1. ANTECEDENTES

1.1 Problema
1.1.1 Planteamiento del problema

La comunidad de Lajas la Merced actualmente consta Unicamente con una escuela, la
cual no cuenta con una infraestructura adecuada para brindar condiciones adecuadas

de funcionalidad y confort a los estudiantes de la comunidad.

En la actualidad, la presencia de aulas escolares pequefias provoca que los alumnos
reciban clases en condiciones no propicias, ademas de que no existen aulas suficientes
para acoger a todos los estudiantes de la poblacion actual. Por lo tanto, debido a todas
las incomodidades que se presentan, no se puede proporcionar un apropiado proceso

de ensefianza-aprendizaje a los estudiantes.

Con la poca funcionalidad y falta de abastecimiento de ambientes existentes para el
aprovechamiento académico éptimo, provocado por el crecimiento poblacional que de
acuerdo al ultimo censo realizado por el INE (Instituto Nacional de Estadistica) en el
afio 2012 indican un crecimiento poblacional en el municipio de Villa San Lorenzo de
8.7% en la zona rural, ocasiona la migracién de la poblacion estudiantil a escuelas de
otras comunidades, lo puede arriesgar la seguridad de los nifios en el trayecto, o en

ultimo caso ocasiona la desercion estudiantil.

Tomando en cuenta la situacion existente en la comunidad de Lajas la Merced, se

refleja la necesidad de construir nuevas instalaciones que abastezcan la demanda.
1.1.2 Formulacién del problema

¢Como mejorar el hacinamiento estudiantil de la escuela Néstor Paz Zamora,

considerando las necesidades de la comunidad de Lajas la Merced?



1.1.3 Sistematizacién del problema

¢Seria beneficioso para el hacinamiento estudiantil la construccién de la nueva unidad

educativa?

¢Qué caracteristicas tiene el terreno de emplazamiento donde se realizard la

construccion de la nueva unidad educativa?

¢Seria beneficioso para el desarrollo de capacidades y conocimientos proporcionados

de profesores a estudiantes contar con nuevos ambientes?

¢Es importante la construccion de un nuevo establecimiento educativo como medio
para lograr una mejora en el aprovechamiento académico y asi optimizar las

oportunidades de superacién?

1.2 Objetivos
1.2.1 General

Realizar el disefio estructural de la nueva unidad educativa “Néstor Paz Zamora”,
aplicando los conceptos basicos de calculo estructural, con la finalidad de brindar a la

comunidad un disefio viable para su construccion.
1.2.2 Especificos

- Realizar el estudio de caracteristicas fisico-mecanicas del suelo en el sitio de
emplazamiento de la obra mediante ensayos de campo, de laboratorio y

métodos semi-empiricos.

- Emplear los conocimientos adquiridos al célculo y disefio de los elementos
estructurales aplicando la norma boliviana del hormigon CBH-87 vy
complementando ésta con la norma espafiola EHE 08.



- Efectuar una comparacion de las armaduras obtenidas por medio del software
de célculo estructural y las armaduras obtenidas por medio del célculo manual.

- Evaluar y comparar técnica y econdmicamente los resultados que implican el
uso de sistemas de escaleras de losa o sistemas de escalera autoportantes como

solucién constructiva.

- Brindar a la comunidad de Lajas la Merced los planos estructurales detallados

de la nueva unidad educativa.

- Determinar el presupuesto de la obra tomando en cuenta los elementos
estructurales y los acabados que generan cargas permanentes sobre la

estructura. Asimismo, calcular el plazo de ejecucion necesario.

1.3 Justificacion
1.3.1 Académica

Proporcionar a los estudiantes de la mencion de estructuras un ejemplo de calculo y
disefio esquematizado claro sobre la estructura de sustentacion de una edificacion, por

medio de la aplicacion de herramientas BIM para el disefio y modelado.

Ademas, adhiriendo a estos calculos, presentar alternativas de disefio y calculo de

diferentes sistemas de escaleras.

De este modo, al culminar el Proyecto de Ingenieria Civil se alcanzara el grado de

Licenciada en Ingenieria Civil.
1.3.2 Técnica

Poner a disposicion la informacion de terminologia técnica, analisis estructural, analisis

de alternativas, andlisis econdmico de un proyecto de disefio estructural.



Se realizara la verificacion de los elementos mas criticos sometidos a esfuerzos

maximos en hojas de cdlculo EXCEL elaboradas por la postulante.

En adicion brindar una memoria de céalculo detallada para dos tipos de sistemas de
escaleras (sistema de escalera de losa y sistema de escalera autoportante) y la
interaccion de cada una de éstas para determinar qué sistema es el mas conveniente en

el tipo de edificacion elegido.
1.3.3 Social

Proporcionar al municipio de San Lorenzo el disefio estructural de la nueva unidad
educativa “Néstor Paz Zamora” para brindar alternativas y asi poder ejecutar el
proyecto a la brevedad posible. De esta manera cumplir con las necesidades educativas,

de manera funcional y confortable, de la comunidad de Lajas la Merced.
1.4 Alcance del proyecto

1.4.1 Estudio de suelos

La recopilacion se realizo por la estudiante con la utilizacién del equipo de laboratorio
de suelos de la U.A.J.M.S.

Se tomaron las muestras de suelo necesarias para realizar los ensayos de:

- Capacidad portante del suelo (SPT). - Con el equipo de SPT se dan golpes al
suelo, a nivel de fundacion, y se cuentan los valores necesarios para medir una

penetracion de 30cm.

- Granulometria. - Por medio del ensayo del Hidrémetro, del laboratorio de la

universidad, se realiza la determinacion de la granulometria del suelo.

- Limites de Atterberg. - Se realizan los ensayos de limite liquido, para el cual se

utiliza el equipo de Casagrande, y limite plastico, para el cual se aplica el



método de rollitos de 3mm de didametro sin que se resquebraje y determinar su

humedad.

- Clasificacion del suelo. - De acuerdo a las muestras de suelos y los resultados
que éstas presentan, se realiza la clasificacion del suelo de acuerdo a los
métodos AASHTO (American Association of State Highway and
Transportation Officials) y SUCS (Sistema Unificado de Clasificacion de

Suelos).

1.4.2 Analisis de la estructura de la nueva unidad educativa

Disefio de la estructura de cubierta con losa alivianada debido a que la estética

de la estructura tiene caracter arquitecténico minimalista.

- Los cerramientos horizontales seran de losa alivianada con complemento de
plastoformo, ya que para las luces que se abarcan en este proyecto es una opcién

técnica y econdémicamente factible.

- Laestructura de sustentacion es una estructura aporticada, de vigas y columnas
de H°A° puesto que ofrecen libertad en la distribucion de los espacios internos
del edificio y proporcionan la rigidez estructural necesaria para los

requerimientos de este tipo de edificaciones.

- Las fundaciones seran con zapatas aisladas porque una vez estudiado el tipo de
suelo, se logra ver que tiene la resistencia adecuada para aplicar este tipo de

cimentacion.

Cabe resaltar que el proyecto se realizara unicamente con el céalculo de los elementos
estructurales, dejando de lado las actividades de obra fina y el disefio de instalaciones
sanitarias, de agua potable, electricidad y gas. Por tanto, no se plasmara el costo de

éstas para calcular el presupuesto general de la obra.



1.5 Resultados a lograr

Los resultados que se busca lograr con el desarrollo de la Propuesta de Proyecto de
Ingenieria Civil “Disefio Estructural de la nueva Unidad Educativa Néstor Paz
Zamora”, que se realizard en la asignatura Proyecto de Grado CIV 502 (Mencion

Estructuras), son los planteados a continuacion:

- Recopilacion y procesamiento de la informacién técnica disponible en el

Municipio de San Lorenzo sobre la comunidad de Lajas la Merced.

- Clasificacion del suelo de fundacion de acuerdo a las clasificaciones AASHTO
y SUCS.

- Capacidad portante del suelo de fundacién.

- Hipdtesis de carga, sobre la estructura idealizada, andlisis y determinacion de

comportamiento de la estructura.
- Esfuerzos méximos solicitados por la estructura.

- Disefo estructural de la infraestructura y superestructura del disefio de acuerdo
a lo establecido en las normas.

- Elaboracion de planos estructurales.

- Plan de construccidn, especificaciones técnicas, computos métricos, precios

unitarios y presupuesto de la obra.
- Elaboracion del informe final del proyecto.

- Presentacion, defensa y aprobacion del informe final del proyecto.



1.6 Localizacién

El proyecto de la Nueva Unidad Educativa Néstor Paz Zamora se encuentra ubicado
en la comunidad de Lajas la Merced. Estd localizado en la parte Noroeste del

departamento de Tarija, a 18.4 km de la ciudad capital.

En lo que respecta al lugar de emplazamiento de la obra, el terreno, en su mayoria

topograficamente es plano, con desniveles que no son de mucha consideracion.
Pais: Bolivia

Departamento: Tarija

Provincia: Méndez

Municipio: San Lorenzo

Comunidad: Lajas la Merced

Las coordenadas geograficas en las que se encuentra el lugar donde se emplazara la

nueva unidad educativa son:
Latitud Sur; 21°23°22.77”
Longitud Oeste: 64°45°3.96”’

Altitud: 2042 m.s.n.m.



Figura 1: Ubicacion del municipio de San Lorenzo
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Figura 2: Localizacién de emplazamiento de la nueva unidad educativa
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2. MARCO TEORICO

2.1 Estudio de suelos

El estudio de suelos permite conocer las propiedades fisicas y mecéanicas del suelo, y
su composicion estratigrafica, es decir las capas o estratos de diferentes caracteristicas
que lo componen en profundidad, y por cierta ubicacion de napas de agua (freéaticas),

si las hubiere.

El estudio de mecénica de suelos, es un documento que determina la resistencia del
terreno sobre el que se desplantan las edificaciones, mismo que sirve de base para
determinar el tipo de cimentacion a usar, la profundidad a la que se debe cimentar y
garantizar la estabilidad de la misma. En toda obra de arquitectura o ingenieria, es
necesaria e imprescindible la realizacion de un estudio de suelos, ya que la falta de éste
podria hacer colapsar la obra.

2.1.1 Granulometria

El anélisis granulométrico tiene como objetivo determinar el porcentaje de las
diferentes granulometrias que presenta un suelo estudiando una muestra representativa
de masa del suelo, es decir, mediante este analisis sabemos que cantidad de suelo
comprende cada intervalo granulométrico y mostrar los porcentajes graficamente es

una escala semi-logaritmica.

Se distinguen tres tamarfios principales: grava, arenay finos (limo y arcilla). Para suelos
con tamafio de particulas mayor a 0.074 mm se utiliza el método de analisis mecanico
mediante tamices de aberturas y numeracion. Para suelos de tamafio inferior, se utiliza

el método del hidrémetro, basado en la ley de Stokes.

2.1.1.1 Método para analisis hidrométrico

Este método se utiliza para obtener un valor estimado de la distribucion granulométrica

de suelos cuyas particulas se encuentran comprendidas entre los 0.074 mm. (Malla



N°200 ASTM) y hasta alrededor de 0.001 mm. El analisis, utiliza la relacion entre la
velocidad de caida de una esfera en un fluido, el didmetro de la esfera, el peso
especifico de la esfera como del fluido y la viscosidad de éste. La velocidad se expresa

por medio de la siguiente expresion (Ley de Stokes):

V= (Z'Vs_Vu)'(g)z
9n

(1)

Donde:

ys = Peso especifico de la esfera (g/cc)
¥, = Peso especifico del fluido (g/cc)
n = Viscosidad absoluta del fluido (g/cm-s)

D = Diametro de la esfera (cm)

El procedimiento consiste en mezclar una muestra de suelo (60 gramos) con un agente
dispersante o defloculante (125 ml), el que neutraliza las cargas electicas sobre las
particulas mas pequefas del suelo que a menudo tienen carga negativa y se atraen entre
si con fuerza suficiente para permanecer unidos, creando asi unidades mayores que
funcionan como particulas. Posteriormente se mezcla esta solucion con agua destilada
hasta llegar a 1000 ml de muestra, dentro de una probeta graduada. A continuacion, se
agita la solucién dentro de la probeta y luego se apoya la probeta en una base horizontal

firme.

Se debe introducir el hidrdmetro para realizar una medida inicial y posteriormente se
deben tomar 5 medidas cronometrando cada minuto, luego 5 medidas cronometrando
cada 2 minutos, 5 medidas cada 5 minutos, 5 medidas cada 15 minutos y 5 medidas
luego cada media hora, hasta que el hidrémetro llegue a la medida de cero. En el caso
de que la medida permanezca constante, se deben tomar medidas cada 24 horas. Si el

hidrometro no llega a marcar cero, se debe tomar el Gltimo dato que se registre.

10



Con las lecturas del hidrometro con sus respectivas temperaturas, se debe calcular el
peso de los solidos en suspension para poder estimar el diametro de las particulas.

Figura 3: Secuencia ensayo hidrométrico
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2.1.2 Limites de Atterberg - Plasticidad

Los limites de Atterberg o limites de consistencia se utilizan para caracterizar el

comportamiento de los suelos finos.

Los limites se basan en el concepto de que en un suelo de grano fino solo pueden existir
4 estados de consistencia segun su humedad. Asi, un suelo se encuentra en estado
solido, cuando esta seco. Al agregarsele agua poco a poco va pasando sucesivamente a
los estados de semisolido, plastico, y finalmente liquido. Los contenidos de humedad
en los puntos de transicion de un estado al otro son los denominados limites de
Atterberg.

Los limites de Atterberg definen los contenidos de agua caracteristicos para los que

una arcilla determinada, triturada, alcanza diferentes estados de consistencia relativa.

11
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Los ensayos se realizan en laboratorio y miden la cohesién del terreno y su contenido

de humedad. Siguiendo estos procedimientos se define los limites:
- Limite liquido (L.L)

Es la frontera convencional cuando el suelo pasa de un estado semiliquido a un estado

plastico y puede moldearse.

Para la determinacion de este limite se utiliza la cuchara de Casagrande, y el
procedimiento consiste en colocar el suelo remodelado en la cuchara, formando en él
una ranura y hacer cerrar esta ranura golpeando secamente la cuchara contra una
superficie dura, el suelo tiene el contenido de agua correspondiente al limite liquido,
segun Atterberg, cuando los bordes inferiores de la ranura se tocan, sin mezclarse, al

cabo de cierto nimero de golpes.

Figura 4: Cuchara de Casagrande y relacion % de humedad del suelo en funcion

al numero de golpes
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- Limite pléastico (L.P.)

Es la frontera convencional de una pasta amasada por debajo de la cual pasa del estado

plastico al estado semisdlido y se rompe.

12



Para ello se debe formar pequefios cilindros con el suelo; el agrietamiento y
desmoronamiento del rollito, en cierto momento, indica que se ha alcanzado el limite

plastico y el contenido de agua en ese momento es la frontera deseada.

La diferencia que existe entre el limite liquido y el limite plastico es que, el limite
plastico es el contenido de humedad por debajo del cual se puede considerar el suelo
como material no plastico. El limite liquido es el contenido de humedad por debajo del

cual el suelo se comporta como material plastico.
- Indice plastico (Ip)
Es la diferencia entre los limites liquido y plastico.

Ip=LL—LP (2)

El indice de plasticidad se expresa con el porcentaje del peso en seco de la muestra de
suelo e indica el tamafio del intervalo de variacion del contenido de humedad con el
cual el suelo se mantiene plastico. En general, el indice de plasticidad depende solo de
la cantidad de arcilla existente e indica la finura del suelo y su capacidad para cambiar
de configuracion sin alterar su volumen. Un IP elevado indica un exceso de arcilla o de

coloides en el suelo. Siempre que el LP sea superior o igual al LL, su valor seréa cero.

El indice de plasticidad también da una buena indicacion de la compresibilidad.

Mientras mayor sea el IP, mayor seré la plasticidad y compresibilidad del suelo.
- Indice de Grupo

Para evaluar la calidad de un suelo, se desarrollé una expresion matematica conocida

como Indice de Grupo. La férmula para el calculo es la siguiente:
IG = (F—35)-{0.2 + [0.005(LL — 40)]} + 0.01(F — 15) - (IP — 10) (3)

Donde:
IG = Indice de grupo

13



F = Fraccion del suelo que pasa la malla 200.
LL = Limite liquido del suelo.

IP = Indice de plasticidad del suelo.

Algunas reglas con respecto al uso de esta ecuacion son las siguientes:

- Si el valor obtenido es negativo, se debe asumir como IG = 0.

- No hay un limite superior para el Indice del Grupo.

- El'lG debe redondearse a valores enteros.

- El Indice de grupo de A-1, A-3y A-2-4 y A-2-5 siempre es igual a cero.

- Para los grupos A-2-6 y A-2-7, el Indice de grupo se calcula con la segunda

parte de la ecuacion, dependiendo solo del IP.

2.1.3 Clasificacion de los suelos
2.1.3.1 Clasificacion AASHTO

La clasificacion se realiza basada en el tamafio del grano y en la plasticidad, de acuerdo
a este sistema el suelo es clasificado en siete grupos principales desde A-1 hasta A-7,
los suelos clasificados en los grupos A-1, A-2 y A-3 son suelos gruesos granulares con
un 35% o menos que pasa la malla 200, y los que presentan una cantidad superior que
pasa la malla 200 son clasificados en los grupos A-4, A-5, A-6 y A-7, estos son suelos

finos o materiales limosos y arcillosos.
- Tamafio de grano:
Se distinguen tres tamafios principales:

Grava: Son fragmentos de roca grande. Su dimension para la clasificacion llega hasta

2mm, aproximadamente.

Arena: Estd compuesta por particulas de un tamafio considerable, tienen un mayor

espacio entre particulas, el agua drena muy rapidamente a través de ella, arrastrando
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nutrientes con ella. El tamafio de los granos de arena esta entre 0.2 a 0.074 mm
dependiendo si es arena gruesa o fina.

Finos: Son los suelos de los cuales las particulas son menores a 0.074mm. Los suelos
finos pueden ser limos, arcillas o una mezcla de ellos. EI limo estd compuesto por
particulas intermedias entre la arcilla y la arena, en estado humedo es dificil de trabajar,
a diferencia de la arcilla que cuando esta seca es elastica y granulosa. La arcilla es un
suelo compuesto por particulas muy pequefias y con muy poco espacio entre ellas, tiene
la habilidad de retener el agua y los nutrientes, pero el aire no puede penetrar en estos
espacios, especialmente cuando ellos estan saturados con agua. Se caracteriza por un

pobre drenaje y aireacion.
- Plasticidad:

Es la propiedad que presentan algunos suelos de modificar su consistencia (resistencia

al corte) en funcion de la humedad.

Existe una correspondencia entre la plasticidad de un suelo y su cohesion. La
plasticidad es una propiedad exclusiva de los suelos finos (arcillas y limos). Los suelos
granulares, formados exclusivamente por elementos de granulometria gruesa (arena,

gravilla, grava o cantos) no presentan plasticidad.
- Indice de Grupo: (1G)

Para evaluar la calidad de un suelo desde el punto de vista de vias, se desarroll6 una
expresion matematica conocida como Indice de Grupo, este indice es escrito entre
paréntesis luego de la designaciéon de grupo o subgrupo. La formula usada para el

calculo es la ecuacion (3).
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2.1.3.2 Clasificacién SUCS

Sistema de Clasificacion Unificada de Suelos (SUCS) (USCS - Unifited Soil

Clasification Sistem).

La clasificacion es basada en las propiedades de plasticidad y en la distribucion del
tamafio de grano, segin esta ultima, el sistema divide el suelo en dos grandes

categorias:

- Suelos Grueso granulares: Son aquellos materiales en los cuales el porcentaje
retenido en la malla No.200 es superior al 50%. Dentro de ellos estan las
fracciones de arena y grava, son suelos donde la distribucion del tamafio y la
forma de los granos influye notablemente en las propiedades ingenieriles del
suelo.

- Suelos finos granulares: Son los suelos en los cuales en 50% o mas pasa la
malla No.200. En estos suelos se incluyen las fracciones limo y arcilla, asi como
las fracciones de carécter organico. En los suelos finos son las propiedades de
plasticidad las usadas para su clasificacion.

Figura 5: Carta de Plasticidad
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En el Anexo 1 — Cuadro 1: Clasificacion de suelos segiin SUCS, se muestra el proceso
para la determinacién del tipo de suelo con el método SUCS.

2.1.4 Ensayo de penetracion estandar S.P.T.

El método de penetracion estandar SPT realiza una correlacion entre la resistencia a la
penetracion y las propiedades de los suelos a partir de la Prueba de Penetracion

Estandar.

En el Anexo 1 - Tabla 5: Relacion compacidad relativa y consistencia en funcion al
namero de golpes, para suelos granulares y suelos cohesivos, se indican rangos entre
los que se puede clasificar los suelos, ya sean granulares o cohesivos, de acuerdo a la
compacidad relativa y consistencia segn el nimero de golpes que se realizan para

realizar una penetracion de 30 cm en el suelo.

2.2 Disefio arquitectdnico

El disefio arquitectonico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas
arquitectonicas de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad y la provincia,
por la UPRE (Unidad de Proyectos Especiales) conjuntamente al personal del

departamento de infraestructura de la alcaldia de San Lorenzo.

Los planos arquitectonicos de la nueva Unidad Educativa “Néstor Paz Zamora” se

presentan en el Anexo 12.
2.3 Normas de disefio

23.1 CBH 87

Es la Norma Boliviana del Hormigdon Armado vigente en el territorio nacional, este
reglamento rige el disefio de estructuras de hormigon armado, asi como su control. La
normativa fue realizada bajo el asesoramiento técnico del ministerio de obras publicas

y urbanismo espafiol 1987 y tiene bases utilizadas en la posterior EHE-91.
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Por su antigiiedad de emision (30 afios) la norma carece de muchas especificaciones y
avances realizados en el transcurso de ese tiempo, también carece de especificaciones
de las acciones que actian sobre la estructura. Por estas razones se complemento el

disefio con las normas EHE-08 y CTE, siguiendo la linea con la norma espafiola.

23.2 EHE-08

Es la normativa vigente en Espafia encargada de legislar las estructuras de hormigon
estructural, establece las exigencias para cumplir con los requisitos de seguridad
estructural, asi como la norma CBH 87, no prescribe los valores caracteristicos para las
acciones variables, de esto se encarga el Codigo Técnico de Edificacion (CTE).

2.3.3 Cadigo técnico de edificacion (CTE)

Esta norma estd compuesta por ocho documentos basicos, el usado en el presente
proyecto es el Documento Bésico — Seguridad Estructural (DB — SE), aqui se
prescriben las reglas de seguridad estructural y el valor de las acciones aplicables a

estructuras hechas de cualquier material, no incluye acciones provocadas por sismos.
2.4 Terminologia y conceptos para el disefio

2.4.1 Acciones

Una accion es un conjunto de fuerzas concentradas y repartidas, deformaciones
impuestas, o impedidas parcial o totalmente, debidas a una misma causa y que
aplicadas a una estructura o elemento estructural son capaces de producir en ella

estados tensionales. Se clasifican en tres:

2.4.1.1 Acciones Permanentes

Se representan por “G” si son concentradas y por “g” si son repartidas. Con la estructura
en servicio, actlan en todo momento y son constantes en posicion y magnitud o
presentan, solo en raras ocasiones, variaciones que resultan despreciables con respecto

a su valor medio. Entre estas acciones permanentes se distinguen, por un lado, el peso
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propio del elemento resistente y, por otro, las cargas muertas que gravitan sobre dicho

elemento.

2.4.1.2 Acciones Variables

Representadas por “Q" si son concentradas y por “Q” si son repartidas, estan
constituidas por todas aquellas fuerzas que son externas a las estructuras en si, y para
las cuales las variaciones son frecuentes o continuas, y no despreciables con respecto

a su valor medio. Se subdividen en:

Acciones variables de explotacién o de uso, que son las propias del servicio que

la estructura debe rendir.

- Acciones variables climaticas, que comprenden las acciones del viento y de la

nieve o granizo.
- Acciones variables del terreno, debidas al peso del terreno y a sus empujes.

- Acciones variables debidas al proceso constructivo.

2.4.1.3 Acciones Extraordinarias

Son aquellas para las cuales es pequefia la probabilidad de que intervengan con un valor
significativo, sobre una estructura dada, durante el periodo de referencia (generalmente
la vida prevista de la estructura), pero cuya magnitud puede ser importante para ciertas

estructuras.

2.4.2 Estados limites ultimos

La denominacion de estados limites Gltimos engloba todos aquellos correspondientes
a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya sea por colapso o rotura de la misma

0 de una parte de ella.

Los estados limites incluyen:
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Estado limite en equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estética 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 hormigdn 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 accién de las cargas dindmicas

(se estudia a nivel de seccion).

2.4.3 Estado limite de utilizacion o servicio

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).

Estado limite de fisuracién, caracterizado por la aparicién de fisuras que no
suponen un inconveniente para su normal utilizacion, siempre que se limite su

abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad,
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funcionabilidad y apariencia de la edificacion. Puede realizarse considerando
un comportamiento elastico del hormigdn comprimido y de las armaduras,

despreciando la capacidad resistente a traccion del hormigén.

- Estado limite de vibraciones, caracterizado por la presencia de vibraciones de
una determinada amplitud o frecuencia de la estructura (se estudia a nivel de

estructura o elemento estructural).

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

proyectista la definicion, que, en cada caso, se haga de cada uno de ellos.
2.5 Caracteristicas de calculo del hormigén

2.5.1 Resistencia caracteristica

La principal caracteristica mecéanica de un hormigdn es su resistencia a compresion, la
cual se obtiene a partir de los resultados de ensayos de ruptura por compresion, en
namero igual o superior a dos, realizados sobre probetas normalizadas, fabricadas a

partir de la argamasada, conservadas y ensayadas.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigdn a compresion (fck), a la
resistencia que alcanza el hormigén a los 28 dias. Una manera de determinar la
resistencia a compresion a j dias, es mediante el Anexo 2 - Tabla 6: Coeficiente de

conversion de la resistencia a compresion a diferentes edades.

Resistencia caracteristica de proyecto fck es el valor que se adopta en el proyecto para
la resistencia a comprension como base de los célculos, asociados en esta norma a un

nivel de confianza del 95% se denomina, también, resistencia especifica.

Resistencia caracteristica real de obra fcr, es el valor que corresponde al cuantil del 5%

en la curva de distribucion de resistencias a compresion del hormigon colocado en obra.
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Dicho de otro modo, fcr, es el valor de la resistencia, por debajo del cual se puede
esperar hallar un méximo del 5 % de la poblacién de todas las medidas posibles de la

resistencia del hormigdn especificado.

2.5.2 Resistencia de calculo del hormigén

Se considera como resistencias de calculo, o de disefio del hormigdn (en compresion
fcd o en traccion fct,d), el valor de la resistencia caracteristica de proyecto

correspondiente, dividido por un coeficiente de minoracion y..

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia del calculo
debera reducirse ademas de un 10% para tener en cuenta la disminucién de calidad que
el hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y

compactacion.

fra =092 (4)

c

Donde:

fcd: Resistencia de calculo del hormigon.

fck: Resistencia caracteristica del hormigdn a una edad de 28 dias
Y.: Coeficiente de minoracién del hormigén

2.5.3 Coeficiente de seguridad y,

En los métodos de célculo desarrollados en la norma boliviana, la seguridad se

introduce a través de coeficientes aplicados al disefio de los estados limites Gltimos.

2.5.4 Diagrama de calculo tensién-deformacion

Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza de los

problemas de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales
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siguientes, llaméandose la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la

determinacion del médulo de deformacion longitudinal.

2.5.4.1 Diagrama parabola-rectangulo

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo, el vértice de la
parébola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura del hormigén, a
compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3.5 por mil
(deformacion de rotura del hormigén, en flexién). La ordenada maxima de este
diagrama corresponde a una compresion igual a 0.85 fcd. La ecuacion de la pardbola
es:

o. =850fcd-e.(1—250¢,) (5)

Figura 6: Diagrama Parébola - Rectangulo
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

2.5.4.2 Diagrama rectangular

Consiste en sustituir el diagrama parabola rectangulo de tensiones en el hormigén, por
un diagrama rectangular equivalente de modo que la tension sea constante. Formado
por un rectangulo, cuya altura (y) es igual a 0.80 x, siendo “x” la profundidad del eje

neutro y “y” el ancho 0.85 fcd.
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Figura 7: Diagrama rectangular
&c 0.0 foul
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
2.5.5 Coeficientes del material
- Coeficiente de Poisson

El coeficiente de Poisson es una constante elastica que proporciona una medida del
estrechamiento de seccidn de un prisma de material elastico lineal e is6tropo cuando
se estira longitudinalmente y se adelgaza en las direcciones perpendiculares a la de

estiramiento.
Para el coeficiente de Poisson se tomara un valor medio, y, igual a 0.20.
- Coeficiente de dilatacion térmica
Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigon, se tomara: o = 1.0x1075/°C

2.6 Caracteristicas de calculo del acero

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

la unién de estos dos materiales es el hormigén armado.
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2.6.1 Resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5% del limite
elastico en traccion (aparente fy, o convencional al 0.2%), es decir, el valor de la

tension que produce una deformacion remanente del 0.2%.

2.6.2 Resistencia de céalculo

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyd, dado por:

f
fyd = VL: (6)
Donde:

fyk = Limite elastico del proyecto.

ys = Coeficiente de minoracion del acero igual a 1.15.

2.6.3 Coeficiente de seguridad y;

En los métodos de célculo desarrollados en la norma boliviana, la seguridad se

introduce a través de coeficientes aplicados al disefio de los estados limites Gltimos.

2.6.4 Diagramas tension-deformacion

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

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.
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Figura 8: Diagrama tension deformacion
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

2.6.5 Coeficientes del material
- Mddulo de deformacion longitudinal (Mddulo de Young)

Para todas las armaduras tratadas en el presente proyecto, como modulo de

deformacion longitudinal, se tomara: Es = 210 000 MPa.
- Coeficiente de dilatacion térmica
El coeficiente de dilatacion termica del acero se asumira igual al del hormigon, es decir:

a=1.0x1073/°C.

2.6.6 Armaduras

2.6.6.1 Armaduras pasivas

Son armaduras pasivas las barras o mallas de acero dispuestas en el hormigdn para
garantizar la resistencia a traccion del elemento compuesto (hormigdn-acero) o evitar
la fisuracion por tensiones de traccion en el hormigon. La caracteristica distintiva de

las armaduras pasivas frente a las activas es que no incorporan tension previa
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(pretensada o postensada) a la inducida por las cargas actuantes. Se distinguen barras

corrugadas, entre otras.

2.6.6.2 Armaduras activas

Son armaduras activas las de acero de alta resistencia mediante las cuales se introduce

la fuerza de pretensado.

2.6.7 Barras corrugadas

Se denominan asi las barras de acero para armado fabricadas por laminacion en caliente
(seguida o no de un proceso de deformacion en frio) y presentan una serie de corrugas

0 nervios longitudinales con geometrias variables.

2.6.7.1 Area y didmetro nominal
Diametro nominal es el didmetro equivalente definido como el didmetro de la seccion
circular equivalente calculada como el Peso por unidad de longitud de una barra
dividido por el peso especifico del acero, no debiendo ocurrir en ningun caso que la

seccion equivalente sea menor del 95% de la nominal.

La norma boliviana CBH presenta una tabla de diametros y areas de aceros, la cual es
indicada en el Anexo 2 — Tabla 9: Diametros y areas de aceros (Barras lisas y

corrugadas).

2.6.8 Propiedades mecanicas acero estructural

Las barras deben cumplir caracteristicas mecanicas minimas para garantizar su trabajo.
Estas propiedades estan indicadas en el Anexo 2 - Tabla 10: Barras corrugadas —

Caracteristicas mecanicas minimas garantizadas.

2.7 Caracteristicas de calculo del Hormigon Armado

El hormigdn es un material con buena resistencia a compresion, pero baja a traccion,

siendo necesario reforzarlo para trabajar en condiciones de flexion. Ello se realiza
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mediante la inclusion de armaduras pasivas (hormigon armado) o activas pre o

postensadas (hormigon pre y postensado) en las zonas traccionadas.

Se disponen armaduras longitudinales en las zonas de traccion de la seccién para
absorber las tensiones de traccion originas por la flexion y armaduras transversales
cuya mision es asegurar la absorcién de las tensiones de traccion inducidas por el

esfuerzo cortante y/o torsion.

2.7.1 Dominios de deformacién

- Dominio 1 - Traccién simple o compuesta: toda la seccion esté en traccion. Las
rectas de deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un

alargamiento del acero mas traccionado, del 10 por mil.

- Dominio 2 - Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del
10 por mil y el hormigon no alcanza la deformacion 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 maximo. Las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B, correspondiente a la deformacion de rotura por flexion

del hormigoén: ecy = 3.5 por mil.

- El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre el 10
por mil y gy, siendo &y el alargamiento correspondiente al limite eléstico del

acero.

- Dominio 4 - Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B. EIl alargamiento de la armadura mas traccionada esta
comprendido entre gy y 0 y el hormigon alcanza la deformacion maxima del 3.5

por mil.
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- Dominio 4.a - Flexion compuesta: todas las armaduras estdn comprimidas y
existe una pequefia zona de hormigdn en traccién. Las rectas de deformacion,

giran alrededor del punto B.

- Dominio 5 - Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido
por la recta correspondiente a la deformacion de rotura del hormigén por
compresion: gy = 2 por mil.

Figura 9: Dominios de deformacion
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
2.8 Acciones sobre la estructura

2.8.1 Acciones permanentes

Las acciones permanentes, de acuerdo a lo indicado en el Cddigo Técnico de

Edificacion, se encuentran en el Anexo 2 — Tabla 11: Cargas permanentes.

2.8.2 Acciones Variables

Por lo general, los efectos de la sobrecarga de uso pueden simularse por la aplicacion
de una carga distribuida uniformemente. De acuerdo con el uso que sea fundamental

en cada zona del mismo, como valores caracteristicos se adoptaran los indicados en el

29



Anexo 2 - Tabla 12: Valores caracteristicos de las sobrecargas de uso, los cuales
incluyen tanto los efectos derivados del uso normal, personas, mobiliario, enseres,
mercancias habituales, contenido de los conductos, maquinaria y en su caso vehiculos,

asi como las derivadas de la utilizacion poco habitual.

2.8.3 Hipotesis de carga

De acuerdo a la CBH-87, en su capitulo 7.4.2 Hipotesis de carga mas desfavorable,
para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a

continuacidn se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable.

En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya

actuacion simultanea sea compatible.

a) Con una sola accion variable

Hipotesis I Yig G +v¥rqQ m

b) Con dos o méas acciones variables

Hipotesis 11: 0.9 (Vg G+vpq Q)+ 09 yp5-W  (ll)

c) Situaciones sismicas con una accion variable

Hipétesis I11: 0.8 (Vg G +Vrq:Qeq) + Foqg+Weq  (11N)

Donde:

G = Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter permanente.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

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

W = Valor caracteristico de la carga del viento.

Weq = Valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En
general, se tomara Weq = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se
adoptara: Weq = 0.25W.

Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.

vfg = Coeficiente de mayoracion de carga muerta igual a 1.6 (de efecto desfavorable).

vtq = Coeficiente de mayoracion de carga viva igual a 1.6 (de efecto desfavorable).
2.9 Disefio estructural

2.9.1 Losaalivianada

Este tipo de losa trabaja con viguetas de hormigdn pretensado y estan unidas

monoliticamente, en la capa superior, con una losa de espesor minimo.

Para el complemento se colocan rellenos de plastoformo que, ademas de ser livianos,

son aislantes térmicos y acusticos (Figura 10).
Dentro de las ventajas que el uso de viguetas T pretensadas ofrece podemos sefialar:

La vigueta T de hormigdn pretensado es el elemento mas conocido y probado

para todo tipo de losas. Es un producto de fabricacion industrial con calidad
garantizada y con caracteristicas siempre uniformes que reemplaza a las

viguetas de fabricacion artesanal de hormigdn armado comun.
- Mayor resistencia, calidad y seguridad.
- Permite salvar grandes luces a un bajo costo.
- Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura.

- Reduccion de materiales y mano de obra.
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- De facil colocaciéon y manejo.

- Asesoramiento gratuito de las empresas que venden este producto.

Las caracteristicas técnicas para la losa son:

Resistencia del hormigon de 350 kg/cm2.

- Tension de rotura de la trenza de acero = 18 000 kg/cmz2.
- Plastoformo de 50cm x 15cm x 100cm.

- Separacion entre viguetas ¢ = 0.58m.

- Canto de la bovedilla b=15cm

- Espesor de la capa de compresion a = 5cm.

- Ancho del nerviod = 8 cm.

- Incremento del ancho del nervio 3cm.

Figura 10: Geometria de losa alivianada
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FUENTE: Concretec (2015). Ficha técnica - Viguetas Pretensadas.
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2.9.1.1 Distribucién de Presiones

Para el disefio se puede decir que las cargas acttan en forma uniformemente distribuida
sobre la totalidad del panel, como una carga tipica por m2 de losa, la cual se utiliza para

todos los paneles y en todos los pisos que contengan seccion de losa tipica.

Si se presentaran cargas concentradas grandes estas requieren apoyos adicionales y

deben ser consideradas por aparte de la carga distribuida.

2.9.1.2 Carga de la losa alivianada sobre la viga

Carga muerta “CM”

Para cuantificar el peso de la losa, es necesario establecer los siguientes datos, algunos
datos obtenemos del proveedor:

- Altura de vigueta

- Altura carpeta de compresion

- Peso especifico del H°A°

- Peso especifico del plastoformo

- Peso de cerdmica + carpeta de nivelacion
- Peso por metro lineal de vigueta

- Espesor revoque yeso

- Longitud de vigueta

- Peso del aislante térmico
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Carga viva en la losa alivianada “CV”

La carga viva seré la correspondiente de acuerdo a los requerimientos de la obra y se

muestra el Anexo 2 — Tabla 12: Valores caracteristicos de las sobrecargas de uso.
Carga total
La carga total seré: q=CV+CM (7)

Finalmente, la carga sobre la viga de apoyo es:

_ Long.Vigueta
Carga = qrotar * > (8)

2.9.2 Vigas

2.9.2.1 Dimensionamiento a flexién

Las vigas son elementos estructurales sometidos primordialmente a flexion, donde

existen fibras comprimidas y fibras traccionadas.

Segln la norma y considerando que la viga trabaja en conjunto con la losa, las

ecuaciones para el célculo de la armadura en vigas son las siguientes:

El momento mayorado (momento de calculo) sera: Mg =¥r* Mpax (9)
Determinacion de momento reducido de célculo: Ug = M—zd (10)
bwxd*x+fcq

Determinacion de momento reducido limite (ulim) se determina con los valores

indicados en el Anexo 2 - Tabla 13: Valores limite.
- Viga simplemente armada (sin armadura de compresion)

Si el momento reducido de calculo es menor a momento reducido limite, pud < plim, no

se necesita armadura a compresion.
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Determinacion de la cuantia mecénica ws: con pd se obtiene una cuantia mecanica de

ws, valor extraido del Anexo 2 - Tabla 15: Tabla universal para flexién simple o

compuesta.

Determinacion de la armadura (As): As =W, b, -d %
y

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenida

del Anexo 2 - Tabla 14: Cuantias geométricas minimas.
Agmin = Wiin * by, - d (12)
Luego se toma el mayor valor de las armaduras calculadas:

A > { 13
s1 As min ( )

- Viga doblemente armada

Se calcula las cuantias mecanicas wsl y ws2

e (14)
1__
d

Ws1 = Wsp + Wsim ( 15)

Donde:

wiim = Cuantia limite. Se obtiene del Anexo 2 - Tabla 13.
Wsmin = Cuantia minima. Se obtiene del Anexo 2 - Tabla 15.
ws1 = Cuantia mecanica para la armadura en traccion

Ws2 = Cuantia mecanica para la armadura a compresion

Se calcula las armaduras Asi, As> y Asmin, para las correspondientes cuantias

mecanicas.
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La armadura elegida para el trabajo a flexion debe ser la mayor entre As1 y Asmin. Del

mismo modo, la armadura para el trabajo a compresion debe ser la de mayor area entre

Asz y Asmin.

2.9.2.2 Dimensionamiento a corte

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

siguiente flujograma:

Datos:
Vd; fcd; fyd; d; bw;
I _
fva = 0.50 - \lfcd

Vew = foa *bw - d
1 Vou=030"fq-by-d

Vg <V,
o [zt ] o

fea
{ Veu S Vg < Vpy |A5min=0-02'bw- f;_d
SI' ; L - 1 NO
Vou =Va = Veu | Cambiar seccion }
Vou-s |
As =
0.90-d - fyq

Donde:

Vd = Cortante maximo mayorado.

fcd = Resistencia de célculo del hormigon.
fyd = Resistencia de calculo del acero.

d = Canto util de la seccion.
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bw = Ancho de la seccion.

2.9.3 Columnas

Su funcion principal es absorber los esfuerzos de la estructura y transmitirlos a la

cimentacion.

La armadura esta constituida por barras longitudinales, que absorben los esfuerzos
principales junto con el hormigon, y armadura transversal, estribos que tienen la
funcion de evitar la rotura por deslizamiento, evitando el pandeo de la armadura

longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.

Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion simple,

compresion compuesta o flexion compuesta.

Figura 11: Diagrama de esfuerzos en columna

Fuente: Elaboracion propia

De acuerdo con la norma boliviana, en pilares de seccién rectangular la dimension
minima no sera inferior a 20cm. Sin embargo, de acuerdo a la normativa espafiola, en
los pilares que formen parte de poérticos de edificacion, ejecutados en obra, su

dimensién minima no podra ser inferior a 25cm.
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2.9.3.1 Resistencia del hormigon

De acuerdo con la norma CBH-87, cuando se trata de piezas de cierta altura
hormigonadas verticalmente, la resistencia del hormigon debe rebajarse en un 10%,
con el objeto de prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar debido a
que, durante el proceso de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior
de la pieza. Para este objeto, se debe calcular la resistencia del hormigon, fcd, aplicando

la ecuacion (4).

2.9.3.2 Columnas cortas y largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan sélo a
compresion, pero presentan el problema del pandeo o flexion lateral que hace que

pierdan capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:

- Columnas Cortas (no es necesario verificar a pandeo).

- Columnas Largas (es necesario verificar a pandeo).

La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez
de la misma, si la esbeltez mecénica es menor que 35 se trata de una columna corta, y

si es mayor se trata de una columna larga.

Para poder determinar la esbeltez de una columna, se debe tomar en cuenta los

siguientes factores:
a) Longitudes de pandeo

La longitud de pandeo es la distancia entre puntos de inflexion de la deformada. En
porticos planos, las longitudes de pandeo (lo) en el plano considerado son funcion de
las rigideces relativas de las vigas y soportes que concurren en los nudos extremos del

elemento en compresién considerado y se pueden determinar como:

I, =k (16)
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z:(%)COLUMNAS ( 17)

R

)VI GAS

Donde:

k = Factor de longitud efectiva, puede obtenerse de los monogramas del Anexo 2 —
Abaco 1.

| = Longitud real del elemento considerado.

Y = Relacion de rigideces de los soportes a las vigas en cada extremo del pilar
considerando.

| = Inercia bruta de la seccion.

b) Esbeltez
Esbeltez mecénica: A=1,/{I/A (18)
Esbeltez geométrica: Ag =1,/h (19

Valores limites para la esbeltez:

/1=l—°1s35

I

I, I
g =2<10)

l Columna corta (No es necesario comprobar el pandeo)

35<4<100

} Se calcula excentricidad adicional (Columna larga)
10 < 1, <29

Donde:
A = Esbeltez mecanica
A4 = Esbeltez geométrica

h = Lado de la columna a partir del cual se realiza el calculo de la esbeltez geométrica
(Puede ser h o b).
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2.9.3.3 Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un

esfuerzo normal “N” que actua en el baricentro plastico de la seccion.

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

los coeficientes de seguridad.
2.9.3.4 Excentricidades
a) Excentricidad de primer orden

Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento (Mx o0 My) entre la carga de esfuerzo axial (Nd).

€o = 1o (20)

Nd

b) Excentricidad minima de calculo o accidental

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en
el baricentro, la norma boliviana toma en cuenta los pequefios errores constructivos y
las inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal y considera una
excentricidad constructiva (dependiendo la direccion en que se esta considerando el

pandeo) igual al mayor de los dos valores:

L
eq =17 20 (21)
2cm

Donde:

h, b = Canto total en la direccion considerada.
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¢) Excentricidad adicional efectos de 2° orden o ficticia

Es una dimension convencional para tomar en consideraciones los efectos de pandeo.

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

. 2
efi6=(3+fﬂ).%.i.10—4 (22)

3500 c+10e, ¢

Donde:

¢ = Dimension de la seccion, paralela al plano de pandeo.
d) Excentricidad final
er = e, +eq+efc (23)

2.9.3.5 Esfuerzos sobre las columnas

Las columnas son elementos que se encuentran en un estado de flexién esviada, ya que

no se conoce realmente cual es la direccion de la fibra neutra.

Para el caso de columnas rectangulares, la armadura simétrica resulta muy eficaz
porque al colocar en ellas armadura asimétrica, se requeriria un control de obra especial

para evitar errores en la colocacion de las armaduras.

Uno de los procedimientos para el dimensionamiento y la comprobacién de este tipo
de secciones es el uso de dbacos adimensionales en roseta, como el indicado en el
Anexo 2 — Abaco 2.

a) Determinacién de momentos de disefios

Para poder calcular el momento que actuara sobre la pieza, las cargas sobre la columna

deben ser tomadas excéntricamente:

Mdsz'ef (24)
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b) Capacidad mecanica del hormigon

Es el producto del area de la seccion de la columna por su resistencia de célculo:
Uczfcd'hx'hy (25)
c) Esfuerzos reducidos

El dimensionamiento de una seccion es inmediato al disponer de una roseta preparada
para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite elastico del
acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor del axil reducido con los

momentos reducidos, para obtener la cuantia mecanica total necesaria.

— Na
V= (26)
M X
Hx = Uc'ljlx (27)
Mg
Hy = Gong (28)

Con el célculo del axil reducido y los momentos de disefio reducidos se va al Anexo 2
— Abaco 2, y se determina la cuantia mecanica. Para el uso de este abaco, se debe tomar

el mayor de los momentos reducidos como p, y el menor como ;.
d) Capacidad mecanica del acero

Una vez calculadas la capacidad mecéanica del hormigén y cuantia mecénica, se

determina la capacidad mecanica del acero:

Us=w-U, (29)
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2.9.3.6 Armadura longitudinal

Las armaduras longitudinales tendrén un didmetro no menor de 12mm. y situardn en

las proximidades de las caras del pilar.

La separacion maxima entre dos barras de la misma cara, no debe ser superior a 35 cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm. de sus contiguas, debe arriostrarse

mediante estribos, a manera de evitar el pandeo de la misma.

Los recubrimientos de las armaduras principales no deben que ser inferiores al didmetro
de las barras ni al tamafio maximo del arido. De acuerdo con el Anexo 2 — Abaco 2, los

recubrimientos deben ser un 10% del tamafio del lado donde se colocan las armaduras.

Para el calculo de la armadura se aplica la siguiente ecuacion:

As == (30)

B fyd
También se debe calcular la armadura minima:
ASmin = Wsmin * by - hy (31)

Se elige la armadura méas alta, de acuerdo a como se indica en la ecuacion (13).

Posteriormente, se adopta un armado simétrico en la columna.

La seccion esta en buenas condiciones si la cuantia real de la columna (wr) es mayor o

igual a la cuantia obtenida del abaco.

2.9.3.7 Dimensionamiento a corte

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos
inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes,

porque los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de
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las veces pueden ser absorbidos por el hormigon. Por tanto, la separacion entre estribos

debe ser igual a un valor acorde a la siguiente condicion:

b 6 h (menor dimension de la pieza)
s <{30cm (32)

15- d)min(armadura longitudinal mas delgada)

Figura 12: Separacion entre estribos

Fuente: Elaboracién propia
El didmetro del estribo no debe ser en ninglin caso menor que:

o)) 1)

(_ ' ¢max(armadura longi i
gitudinal)
estribo > * ( 33)

D6
2.9.4 Estructuras complementarias (sistemas de escaleras)

Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacion que presente
varios niveles. La funcién primordial que tienen es conectar un punto de la estructura

con otro, ubicado dentro de la misma, pero con diferentes cotas de nivel.

Las partes que puede tener una escalera son:
- Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

- Descanso: Parte horizontal méas extensa que limita los tramos entre los niveles

de piso, de un ancho no menor a 3 huellas. Cada nivel de piso es descanso

principal.

- Huella: Parte horizontal del escalon.
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- Contrahuella: Parte vertical del escalon.
- Baranda: Proteccion de la escalera.

Figura 13: Partes componentes de una escalera

Contrahuella

Fuente: Elaboracion propia

Proceso de célculo

- Condiciones de calculo

Para el célculo de escaleras no existe una metodologia normada, es por eso que,
comunmente se las calcula como losas macizas, representadas por vigas en su mayor
longitud, variando de acuerdo a diferentes analisis los tipos de apoyos longitudinales

que puedan tener.

La figura 14a representa una viga sometida a una carga vertical uniforme. Se trata de
un elemento isostatico que no genera reacciones horizontales y donde el momento

flector en cualquier punto, independientemente de la geometria de la viga, es positivo.
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En este caso se presenta un planteamiento muy comun de calculo. La losa esta
simplemente apoyada en las vigas del inicio y final, de manera que transmite sus cargas
alas mismas. La desventaja de este modelo, surge al no producirse momentos negativos
a lo largo del elemento, lo cual ocasiona que en muchos casos se asuma un momento
flector negativo igual a una porcion del maximo positivo o una armadura negativa igual

a una porcion de la calculada para el momento méximo positivo.

La figura 14b representa una viga de igual geometria a la anterior. Sin embargo, se
encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores maximos positivos
resultan en consecuencia menores que los de la figura 14a, sin embargo, se generan

momentos de distinto signo.

Este planteamiento es basado en obtener un calculo de momentos negativos al inicio y
al final del elemento. Con este analisis se producen momentos negativos y positivos,
evitando asi asumir valores o porcentajes, pero tiene la desventaja de que el momento

flector positivo se ve reducido por las condiciones de apoyo planteadas.

En las escaleras mas comunes se tiene una mezcla entre las condiciones de apoyo de
ambas figuras. La simplificacién mas frecuente a realizarse en los calculos consiste en
utilizar el dimensionamiento de armaduras para el momento flector positivo
correspondiente a la figura 14a, tomando previsiones en el armado para cubrir los
momentos negativos correspondientes al funcionamiento estructural indicado en la
figura 14b.
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Figura 14: Condiciones de borde en tramos de escaleras

14a. Viga isostatica (momento maximo 14b. Viga hiperestatica (momento
positivo) maximo negativo)

CIIEIII ALYy YIYIIIVII YT I ey

—

\T .
—

Fuente: Elaboracion propia

- Dimensionamiento de la escalera

a) Espesor de la losa

Ln
t = 20
Promedio t (34)
t =2
25
Donde:
t = Espesor de la losa (cm).

Ln = Longitud horizontal de la escalera (cm).

Para el calculo del espesor se toma un valor constructivo respecto del t promedio

calculado.

b) Angulo de inclinacion de la huella
P

cosa = PTicp? (35)
Donde:
P = Longitud del paso (cm).
Cp = Longitud del contrapaso (cm).
c) Alturainicial
h=— (36)

cosa
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d) Altura media

M = h +2 (37)
- Cargas que actuan sobre la escalera
a) Peso propio de la escalera
1. Losa de los tramos de subida y bajada
P.P.,=YVyo hy b (38)
2. Losa de descanso
P.P_=yy-t-b (39)

Donde:

b = Base de la losa.

b) Cargas permanentes

La sobrecarga por el peso de acabados sera la especificada en el Anexo 2 - Tabla 11,

ademas se debe tomar en cuenta el peso del barandado.

C.P.acab = SC.acab - b (40)

C.P.bar = Carga del barandado (41)

Y por lo tanto la carga permanente sera:
C.P.=C.P.acab + C.P.bar (42)

¢) Carga de disefo

La sobrecarga de disefio es la indicada en el Anexo 2 - Tabla 12.
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qqa =SC-b (43)

De esta manera se obtendran las cargas en la losa de descanso y en la losa de subida 'y

bajada:

qu- = 1.6(P.P_+ C.P + qy_) (45)

Del analisis de la viga, figura 14a, se obtendran las reacciones, momento flector
maximo positivo y cortante méaxima, valores con los cuales se debe realizar el célculo

de los refuerzos positivos.

Del analisis de la viga, figura 14b, se obtendra el momento flector maximo negativo,

con el cual se debe calcular los refuerzos negativos.

- Célculo de las armaduras
Se debe realizar la mayoracion de las solicitaciones, con la ecuacion (9).
Momento reducido de célculo (uq), se debe calcular aplicando la ecuacion (10).

Posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (pim) con el Anexo 2 -
Tabla 13.

a) Armadura positiva
Con ud se obtiene una cuantia mecanica de ws, valor extraido del Anexo 2 - Tabla 15.
Determinacion de la armadura (As), aplicando la ecuacion (11).

b) Armadura minima

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenido

del Anexo 2 - Tabla 14 y con la ecuacion (12).
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En seguida, se toma el mayor valor entre la armadura positiva y la armadura minima,

como en la ecuacion (13).
¢) Refuerzo de momento negativo

Se debe idealizar una viga biempotrada a manera de determinar el momento maximo
negativo que solicita la escalera. Se debe calcular la armadura requerida para soportar

el momento flector méximo negativo.
Con nd se obtiene una cuantia mecanica de ws, valor extraido del Anexo 2 - Tabla 15.
Determinacion de la armadura negativa (As-), aplicando la ecuacion (11).

El refuerzo negativo debe ser igual al mayor valor entre la armadura negativa calculada
para el momento maximo negativo o la armadura minima negativa (calculada con la

cuantia minima).

Disposicion de las armaduras

As = g P Nparras (46)
b—-21r—-®
5= Nparras—1 (47)

Donde:
@ = Diametro de los aceros.
s = Separacion entre barras.

r = Recubrimiento.
d) Refuerzo transversal por temperatura

La armadura para este proposito (Ast), debe ser calculada aplicando la ecuacion (12)

con la cuantia minima.
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Asimismo, la separacion de la armadura debe ser calculada con la ecuacion (47).
e) Refuerzo longitudinal minimo

La losa de la escalera no necesita armadura a compresion, por este motivo se coloca

armadura minima longitudinalmente.
La armadura minima longitudinal (Asmin 1ong) S€ calcula con la ecuacion (12).

2.9.5 Estructuras de cimentacién

Los elementos de cimentacion se dimensionan para resistir las cargas actuantes y las
reacciones inducidas. Para ello es preciso que las solicitaciones actuantes sobre el

elemento de cimentacion se transmitan integramente al terreno en que se apoya.

2.9.5.1 Distribucién de tensiones en el terreno

La distribucion de las tensiones del terreno sobre la base de una zapata depende
fundamentalmente del tipo de suelos y rigidez de la zapata como se muestra en la
siguiente figura:

Figura 15: Distribucién de presiones bajo una zapata

LY i !
\ / J
U “‘ f
\ y
UL
a) Zapalarigida b) Zapata rigida c) Zapata flexible d) Zapala fiexible
suelo cohesivo sueclo sin cohesion suelo cohesivo suelo sin cohesion

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigon Armado - Decimocuarta edicion. Editorial

Gustavo Gili S.A. Espafia.

2.9.5.2 Zapatas aisladas

Se emplean cuando el terreno tiene una resistencia media o alta en relacion con las

cargas que le transmite la estructura.
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En zapatas de espesor constante el canto h no debe ser menor de 30 cm., y en las de
espesor variable el canto (ho) en el borde debe ser ho > h/3 y no menor de 25 cm. El
angulo de inclinacion suele tomarse B < 30°, que corresponde, aproximadamente, al
angulo de talud natural del hormigon fresco. Las formas tipicas de la seccion son las

indicadas en la siguiente figura.

Figura 16: Formas tipicas de una zapata aislada

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigon Armado - Decimocuarta edicion. Editorial

Gustavo Gili S.A. Espafia.

Las zapatas aisladas se clasifican en funcion de su vuelo y en la direccién en que sea

maximo, en los dos tipos siguientes:
a) Tipo | — Zapatas Rigidas

Incluye los casos en que el vuelo méaximo de la cimentacién Vmax, medio en ambas
direcciones principales, desde el paramento del elemento que se cimienta, no sea mayor
a 2h.

b) Tipo Il — Zapatas Flexibles

Incluye los casos en que dicho vuelo maximo es superior a 2h, en alguna de las

direcciones principales.
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Figura 17: Zapatas rigidas y flexibles
T T

RICDOV__ <2k RICDOV__ <2b
FLEXBLE V., >2h Ve AEXBIEV  >2h S

Fuente: Norma EHE 08

2.9.5.3 Dimensionamiento de zapata aislada flexible con carga centrada

a) Dimensionamiento en planta de la zapata

Se asume una distribucion uniforme de tensiones, las dimensiones “a” y “b” de la planta

de la zapata se determinan en funcién de la tension admisible para el terreno.

N+P
Ogdm = @b (48)
Donde:
A = Area necesaria en planta de la zapata =a - b.
oadm = Tension admisible del terreno.
N = Carga centrada de servicio (sin mayorar).

P = Peso propio de la zapata (al no ser conocido este valor, se admite un 5% de N).
b) Dimensionamiento del canto de la zapata

Para el célculo resistente del hormigdn, puede considerarse una tension uniforme del
terreno, prescindiendo del peso propio de la zapata, ya que al fraguar el hormigon queda

en un estado en el que las tensiones son nulas.
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Donde:
ot = Tension uniforme del terreno sobre la zapata.

N = Axil transmitido por el soporte.

Por razones econdmicas el canto debe ser el menor posible, evitando asi que las zapatas
necesiten armadura por cortante, reduciendo también el volumen de hormigén sin que
aumenten las armaduras longitudinales, que suelen estar controladas por las cuantias

geométricas minimas establecidas por las normas.

Por este motivo se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar

para el canto til valores inferiores al mayor de los dos siguientes:

( __ |ao'bo ab (aog+by)
dz_\/ 4 +2-k—1_ 4
d>{ g, = 2w (50)
4+k
2:(b—by)
\ds ==
_ *fva
k = _——" (51)
fvd = O-SO'Vfcd (52)
Donde:
d = Canto util.

a, b = Dimensiones en planta de la zapata.

ao, bo = Dimensiones en planta de la columna.

fvd = Resistencia convencional del hormigon a cortante.
fcd = Resistencia de célculo del hormigon.

¢ = Coeficiente de seguridad de la solicitacion (y; = 1.6).

ot = Tension uniforme del terreno sobre la zapata.
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c) Determinacion de las armaduras principales (Célculo a flexién)

La determinacion de la armadura a traccion para zapatas flexibles debe hacerse

aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones.

La armadura se determina en las secciones 1-1 y 1°-1°, medidas a una distancia de

0.15-a0 0 0.15-ho, de la cara interior de los paramentos, como se muestra en la figura.

Figura 18: Célculo a flexion de una zapata flexible

‘ ’ al h)‘ no 4 2h
1 | \

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigon Armado - Decimocuarta edicion. Editorial
Gustavo Gili S.A. Espafia.

Las normas exigen que la seccion total de armadura, en una direccién, no sea inferior

al 20% de la correspondiente en la otra direccion.
El momento de célculo en la seccion 1-1, debido a carga del terreno o, = N/(a - b) es:

. _ 2
Moq =L (% +0.15 - ao) (53)

Donde:

a = Lado mayor de la zapata.

ao = Lado mayor de la columna.

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b - d, puede determinarse

mediante la formula simplificada para el momento reducido de célculo.

55



Mgq

Momento reducido de célculo: h=rars (54)
Cuantia mecanica: w=ul+p (55)
Capacidad mecanica del acero: Us=As fya=w-b-d- fq (56)
Armadura minima: ASpmin = Pmin " b - d (57)

La cuantia minima exigida por la norma para el acero a ser utilizado es: p > 0.0018 para
acero AE-400.

d) Comprobaciones
Se debe realizar comprobaciones a esfuerzo cortante, a punzonamiento y de adherencia.
Como resistencia convencional del hormigén a cortante se adopta el valor:
foa = 0.5 (fe)/? (kplcm?) (58)

Figura 19: Comprobaciones al cortante y punzonamiento

b)

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigon Armado - Decimocuarta edicion. Editorial

Gustavo Gili S.A. Espafia.
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- Comprobacion a cortante

Se verifica en la seccion 3-3, cuando sea a —a, = b —b,, caso contrario se
comprobaréa en la seccion ortogonal. Se verifica de acuerdo a la siguiente ecuacion:
LE(-d)<ds foa (59
ab 2 = "3 Jvd

- Comprobacién a punzonamiento

Se efectia en la seccion critica Ac formada por las cuatro secciones verticales
separadas d/2 de las caras del soporte de la figura 19, es decir, en la seccion Ac =2 (ao
+d + bo + d) -do. La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento

cuando sea:

N0 b - (ap+ Dby + DI SAc 2o (60)

a

e) Comprobacion de adherencia

La comprobacion de adherencia se efectla en las mismas secciones de referencia, 1-1
y 1’-1°, tomadas para la flexion en la figura 18. En el caso de soportes de hormigon, el

cortante de célculo en la seccion 1-1 es:

Vo ="L2 (=2 +0.15- ) (61)

a
La armadura se encentra en buenas condiciones de adherencia cuando sea:

Va

3
= o0 = foa =k [fea® (kp/em?) (62)

Tp

Donde:
n = Numero de barras de diametro @

k = Constante = 2.00 (zapatas flexibles).

2.9.6 Juntas de dilatacién

Son cortes dados a una estructura, con el objeto de permitir movimientos originados

por las variaciones de temperatura, retraccion de fraguado y asientos de los apoyos.
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En edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion est4 en funcion de las
condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no seréa superior a: 25 m
en regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C) 6 50 m en

regiones himedas y de temperatura poco variable (variacién no mayor de 10 °C).
2.10 Estrategia para la ejecucion del proyecto

2.10.1 Especificaciones técnicas

Son las especificaciones que definen la calidad de la obra que se desea ejecutar, en
términos de calidad y cantidad de los trabajos en general.

En el caso de la realizacion de estudio o construcciéon de obras, éstas forman parte
integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos, ya que sirven para
definir la calidad del producto, la cual no se puede apreciar de manera visual en los
planos, de modo que, se debe redactar una descripcion de lo que se necesita producir y
que vaya acompafiado con los requerimientos evitando asi interpretaciones

equivocadas.

Su objetivo radica en que en determinado momento ayuda a aclarar un proceso de

disefio y/o constructivo.

2.10.2 Computos métricos

Los cdmputos métricos son un estudio minucioso de medicién de longitudes, areas y
volimenes de todos los elementos de una obra. Requieren el manejo de férmulas
geométricas para determinar qué cantidad de materiales y qué cantidad de mano de

obra son necesarios para realizar la obra.

El computo métrico requiere del conocimiento de procedimientos constructivos y de

un trabajo ordenado y sistematico.
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Actualmente existen softwares como el Revit, el cual tiene una gran capacidad para
realizar computos métricos con muy buena precision, los cuales facilitan y optimizan

los resultados de los metrados.

En el caso de aplicar el software Revit para los metrados, se debe tener en cuenta que
el modelado de la estructura esté representado en su totalidad y asi evitar errores en
omisiones de elementos y perder la exactitud a la que se puede llegar aplicando este

programa.

2.10.3 Precios unitarios

Precio unitario es el importe de la remuneracion o pago total que debe cubrirse por
unidad de concepto terminado y ejecutado conforme al proyecto, especificaciones de
construccion y normas de calidad, la integracién de este requiere del conocimiento

técnico de la obra y del marco normativo vigente.

Esto ayuda para obtener un soporte practico y podra evaluar el rendimiento de la fuerza
de trabajo y del equipo que intervienen en cada concepto, asi como el costo de los

insumos de acuerdo a cada region econémica.

El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de
trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria o equipo de construccién), los costos
indirectos (administracion de oficinas centrales y oficinas de campo), el costo por
financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los cargos adicionales
(impuestos). La enumeracion de los costos y cargos mencionados para el andlisis,
calculo e integracion de estos, tiene por objeto cubrir en la forma mas amplia posible

los recursos necesarios para realizar cada concepto de trabajo.

2.10.4 Presupuesto general de la obra

Se basa en la prevision del total de los costos involucrados en laobra de

construccidn incrementados con el margen de beneficio que se tenga previsto.
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Las mediciones y el presupuesto de obra tienen como finalidad dar una idea
aproximada y lo mas real posible del importe de la ejecucién del proyecto.

2.10.5 Cronograma de ejecucion de la obra

El cronograma de ejecucion de obra es una representacion gréafica y ordenada con tal
detalle para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleven
a cabo en un tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del

tiempo.

Esta herramienta indica la organizacion del proyecto, en la realizacién de una serie
pasos para la culminacion de actividades. Son la base principal de ejecucion de una

produccién organizada.
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO

Dentro del presente capitulo se mostrara el procedimiento de céalculo y los resultados

obtenidos de todo el marco tedrico con la aplicacion de las normas presentadas.

3.1 Analisis del estudio de suelos

La determinacion de la capacidad portante del suelo se hizo mediante el ensayo de SPT
en tres pozos a diferentes profundidades, ubicados dentro de la zona donde se

emplazara la unidad educativa, de acuerdo a como se muestra en la siguiente figura:

Figura 20:Ubicacién de pozos para estudio de suelos

Fuente: Elaboracion propia

De cada pozo se extrajo material para efectuar los ensayos para la clasificacion del

suelo, realizados en el laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S.

Cuadro: Resultados de resistencia admisible del terreno y clasificacion

Pozo |Profundidad| N° Resist. Adm. Clasificacion del
N° (m) Golpes Nat. suelo
(kg/cm?)
SUCS: ML
1 4.00 28 1.21
AASHTO: A-4(4)
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sucs: ML
2 3.80 28 1.21
AASHTO:  A- 4(4)
sucs: ML
3 2.00 27 1.19
AASHTO:  A- 4(4)

Fuente: Elaboracion propia

Se logro determinar que el suelo a nivel de fundacion tiene una resistencia caracteristica
de 1.19 kg/cm?, ademas que el tipo de suelo es ML, segun la clasificacion S.U.C.S., y
A- 4(4), segun la clasificacion A.A.S.H.T.O. (Anexo 3).

Figura 21: Perfil del pozo de estudio

1.50m
< > Nivel +0.00
SUCS: ML
Profundidad de estudio
(Variable) AASHTO: A4(4)
' ®
4 Punto de ensayo

Fuente: Elaboracion propia.

3.2 Analisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico fue elaborado por la Secretaria de obras de la Alcaldia de San

Lorenzo en conjunto con la UPRE.

A continuacién, se presenta la arquitectura de la unidad educativa, la cual consta con

los siguientes ambientes:

- Planta baja: Aula 1, aula 2, aula 3, laboratorio 1, laboratorio 2, sala de maestros,

sala de reuniones, oficina 1, oficina 2, bafios hombres y bafios mujeres.

62



Figura 22: Detalle: Arquitectura de planta baja

A

PLANTA BAJA

Fuente: Elaboracion propia.

Laboratorio 2

Laboratorio 1

Sala de maestros
Sala de reuniones
Oficina 1
Oficina 2

Aula 3
Aula 2
Aula 1
Barios

- Primer piso: Aula 4, aula 5, aula 6, aula 7, aula 8, aula 9, laboratorio 3,

laboratorio 4, sala de computacion, bafios hombres y bafios mujeres.

Figura 23: Detalle: Arquitectura primer piso

ey — — —

PRIMER PISO

|

&
<
&
<

Laboratorio 4

- _|— Laboratorio 3

— Bafos hombres y mujeres

Sala de computacién
Aula 6

—— Aulabs
L Aula4

Aula 7

|
e
: |

Fuente: Elaboracion propia

Aula 8

Aula 9
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- Segundo piso: Aula 10, aula 11, aula 12, aula 13, aula 14 y aula 15.

Figura 24: Detalle: Arquitectura segundo piso

SEGUNDO PISO

Fuente: Elaboracion propia.
3.3 Valores caracteristicos de calculo del hormigén armado

3.3.1 Resistencia caracteristica del hormigon (fck)

La resistencia a compresion a 28 dias que se requiere para disefiar un proyecto es de

210 kg/cm?, de acuerdo con la norma boliviana.

3.3.2 Resistencia caracteristica del acero (fyk)

La resistencia que se aplicara para el calculo de este proyecto es de 4200 kg/cm?.
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3.3.3 Coeficiente de minoracion del hormigon

De acuerdo con el Anexo 2 - Tabla 7: Estados limites ultimos — Coeficiente de
minoracion de la resistencia del hormigén, el coeficiente de minoracion del hormigon

es: y. = 1.50

3.3.4 Coeficiente de minoracién del acero

En el Anexo 2 - Tabla 8: Estados limites tltimos — Coeficiente de minoracién de la

resistencia del acero, el coeficiente para la minoracién del acero es: y, = 1.15
3.4 Andlisis de acciones sobre la estructura

3.4.1 Acciones permanentes

Las acciones permanentes aplicadas sobre la estructura, en el presente disefio, son las

siguientes:

- Cargas generadas por la losa de cubierta: 170 kg/m?.

- Cargas generadas por las losas de entrepisos: 290 kg/m?,

- Cargas de columnas, vigas y zapatas con peso especifico del hormigdn armado
igual &: Yoo = 25 kN /m?3.

- Cargas correspondientes a los cerramientos de muros de ladrillo: 490 kg/m.

- Cargas correspondientes al peso de los barandados:30 kg/m.

3.4.2 Acciones variables

Las acciones variables que afectan a la estructura estan prescritas en el Anexo 2 - Tabla

12: Valores caracteristicos de las sobrecargas de uso.

Toda la estructura del presente proyecto, al ser una escuela, pertenece a la categoria de
uso C: Zonas de acceso al publico. Para las aulas, la sobrecarga de uso esta dada por

la subcategoria C1: Zonas con mesas y sillas cuyo valor es 3 kN/m?. La sobrecarga de
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uso actuante en los pasillos esta dada por la subcategoria C3: Zonas sin obstaculos que
impiden el libre movimiento de las personas, y su valor es de 5 kN/m?.

Para las losas de cubierta, se tomara en cuenta ademas una carga de granizo igual a 1
KN/m?.

3.5 Analisis de combinaciones de carga

Para el presente proyecto, se analizd las combinaciones de carga mencionadas en la
seccion 2.8.3 Hipotesis de carga, descartando la Hipotesis 11, al ser la cubierta una losa,

e Hipdtesis 111, ya que no se realizara el analisis sismico.

De esta manera, la combinacion de carga utilizada es:
Hipotesis I: Yrg G +YrqQ m

Siendo: yr4 = yrq = 1.60, de acuerdo a un efecto desfavorable y nivel de control

normal.

3.6 Descripcion de software de modelado y de calculo estructural

En el presente proyecto se utilizaron dos softwares, uno para el modelado y computos

métricos, y otro para calculo y verificacion de la estructura:

- AUTODESK REVIT STRUCTURAL 2016 (Modelado y computos métricos).
- AUTODESK ROBOT ESTRUCTURAL ANALYSIS PROFESSIONAL 2016
(Calculo y verificacion).

Para poder verificar la aplicabilidad de los resultados obtenidos por el programa de
calculo se realizo un andlisis y calculo manual de los elementos estructurales sometidos

a las solicitaciones mas desfavorables.
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3.7 Extracto de solicitaciones

El software ROBOT STRUCTURAL proporciona un extracto de solicitaciones en los
elementos a partir de las demandas de carga y un analisis basado en elementos finitos,

de acuerdo a la estructura de la siguiente figura:

Figura 25: Vista isométrica de la estructura

Ndmix = 12010553 kg

Nmix= 12010553 kg
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Fuente: Autodesk Robot Estructural Analysis Professional 2016

El reporte completo de todas las solicitaciones para vigas, columnas y zapatas se

encuentra en el Anexos 6.

3.7.1 Solicitaciones maximas para vigas

De acuerdo con los resultados obtenidos aplicando las cargas sobre la estructura y la
hipotesis méas desfavorable, se obtuvo los momentos maximos (positivo y negativo) y

el esfuerzo cortante maximo:

M (+) = 6865.78 kg - m X =2.65m
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My (=) = 1448142 kg - m x =0.00m
Viax (+) = 23607.23 kg

3.7.2 Solicitaciones maximas para columnas

Las solicitaciones maximas en columnas son la fuerza normal maxima y momentos

flectores de célculoen Xy Y:
Ndns, = 120105.53 kg
My, = 37233 kg -m

My, = 240211 kg -m

3.7.3 Solicitaciones maximas para zapatas

La solicitaciobn maxima para zapatas es igual a la reaccion producida por la columna
con mayor solicitacion. Ademas, se debe tomar en cuenta la tension admisible sobre el

terreno:
Nd s = 120105.53 kg
Omax = 1.19kg/cm 2
3.8 Analisis, calculo y disefio estructural

3.8.1 Losas de cubiertay losas de entrepisos

Las losas de cubierta y de entrepisos seran losas alivianadas debido a la facilidad
constructiva que representa su ejecucion, ademas del reducido peso propio de las
mismas, lo cual favorece el disefio ya que se reducen las solicitaciones presentes en la

estructura debido al peso muerto.
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Las losas estdn conformadas por viguetas pretensadas CONCRETEC con

complemento de plastoformo y una capa de compresion de 5cm de espesor.

Todas las losas cumplen con las solicitaciones del proyecto debido a que las viguetas
satisfacen los requerimientos de la norma NB 977 Elementos prefabricados de
hormigdn — Viguetas prefabricadas de hormigdn pretensado — Requisitos y métodos

de ensayo.
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3.8.2 Estructura de sustentacion de la edificacion

3.8.2.1 Vigas de Hormigon Armado

Memoria de calculo: Viga de H°A° sometida a flexion simple
Geometria de la viga y esfuerzos

Longitud: 6.63 m
Nombre de la viga: Barra 230
Ubicacion entre columnas: Cb54 y C55

h= 55cm

bw = 30cm

Md izq = -14481.42 kg-m
Md max. = 6865.78 kg-m X= 2.65 m
Md der = -2519.02 kg-m

Diagrama de momentos

-14481.42 kg-m

-2519.02 kg-m
C54 C 55
6865.78 kg-m
Datos:
Ancho de la seccion: bw = 30 cm
Peralte de la seccion: h= 55 cm
Peralte efectivo: d= 53 cm
Recubrimiento: r= 2 cm
Resistencia caracteristica de la seccion: fck = 210 kg/cm2
Resistencia caracteristica del acero: fyk = 4200 kg/cm2
Coeficiente de minoracion del hormigon: yCc = 1.5
Coeficiente de minoracion del acero: yS = 1.15
Coeficiente de mayoracion de cargas: yf= 1.6
Cuantia minima:  wmin = 0.0033

Anexo 2 - Tabla 14
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Resistencia de célculo del hormigon:

_ fer 210 _ 140 kg/(:m2
fra=toeo 200 _
Ye 15

Resistencia de célculo del acero:

_fyk _ 4200  _3652.17 kglcn?
fya=""=——__——"=
Vs 1.15
Armadura positiva:
Momento maximo de servicio: Mmax=  4291.113 kg-m

Momento mayorado
Mg = Mypsy - vy = 4291.1125 - 1.6
Mg = 6865.78 kg-m

Momento reducido

= Ma 686578.00
T by d?feq 30 - 53 2+ 140
gy = 0.0582

Cuantia geométrica

| w= 0.0611 |Anexo 2 - Tabla 15

Armadura necesaria

fea 140
A,=w-by,-d-22%— 00611 - 30 - 53—t
s =W for 3652.17

As= 373  cn?

Armadura minima

Asmin = Wmnin"* bw ch= 00033 . 30 '55
Asmin = 5.45 sz
Armadura escogida: As= 5.45 cm’

Armadura a utilizar:

3®d 16 Asprov = 6.032 cm?
Asprov = AS
6.032 > 5.445 Cumple
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Armadura negativa izquierda C54
Momento maximo de servicio: Mmax = 9050.89 kgm

Momento mayorado

Mg = My - vr = 9050.89 1.6

Mg = 14481.42 Kkg-m
Momento reducido
by = Mg, _ 1448142.00
by - d?: fea 30 53 %- 140
g = 01227
Cuantia geométrica
| w= 0.1339 |Anexo 2 - Tabla 15
Armadura necesaria
As=W°bw'd'%= 0.1339- 30 53 ﬁ
A= 817 ¢
Armadura minima
Asmin = Wmin*bw -h= 0.0033 - 30 - 55
Asmin = 5.445 ¢

Armadura escogida: As=  8.17 cn?
Armadura a utilizar:

5® 16 Asprov = 10.053  cn?

Asprov > As
10.053 > 8.17 Cumple
Armadura negativa derecha C55
Momento maximo de servicio: Mmax = 1574.39 kgm

Momento mayorado

My = My, - v = 1574.39 1.6

Mg = 2519.02 kg-m
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Momento reducido

P 251902.00
T by d? fog 30 53 2+ 140
0.0214

Ha =
Cuantia geométrica

| w= 0.0219

Armadura necesaria

Anexo 2 - Tabla 15

AS=W'bW'd'%= 0.0219- 30 53 ﬁ
A= 134 ¢
Armadura minima
Asmin = Wmin - by -h = 0.0033 - 30 - 55
Asmin = 5.445 cm’
Armadura escogida: As= 5445
Armadura a utilizar:
3d 16 Asprov = 6.032  cnt
Asprov > As
6.032 > 5.445 Cumple

73



Memoria de calculo: Viga de H°A° sometida a corte
Geometria de la viga y esfuerzos

Longitud: 6.63 m

Nombre de la viga:  Barra 230
Ubicacion entre columnas: C54 y C55
h= 55cm
bw = 30cm

Cortante izg = 23607.23 kg
Cortante der = 14505.40 kg

Diagrama de cortantes
23607.23 kg

C55

C54

14505.40 kg

Resistencia a cortante del hormigon:

fra=05-Vfea=05-V 140 = 592  kgln’

Armadura tranversal izquierda Ch4

Cortante maxima de servicio: Vmax = 1475452 kg
Cortante mayorado
Va = Viax - vy = 1475452 - 1.6
V; = 23607.23 kg
Esfuerzo cortante Ultimo
Veu = fva *bw-d = 592 : 30 : 53
V., = 940657 kg
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Cortante altimo por agotamiento
Vou =030 f.q- b, -d=030- 140.00. 30
Vou = 66780.00 kg

Comprobacion si necesita o no armadura transversal

Va > Veu
23607.23 > 9406.57 Necesita armadura
transversal
Como: ch < Vd < Vou

9406.57 < 23607.23 < 66780.00

Se debe calcular armadura transversal correspondiente al
esfuerzo cortante residual

Cortante resistida por el acero
Vou =Va —Veu = 23607.23— 9406.57
Vo = 14200.66 kg

Armadura transversal

A = Ve - t _ 14200.66- 100.00
£7090-d-f,q 090 53 - 3652.17
Ast = 8.15 cm’
Armadura transversal para una pierna
Ast1 = 408 cm?
Diametro adoptado: = 8 mm
Area de la barra: Aso10= 050 cm’
Numero de estribos: Nb = 9
Armadura de las barras: Ast1 = 452 cm?
Distribucion de las barras: S= 10 cm

Distribucion final

| ®8 c¢/10cm
Armadura tranversal derecha C55
Cortante maxima de servicio: Vmax = 9065.88 kg

Cortante mayorado
Vi = Vimax -V = 9065.875 - 1.6
vV, = 14505.40 kg



Esfuerzo cortante Gltimo
Veu = fva *bw-d = 592 . 30 : 53
V., = 9406.57 kg
Cortante Gltimo por agotamiento
Vou = 0.30 - foq- by, -d =0.30- 140.00 - 30 - 53
V,, = 66780.00 kg
Comprobacion si necesita 0 no armadura transversal

Va > Veu

14505.40 > 9406.57 Necesita armadura
transversal

Como: Ve < Vg < Vo
9406.57 < 14505.40 < 66780.00

Se debe calcular armadura transversal correspondiente al
esfuerzo cortante residual

Contribucion de las armaduras transversales
Ve = Vg — Vu =14505.40 — 9406.57
Vo, = 5098.83 kg

Armadura transversal A90=Ast
4 = Vey - t _ 5098.83 . 110.00
£7090-d-f,q  0.90-53 -3652.17
Ag = 322 cn?

Armadura transversal para una pierna

Ast1= 161 con’
Diametro adoptado: ) 8 mm
Avrea de la barra: Ases= 050 cm’
NuUmero de barras: Nb = 4
Armadura de las barras: Ase1 = 201 cmf
Distribucion de las barras: S= 2500 cm
Distribucion final: | D 8 c/ 25 cm |
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Memoria de calculo: Verificaciones de viga de H°A° en ELS

Longitud de la viga: L= 663 cm
Ancho de la seccion: bw = 30 cm
Peralte de la seccion: h= 55 cm
Peralte efectivo: d= 53 cm
Recubrimiento: c= 2 cm
Resistencia caracteristica de la seccion: fck = 210 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero:  fyk = 4200  kg/cm?
Coeficiente de minoracion del hormigén: yC = 15
Coeficiente de minoracion del acero: yS = 1.15
Coeficiente de mayoracion de cargas: vf= 1.6
Cuantia minima:  wmin = 0.0033

Resultados de viga més solicitada

Momento méximo de servicio: Mméax = 4291.11 kgm
¢ = 16 mm
Nb = 3
As = 6.032 cm’

Estado limite de fisuraciéon

En funcion a las condiciones del ambiente y de la sensibilidad de las armaduras a
la corrosion, la méxima abertura caracteristica de fisura, que debera aceptarse
para satisfacer las exigencias de durabilidad, sera la siguiente:

Wnax = 0.2 mm |Para condiciones moderadamente severas del

ambiente y poca sensibilidad de las armaduras a la
corrosion.

La abertura caracteristica (wy) debe ser menor a la abertura maxima.

Wi =1.7-Srm* Esm < Winax

Distancia final media entre fisuras (Sn,)

o= 1.6 cm
Nb = 3
r= 2 cm
K;= 0.4 Coef. de calidad de adherencia
K,= 0.125 Coef. para vigas sometidas a flexion
_b—-2-r—Nb-¢ 106
T Nb-1 s= 10.6 cm
s=15-¢p = 24
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Figura: Area efectiva
T 2
As = Nb-Z -$p? =6.03 cm

Acey=(75-bd+d+c)-b
Ac.s= 468.00 cn’

p, =25 _ 0.013
ACef
Fuente: Elaboracién propia
_ S $ _ 1233 cm
Sym=2(c + 10) KKy s =
Alargamiento medio de las armaduras (ggy,)
Es= 2100000 kg/cm?
pr=1/25-K) =1
B> =0.5 Coef. para cargas de larga duracién
Mmax= 4291.11 Kkg-m
bw = 30 cm
h= 55 cm
d= 53 cm
As= 6.032 cn'’
fck = 210  kglem?
Tension de servicio de la armadura pasiva en la hiptesis de seccion
fisurada (o)
Mméx

1677.85 kg/cm?

95 T08-d-A,

Tension de la armadura en la seccion fisurada en el instante que se
fisura el hormigon (cg;)

b - h2 .
Mg = c -0.30 -3/ fck? = 345379.19 kg-cm
M ,
Osr = ﬁ = 1350.45 kglem?
o 2
gsm_E_S 1_.81 ﬁz(ﬁ)‘|204—s
S S S
0.00054 > 0.00032 Cumple

Abertura caracteristica
Wi =1.7Srm* €sm < Wmax

0.011 < 0.2 Cumple
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Estado limite de deformacion

L= 663 cm
bw = 30 cm
h= 55 cm
Vi = 27.5 cm
d= 53 cm
c= 2 cm
fck= 210  kglen?
Es= 2100000 kg/cm’
As = 6.032 cm’ (Traccién)
Mmax = 429111.25 kg-cm
As.= 6.032 cm’ (Compresion)

Momento de fisuracion de la seccion (My)

Resistencia media a traccién del hormigén

fcty, =037 fck?? = 2816  N/mm’

fetm = 28.16  kg/lem?’

Momento de inercia de la seccion bruta (sin fisurar)

b- h3 .
L =—>— = 415937.50 cm
fetm 1y _ 425967.67 kg-cm

M, =
4 Yt
Momento de inercia de la seccion fisurada (1,)
Modulo de deformacion longitudinal

E.= 44000 - (fck+ 80)1/3 = 291240.66 kg/cm’
Coeficiente de equivalencia

_Es _ 7211
n—EC—

Profundidad de la fibra neutra en situaciéon de servicio

1
E-b-x2=AS-n-(d—x) - x = 11.03 cm
Momento de inercia de la seccion fisurada (1,)
I=As-n-|d —g] -(d—x) = 9003111 cm®
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Momento de inercia equivalente (l¢)

MA? M\
I I
Ie=<_MO) '11 + 1—<_MO) llz Sll

le= 408827.27 < 415937.50 =1 Cumple

Flecha instantanea de viga en flecion simple (o)

Coeficiente que depende del tipo de carga y forma de sustentacion

o= 0.06 Ref. Jimenez Montoya, Séptima edicién, pag 439
ap=a-—°—= 00990 cm
Flecha diferida (ou;r)
Cuantia geométrica de armadura compimida

o = Asc _ 0.0037
b-h

Coeficiente €

€= 2 Ref. Jimenez Montoya, Séptima edicion, pag 441
Factor de calculo A

A5 169
1+50-p

Qgir = @p+ A= 0.1674 cm
Flecha total (o)
ar = a, +agir = 0.2664 cm
Flecha maxima (onax)

L 1.326 cm Ref. CBH-87, pag 196

a 7 = =
max 500
Verificacion
(243 < Amax

0.2664 < 1.326 Cumple
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3.8.2.2 Columnas de Hormigon Armado

Memoria de calculo: Columna de H°A° sometida a Flexo-compresion

Geometria de la columna y esfuerzos

Nombre de la columna: Barra 11
Altura de la columna: 3.40 m
Cc11 C76
h= 35cm h= 30cm
b= 30cm b= 30cm
Cota: 0.00 - 3.40 Cota: 3.40 - 6.80
b= 30 cm = 30 cm
h= 35 cm = 30 cm
r= 3.0 cm = 3.40 m
Nd = 120105.53 kg
Mx= 3723.30 kgm
My = 2402.11 kgm
L= 3.40 m
fcd= 140  kglem?
fyd = 3652.17 kg/cm2
Esquema de columna en estudio
/ L =340 cm
/ 20x35
i
et
/" 30x30
30x50 // 30x50
/ D L =340 cm
20x30 / 20x30
/
.
20x30 // 303 20x30
B/ L =150 cm
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Esbeltez geométrica de la columna - Comprobacion al pandeo

Calculo de inercias de las vigas adyacentes a los extremos de la columna de

estudio
En punto B
Viga: 172
20cm x 30 cm
Ix (cm4) = 45000
ly (cm4) = 20000
L (cm) = 335
Viga: 227
30cm x50 cm
Ix (cm*)= 312500
ly (cm4) = 112500
L (cm) = 615
En punto A
Viga: Al
20cm x 30 cm
Ix (cm4) = 45000
ly (cm4) = 20000
L (cm) = 335
Viga: A3
20cm x 30 cm
Ix (cm’)= 45000
ly (cm4) = 20000
L (cm) = 615

Célculo de inercia de las columnas

Columna de 35cm x 35cm
Ix (cm®) = 125052
|y (cm4) = 125052
L, (cm) = 340
Lc (cm) = 150
Vi /A= r, (cm) = 10.91
10.91

/Iy/A = ry(cm) =

Viga: 242
20cm x 35cm
Ix (cm*)= 71458
|y (Cm4) = 23333
L (cm) = 405
Viga: 228
30cm x50 cm
Ix (cm*)= 312500
|y (Cm4) = 112500
L (cm) = 618
Viga: A2
20cm x 30 cm
Ix (Cm4) = 45000
|y (Cm4) = 20000
L (cm) = 405
Viga: A4
20cm x 30 cm
Ix(cm™)= 45000
|y (Cm4) = 20000
L (cm) = 618
Columna de 30cm x 30 cm
Ix (cm*) = 67500
|y (Cm4) = 67500
L (cm) = 340
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Calculo de la longitud de pandeo

Calculo de factor de longitud efectiva (K) con los valores de y :

E-I
W :2 L )COLUMNAS
¥ (E . I)
L Jvicas
Tramo C-A: Wy = 3.07 Wy = 6.91
Tramo A-B: Wy = 0.43 WYpy = 1.17

Entrando, con los valores obtenidos, al Anexo 2 - Abaco 1 se

obtiene los

valores de K:

| Kx= 152 | Ky= 1.74

Se tomara el valor de K mayor:

Tramo A-B:| K = 1.74 |

Longitud de pandeo:

Tramo A-B: lo(em) =K -loo = 591.6

Célculo de esbeltez

lo(m) = 5.92

Esbeltez mecanica

lo
Vi/A

Tramo A-B:| A, = 5421 | A= 54.21

Esbeltez geométrica

o~

Tramo A-B

o h = Dimensién de la columna en la

A=

direccion que va a comprobar.

1 Age = 19.72 | Ay = 16.90

Las condiciones para determinar si una columna es considerada
corta o larga, son las siguientes:

A<35
Ay < 10

}Columna corta (no se debe verificar a pandeo)
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352 <100 .
10<2y < 29} Columna larga (se debe verificar a pandeo)

Como la columna calculada se encuentra dentro de la clasificacion
de columna larga, se debe realizar el calculo para que la carga sea
aplicada a una distancia "es" desfasada del centro

Célculo de excentricidad

Excentricidad de primer orden

M €ox = 0.03cm

e, =—— —
° Nd €0y = 0.02 cm

Excentricidad accidental

boh 30  150cm
ea =4 20 20
2cm
Cax = 2.00 cm
eqy = 2.00cm

Excentricidad de adicional a efectos de 2° orden

fya c+20-e, 1,°
.. =13 . —.104
Cric < *3500) c¥10-e,
c= 30cm (para ambas direcciones)
efl-cx = 4,77 cm
€ficy = 4,77 cm

Excentricidad final
e =€y +eqg+ efic—

Célculo de momentos de distribucion

Md, = 816298.58 kg-cm

Md = Nd -
77 Md, = 814977.39 kg-cm

Capacidad mecanica del hormigon

U. = fcd-hy-h, = 147000 kg



Esfuerzos reducidos

Axil reducido
_Nd 082
v = U. =

Momentos reducidos

p,=-Mdx _ 159 4y = 0.185
Ue - he .

u =My _ 0185 H2= 0,159

Y Uc - he

Con los esfuerzos reducidos se debe determinar "w" a partir del
Anexo 2 - Abaco 2

w = 0.34
Capacidad mecanica del acero
Us=w-U. = 49980 kg
Calculo de armadura longitudinal

Ay = Ug/fyd = 13.69 cnt?

Didmetro adoptado: ) 16 mm
Area de la barra: Asp = 201 cn?
NUmero de barras: Nb = 8
Armadura de las barras: As = 16.08 cm’?
Distribucion final: | 8 16 |

Célculo de armadura transversal

1
-] - =
> {(4) max(armaaura ong) = 0.4 CM } = Pestrio = 6 MM

(pestribo =
D6 = 0.6 cm
b 6 h menor dimensiéndela pieza) = 30cm
s <4 30cm = 30cm ¢ —=s= 20cm
15 * Pmin(armadura longitudinal mas delgad®d = 24 cm

| ® 6 mm c/200m|
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3.8.3 Estructuras complementarias (sistemas de escaleras)

Memoria de calculo: Escaleras de H°A°

Figura: Geometria de la escalera

VISTA EN PLANTA
e VISTA DE PERFIL
= o TR
| 2y | 2 o Wl gn
Fuente: Elaboracion propia
Datos:
Desnivel: h=
Ancho del tramo de escalera: b
Huella: P=
Contrahuella: Cp=
Longitud horizontal deltramo 1: L; =
Longitud inclinada del tramo 1: Ly =
Longitud horizontal de losa de descanso: L =
Longitud horizontal del tramo 2: L, =
Longitud inclinada del tramo 2: Ly =
Longitud total - Primer Tramo:  Lnl =
Longitud total - Segundo Tramo:  Ln2 =
Recubrimiento: =
Peso especifico del hormigon: Yue =
Resistencia caracteristica de la seccion: fck =
Resistencia caracteristica del acero:  fyk =
Coeficiente de minoracién del hormigon: yC =
Coeficiente de minoracion del acero: VS =
Coeficiente de mayoracion de cargas: vf=
Cuantia minima: ~ wmin =
Sobrecarga por acabados: SC. acab =
Carga por barandado: CP. bar =
Sobrecarga de uso: SC =

VISTA ISOMETRICA

3.4
1.7
30
17.9
2.7
3.19
1.8
2.7
3.19
4.5
4.5
2.5
2500
210
4200
15
1.15
1.6
0.0018
50
30
500

33533

3333333

kg/cm2

kg/m?
kg/m
ko/m?
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Resistencia de calculo del hormigén:

fer _ 210

fea =% =715

Resistencia de calculo del acero:

— 140 kg/(;m2

_ fyk _ 4200 _ 2
fya = v = 115 = 3652.17 kg/cm

Resistencia a cortante del hormigoén:
fva =05 -fea=05-vV 140 = 5092
Dimensionamiento
e Primer tramo
- Dimensionamiento de la escalera

a) Espesor de la losa

r=Ln _ 450cm_ _ 22.50 cm

.= 20 20
;= Ln_ 450cm _ 18.00 cm
25 25

El espesor sera un valor constructivo aproximado al promedio del

kq/cm2

t calculado
t prom= 20.25 cm 4>| t= 20 cm
b) Angulo de inclinacion de la huella
cosa = d 30 .859

VPZ+cp? V30 2 +17.89
c) Altura inicial

t 20cm
cosa  (0.859

d) Altura media

h,=nh +% = 235 +17'8£; = 32.45cm
e) Canto util
d=t—r= 20 — 25 = 17.50cm

=23.29cm =23.50cm
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) Diagrama de partes de la escalera

o Paso: P = 30.00 cm
’ | Contrapaso: Cp = 17.89 cm
, t Altura media:hm=  32.45 cm
Cp Espesor de losa: t = 20.00 cm
hm Canto (til:d =  17.50 cm
o= 30.81°
h

- Cargas que actuan sobre la escalera
1. Losa de tramo de subida
a) Peso propio de la escalera
PP, =yy--hm-b= 1378.91 kg/m

b) Cargas permanentes

C.P.acab, = SC.acab-b = 85 kg/m
C.P.bar, = 30 kg/m
C.P., =C.P.acab + C.P.bar = 115 kg/m

c) Carga de disefio
ga1_ =SC-b = 850 kg/m
Carga total (mayorada) en proyeccion horizontal:
qu1_ = 1.6(PP,+C.P.+5C) = 1.6 (1378.91 +115 + 850 )
du1_ = 3750.26 kg/m

Peso propio en proyeccion inclinada mayorada:

PP, +C.P

qrp; = 1.6 T eosa d dpp; = 2783 kg/m

Sobrecarga total en proyeccion inclinada mayorada:

dai__ —
qsc; = 1.6 - cosa da; = 1583 kg/m

Carga total en proyeccion inclinada:
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2. Losa de descanso

a) Peso propio de la losa

PP_ =ype-

b) Cargas permanentes

C.P.acab = SC.acab -b =

C.P.bar =

C.P.=C.P.acab + C.P. bar =

¢) Carga de disefio

qd=SC'b=

t-b=

Peso propio total mayorado:

dpp_

=1.6-(PP_+C.P.) —

Sobrecarga total mayorada:

qa_=1.6-qq -

Carga total mayorada:

du_=4qpp_t+qa_—

850 kg/m
85 kg/m
30 kg/m
115 kg/m
850 kg/m
dpp = 1544 kg/m
da_ = 1360 kg/m
Qu_ = 2904 kg/m

Analisis de cargas para momento positivo y negativo en barras

Figura: Escalera con sobrecarga en el tramo inclinado

1544
AT
4366 E
ol
I 270 m I— 160 m—
Fuente: Elaboracion propia
Mmax (+) = 10295.31
Ra = 10306.99
Rb = 6402.42
Vmax = 8722.11

1029531
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Figura: Escalera con sobrecarga en el tramo de descanso

1004
S233223 B3R 1 RALRAREARERLS
e T 1

1
((‘
¢

Fuente: Elaboracion propia

Mméax(+)= 801582  kg-m
Ra=  7261.07 kg
Rb= 684560 kg
Vmax= 684560 kg

Figura: Escalera con sobrecarga en ambos tramos

YT ST I 2
st §

K
1366 .;I”

ER

Fuente: Elaboracion propia

Mméx(+)= 1129663 kg:m
Ra= 1079659 kg
Rb= 836082 kg
Vmix= 913643 kg

Solicitaciones méaximas (envolvente)

Md@ = 11296630 kg-m
Ra= 10796590 kg
Rb= 8360.820 kg

Vimix= 9136430 kg

Figura: Anélisis del momento de empotramiento

FO4
A TSI T T
a1

Fuente: Elaboracion propia
Md () = 4354.200 kgm



(_

- Armaduras de refuerzo (Momento positivo)

Momento reducido

M, 1129663.00
Ka=paz f, 170 - 17.52- 140
Cuantia geométrica | ws = 0.17
Armadura positiva
A, =—ws-b-d-Tee = 1922 cn?
ck
Armadura minima
Asmin = Wmin*b-d = 0.0018 - 170 -17.5 = 5.36 cm2
Armadura escogidal| As= 1922  cn? |
Armadura a utilizar: 17® 12mm = 19.23cm2 Cumple
Disposicion de las armaduras
b—2-r—& 170 — 2-25 — 1.2
s = Npooo—1 = 17 ] = 10.24 cm
s = 10 cm
Armadura pos'rtiva:l 17 P 12mm ¢/ 10 cm |
- Armaduras de refuerzo (M omento negativo)
Momento reducido
_ Mgy _ 435420.00
Ha=p az- f, 170 - 17.50 2 - 140
Ug = 0.0597
Cuantia geométrica | ws = 0.0627
Armadura negativa
— @ — 2
As=ws:-b-d- = 7.15 cm
f(:k
Armadura minima
JAsmin = Wmin-b -d = 0.0018 - 170 - 17.5 = 5.36 cm2
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Armadura escogida| As=  7.150 cnmf |

Armadura a utilizar: 158 mm = 7.54 cm2 Cumple

Disposicion de las armaduras

Szb—z-r—CI): 170 — 2-25 — 0.8 _ 11.73 em
Nparras— 1 15-1
s = 10 cm
Armadura negativa:l 15 8mm ¢/ 10cm |

- Refuerzo transversal por temperatura
Ly =L, +L_=499cm
Ase = Wpin-L;-d = 0.0018 - 499 - 17.5 = 15.72 cm2
Armadura a utilizar: 32 8mm = 16.08 cm2 Cumple

Disposicion de las armaduras

b—2-r—& 499 cm— 2- 25 — 0.8
° Nparras — 1 32-1
s = 15 cm
Armadura transversal por temperatura:l 320 8mm ¢/ 15cm |

- Refuerzo longitudinal
Agminiong = Wmin-b-d =0.0018 - 170 175 = 5.36 cm2

Armadura a utilizar: 13®d8mm = 6.53 cm2 Cumple

Disposicion de las armaduras

b—2-r— & - 2- 2. — .
s= = 170 cm 21;’_1 08 _ 1368cm
s= 10 cm
Refuerzo longitudinal: | 13 8mm ¢/ 10cm
- Verificacion al corte
Cortante maxima de servicio: Vmax = 8722.11 kg
Cortante mayorado: Vg = 13955.38 kg

Cortante resistido por el hormigén: V., = fya - b -d =17600.34 kg

Comprobacion si necesita o no armadura transversal

Va = 13955.38 kg < V., = 17600.34 kg | NoO necesita armadura
transversal
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3.8.4 Estructuras de cimentacion

Memoria de calculo: Zapata de H°A° sometida a la carga mas
desfavorable

Columna
1Y
f ao = 35 cm
bo = 35 cm
x Armadura: 8 ® 16 mm

~ Carga:N = 120259.95 kg

Tension admisible sobre el terreno: Oadm = 1.19 ka/cm?

Propiedades de los materiales

Resistencia caracteristica del acero: fyk = 4200 ka/cm?

Resistencia caracteristica del hormigon: fck = 210 ka/cm?
Coef. de seguridad para el acero: Vs = 1.15
Coef. de seguridad para el hormigon: Ve = 1.50
Coef. de mayoracion de cargas: Y= 1.60

Resistencia a cortante del hormigén:

fvd == 05 'Vfcd == 05 . V14000 = 592 kqlcmz

a) Dimensionamiento:

Dimensionamiento en planta:

Se asumird que la zapata tiene una seccion cuadrada, por tanto:
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1.05-N 1.05-N
Oadm = a-b = 2

a
a= N o901 em
Oadm
| a=b= 290 cm |

Presion admisible del terreno sobre la zapata

N 120259.95
O't = =
a-b 290 - 290
o = 1.17 kq/cm2
Célculo del canto de la zapata:
4 .
= 4 Jva = 10.34
Yr - Ot
Datos:
a, = 35 cm
b, = 35 cm
a= 290 cm
b = 290 cm
k = 10.343

El canto de la zapata no debe ser menor que el mayor de los
calculados a continuacion:

[ _|ag- b a-b _ao+bo_ 50.16 cm
d> = \/ 4+ T2—1 4
he g, =222 3556 om
4+k
g.=2la—ar) 355 cm
- 3 4+k
El'hadoptado es:| h= 55 cm
Por lo tanto d sera calculado de la siguiente manera:
h= 55 cm
r= 5 cm
o= 16 mm

d=h—-r——=

@ 4920 cm
2



b) Determinacion de las armaduras: Momentos en las secciones 1-1y
1°-1
Figura: Célculo a flexion de una zapata flexible

“I ! 00—+ I
|

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigén Armado - Decimocuarta
edicion . Editorial Gustavo Gili S.A. Espafia.

a, = 35 cm
b, = 35 cm
a= 290 cm
= 290 cm
d= 49 cm
N = 120259.95 kg
Vr = 1.6

N — 2 ]
_Yr _(a Zao 4015 - ao) _ 5846313.06 kg-cm

‘N (b—b ’
Mbdzyzf.b ( 5 0+0_15.b0> = 5846313.06 kg-cm

Para el lado a

Momento reducido
Mgq 5846313.06

Ha=p qz.r.~ 200 - 4920 214000 _ 09
Cuantia geométrica
Wg = g1 +puy)= 0.0595 -(1+0.0595 )= 0.063
Armadura necesaria
fea 140.00
Agqy =Wg-b-d 5% = _ . . _ S A
(@ =W o 0.063 290 49.20 3652 17
Asa) = 34.48 sz
Armadura a utilizar: 18 d 16 Asprov = 36.191 cn??
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Para el lado a se utilizara la siguiente armadura:

| 18®16mm ¢/ 16 cm |

Para el lado b

Momento reducido
Mpq 5846313.06

Ko =9 az. £, =" 290 2920 2 140 0%

Cuantia geométrica
wp = up- (14 up) = 0.0595 -(140.0595 ) = 0.063
Armadura necesaria

Jca 140.0
A = bh.d-2EL = ) . . 4 o
s(b) Wq ka 0.063 290 9 .

As(b) = 3448 sz

Armadura a utilizar: 18 @ 16 Asprov = 36.191 ¢

Paraellado p se utilizara la siguiente armadura:

| 18®16mm ¢/ 16 cm |

¢) Verificacion a cortante y punzonamiento:

Figura: Comprobaciones al cortante y punzoamiento

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigon Armado - Decimocuarta
edicién. Editorial Gustavo Gili S.A. Espafia.

Vuelo: v= 127.5cm > 110.0cm = 2h
Zapata flexible, se verifica por corte en la seccion 3-3
a, = 35 cm
b, = 35 cm
a= 290 cm
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b= 290 cm

d= 49.20 cm
N= 120106 kg

Vi = 1.6

d, = 50.12 cm

ds; = 3552 com

fvd = 5.92 k_q/(:m2

fvd = 5.92 kq/cm2

ycjl’. }I)V (a Zao_ d) <ds3- fya
178.916 < 210.165 Cumple

Verificacién por punzonamiento en la seccion Ac:

Ac=2-(a,+d+by,+d) -d, = 16880.58 cnt?

‘N
yf—b-[a-b—(ao+d)-(bo+d)]SAc-Z-fvd

175968.99 < 199733.77  Cumple

d) Comprobacion de adherencia:

Vuelo: v= 130.0cm > 110.0cm = 2h
Zapata flexible: v > 2h; k = 2
Armadura para el lado a: 18 ® 16 mm
Armadura para el lado b: 18 ® 16 mm
k= 2.00
Lado: ¢

- N —
Ve = L (@ Zao+ 0.15 - a,) = 87966947 kg

a.

Via 3/ 2
= < = .
tha 0.9-d-n-n-cl>_fbd for Jea

21.96 < 53.92 Cumple
Lado:
N (b—b»b
Vap = yfb < > ° 4 0.15- b0> _ 87966.947 kg
V
‘L'ba=0.9‘d.(il;‘n_.q) gfbd:k,i“/fmz

21.96 < 53.92 Cumple
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3.8.5 Juntas de dilatacion

Las juntas de dilatacion estan calculadas en el Anexo 4.

3.9 Desarrollo de estrategia para la ejecucion del proyecto

3.9.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas seran realizadas uUnicamente para los elementos

estructurales del proyecto. Estas se encuentran en el Anexo 9.

3.9.2 Cdmputos métricos

El objeto que cumplen los computos métricos es el de establecer volumenes de obra y

costos parciales.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del
presupuesto, esta clasificacién por item esta hecha con criterio de separar todas las

partes de costo diferente ya que sirve como lista indicativa de los trabajos ejecutados.

El computo métrico desarrollado para cada item se detalla en el Anexo 10.

3.9.3 Precios unitarios

Para realizar el analisis de precios unitarios se incluyeron varios componentes como
ser indicaciones de cantidades y costos de materiales, transportes, desperdicios,

rendimientos, costo de mano de obra, etc.

Los precios unitarios se hallan detallados en el Anexo 10.

3.9.4 Presupuesto general de la obra

El presupuesto general de la obra se realizo con las cantidades de obra calculadas en

los codmputos métricos y los precios unitarios para cada actividad.
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Este presupuesto se encuentra a detalle en el Anexo 10.

3.9.5 Cronograma de ejecucion de obra

De acuerdo con los volimenes de obra, el cronograma de ejecucion se presenta en el
Anexo 10, por medio de un diagrama de barras Gantt, el cual permite apreciar la ruta
critica de la obra, el tiempo requerido para la ejecucion de cada una de las actividades

y el tiempo total de ejecucion.
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4. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

El presente capitulo desarrolla la metodologia de calculo para el sistema de escaleras
autoportante, contrastando asi con el sistema convencional para poder brindar un
analisis comparativo entre las distintas opciones que se pueden tomar en cuenta en un

disefio estructural.

4.1 Alcance

El aporte del presente proyecto se limitara a la realizacion de una memoria de calculo
para un sistema de escaleras autoportantes. Asimismo, se efectuara el andlisis
comparativo, tomando en cuenta los metrados y costos de ejecucion de este sistema y

el sistema de escaleras comun, escaleras de losa.

4.2 Marco teorico

Los sistemas de escaleras autoportantes son aquellos que se basan en el hecho de que
estan conformados por dos tramos de losas de hormigon escalonadas y colocadas en
sentido contrario, con sujecion o apoyos empotrados por sus extremos a un elemento
rigido y con una losa descanso, en voladizo, que es la union horizontal entre ambos

tramos, es decir, no llevan ningun apoyo adicional intermedio ni lateral.

Las cargas aplicadas en el tramo inferior de la escalera generan tensién en el tramo
superior mientras que las aplicadas en el superior, generan compresion en el inferior.
Puesto que el concreto es eficiente en compresion, el tramo inferior se disefia s6lo por
flexion. Sin embargo, el tramo superior se disefia como un elemento sometido a flexion

y traccion.

Por su parte, la losa del descanso esta sometida no solo a la flexién generada por las
cargas gue actuan directamente sobre ella, sino a la torsion generada por las fuerzas de
tension y compresion en los tramos superior e inferior de la escalera. Para que este

torsor sea lo menor posible, el refuerzo provisto para resistir la tension en el tramo
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superior debe distribuirse lo mas cerca posible del borde interior del elemento. De este
modo se busca reducir el brazo de palanca del par.

El andlisis se hace como si fuera una estructura articulada. Si se supone que el punto B
no sufre desplazamiento, se considerara un apoyo ficticio en dicho punto, calculandose
asi el diagrama de momentos y el &rea de acero respectivo.

Figura 26: Sistemas de escaleras autoportantes

A
Fuente: Fernandez Chea, C. A. (1998). Analisis y Disefio de Escaleras. Perd.
El anélisis de escaleras autoportantes se debe verificar en los siguientes estados:

ESTADO 1: Flexion simple en la rampa superior.

ESTADO 2: Flexion simple en la rampa inferior.

ESTADO 3: Flexo-traccion en la rampa superior

ESTADO 4: Flexo-compresion en la rampa inferior.

ESTADO 5: Flexion vertical en el descanso y torsion.

ESTADO 6: Flexion horizontal en el descanso y torsion.

ESTADO 7: Esfuerzo axial en las rampas superior e inferior.
ESTADO 8: Momento debido al empotramiento en el apoyo superior.

ESTADO 9: Momento debido al empotramiento en el apoyo inferior.
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4.2.1 Estado flexion simple — Estados 1y 2

Para realizar el anéalisis de flexion simple, se separa la escalera en dos tramos aislados.
Para evitar desplazamiento al inicio del descanso, se coloca un apoyo ficticio en “B”.
De esta manera, se genera un diagrama de momentos en la viga, similar al que se

muestra en la siguiente figura:

Figura 27: Diagrama de momentos en escalera

Fuente: Fernandez Chea, C. A. (1998). Analisis y Disefio de Escaleras. Peru.

Para obtener los Mmax, Mmin, Ra y Rg, se realiza un analisis tomando las siguientes

hipétesis de cargas, adoptando la envolvente resultante.

Hipotesis I:  qy/; qu-
Hipotesis Il qpp/ 5 qu-
Hipotesis I11: qy, 5 qpp-

Figura 28: Hipotesis de carga en escaleras

it 21 v

(1) (n) (m)

Fuente: Elaboracion propia

102



Para la envolvente de los tres casos se usa los maximos resultantes.

Flexion simple en las rampas inferior y superior, se calcula a partir de los momentos
de disefio, calculando posteriormente el momento reducido de célculo, la cuantia y las
armaduras.

Mmax - pu - ws = As

4.2.2 Estados de flexotraccion y flexocompresion - Estados 3y 4.

Para este analisis, se idealiza la escalera como marco plano compuesto por ejes
longitudinales de los elementos de la escalera. El valor de flexotraccion es igual al de

flexocompresion por la geometria simétrica en las dos rampas de la escalera.

Figura 29: Fuerzas de traccion y compresion en las rampas de la escalera

T

2Rb

Fuente: Fernandez Chea, C. A. (1998). Analisis y Disefio de Escaleras. Perd.

En este modelo, la reaccion en B seria igual a la suma de las reacciones de los dos

tramos separados. Realizando sumatoria de fuerzas en el punto B se tiene:
2-Rb=T-sen(a) + C-sen(a) (63)
Expresando la reaccion Rb por unidad de longitud
Rb=rb-b (64)
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Flexocompresion en la rampa superior y flexotraccion en rampa inferior

T = ¢ = Rptm) (65)

sena

Calculo del momento:

Md = =& ( 66)

Una vez calculado el momento se debe verificar si las piezas cumplen la solicitacion a

flexocompresiéon y flexotraccion, tomando el mayor momento para el célculo.

a) Verificacion a flexocompresion

4 6M T (+f<085%fc
I=trmt oo —f < 0.21(fck’/3

b) Verificacion a flexotraccion

4 6M T (+f<085%fc
=t " top —f <0.21(fck’/3

Con los valores maximos de momento y de la fuerza de traccion o compresion, se

calcula la excentricidad referida al centro geométrico de la seccion (e,).

_ Md
~ Nd

€, (67)

Donde Nd puede ser el valorde T o C.

Excentricidad “e” referida a la armadura de traccion, es diferente para flexotraccion y

flexocompresion.
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Figura 30: Excentricidades de calculo

Flexocompresién Flexotraccion
TN
S | -
T
|
|
|
|
|-
|
|
|
| |
e —-— 3 C’ @ t
*N
— d d
e=e¢e,+ > e=e, — 5

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Donde:

h = b = Base de la rampa.
d = Canto util.

r = Recubrimiento.

br =t = Ancho de rampa.

Nd = Traccion o compresion.

Nuevo momento de célculo a partir de la excentricidad respecto a la armadura de

traccion:
Md = Nd-e (68)
Normal reducida de célculo
Nd
Va = td-fcd (69)

A partir del rango en el que se encuentre el momento reducido de célculo, se determina

la cuantia de acero que se utilizara, tal como se indica en las siguientes condiciones:

Si: U< Ujm = Ws, = W — Vg (70)
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Si U > Uim = Ws, = Wi, + Ws, — Vg (71)

wp = = (72)

5=r/d (73)

Las armaduras, tanto para la zona traccionada como para la comprimida, se calculan a
partir de los momentos de disefio, los momentos reducidos de calculo y las cuantias

geométricas.

Figura 31: Posicion de armaduras de flexotraccion y flexocompresion en rampas

Asy

Asc

Fuente: Elaboracion propia

4.2.3 Estados de flexion vertical y horizontal en el descanso — Estados 5y 6

- Flexion vertical en el descanso (Estado 5)

A partir del centro de la rampa, se calcula el momento resultante para cada tramo vy,

con este momento, se determina las armaduras de flexion vertical:

Rbb-(b+m)
2

Rb—-> M = - U= ws > As
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- Flexién horizontal en el descanso (Estado 6).

Calculando las componentes horizontales que generan esfuerzos en el descanso, se

puede determinar la flexion horizontal en éste.

f1't'cosa:2_€x.[1_@] (74)
fz't-cosa=£—i-[1_@] (75)
f3't'cosa:_;_i.[1_@] (76)
.

Figura 32: Esfuerzos internos en el descanso

fit-cos a
o

a /

-

| /]
\

A g,

Fz7—1 1 abs| ;|
. : 1 e=ph-
fz‘l‘C()S u B« ' fa;tc()s o m abs|fi| + abslfa|
/
¥ b
f— |

4 I
fy-t-cos a

Fuente: Elaboracion propia

A partir de las resultantes de las fuerzas, se determina los momentos de calculo para la

flexion horizontal, como se muestra en la siguiente figura:
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Figura 33: Diagrama de esfuerzos y momentos

*—F ~ — e(fytcosa)
771 Fy =
e My_r{ e
,// é F = & (fo-t-cosa)
/ \ 2 2

s \e
n—/-Fs 'v.\ F, = & (fzt-cosa)
v '\ 3 = 2
/ \
I 7sz2 F, = 8-(f4-t2-cosa)
F4 L—

Fuente: Elaboracién propia

Aplicando los momentos calculados y comparandolos con la resistencia a traccién del

hormigon, se determina si el hormigdn es capaz de resistir o no toda la solicitacion.

(1) (2)

M,,c

< ° [
o=tz c 0.30 - 3/Fek? - Si{ (1) < (2) - El H° resiste el momento

(1) = (2) - El H® no resiste el momento
Donde:

.43

. ., b-t
| = Inercia de la seccion : [ = -

c = Distancia a la fibra méas traccionada: ¢ = t/2

En el caso de que el hormigon no resista el momento en su totalidad, se debe calcular
la armadura necesaria. En caso de que resista, se debe colocar Unicamente una

armadura minima.
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Figura 34: Disposicion de armaduras para traccién y compresion en el descanso

it
(Traccion)

2h+m

2S5

,\/ (Compresion)

Lac

Fuente: Elaboracién propia

4.2.4 Esfuerzos axiales en rampas superior e inferior — Estado 7

Se realiza el analisis a partir de un portico plano que representa a el perfil de la escalera.
Se realiza la sumatoria de momentos en los apoyos A y D, aplicando la reaccion en B
como si fuera una carga (ya que este apoyo es ficticio y por lo tanto existird un

desplazamiento), esto genera esfuerzos internos.

Figura 35: Fuerzas axiales en rampas

Hp

Fuente: Elaboracion propia
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RbL]_

ZMA=O_>Rb'L1_HD'H=O_>HD= o (78)
ZMD=O—>—Rb-L1+HA-H=O—>HA=R:L1 (79)
Fco Fp=— ( 80)

cosa

4.2.4.1 Célculo de armadura para traccién axial

Una vez calculados las fuerzas axiales, se procede al calculo de armadura para traccion
axial, la resistencia a tension del hormigon se desprecia, por lo tanto, el acero se encarga

de soportar las tensiones, de ésta manera tenemos:

F
r=iL (81)

4.2.4.2 Célculo de la compresion axial

Todas las fibras de la seccion del hormigdn estan sometidas a compresion, de acuerdo

a como se indica en la siguiente condicion:

<0. .
=< 085" fcd

En caso de considerar la tension del acero, ésta debera tomar por lo menos el 10% de
la carga, pero no sobrepasara la carga que soporta el hormigdn, como se indica en la

siguiente condicion:
fyd-A's = 0.10- Fc
4.2.5 Momentos debido a empotramientos en apoyos — Estados 8y 9

Debido a que el apoyo en el punto B es ficticio, se generaran deformaciones en ese
punto y por lo tanto se deben realizar dos analisis de deformaciones. Ambos analisis

generan deformaciones iguales:
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5T1 = 5T2 (82)

4.2.5.1 Andlisis 1

La deformacion total serd la suma de los efectos de tension axial y de flexion en el

marco.

6TOTAL = 6TENSION AXIAL + 6FLEXION ( 83)

- Acortamiento — Alargamiento por tension axial

Debido a las fuerzas de traccion y compresion, se genera el alargamiento o el
acortamiento
N-L

ALRI = ALRS = E

(84)
Donde N es T o C. Por lo tanto, reemplazando valores, se tiene:

rb-L
sena-t'E

AL =

(85)

- Deformacién por tension axial (674)

La tension axial produce un desplazamiento en el punto B, detallado en la siguiente
figura:

Figura 36: Deformacion por tension axial

Fuente: Elaboracion propia

111



Del grafico tenemos:

sena = (SA—L (86)
TA
rb-L

014 = et (87)

- Deformacion por flexion ().

La flexidn en las rampas produce desplazamiento en el punto B, las deformaciones de

la rampa superior e inferior son iguales como indica la figura xx

Figura 37: Deformacion por flexion

D\

i A.r":'

Fuente: Elaboracién propia
Aplicando la ley de Hooke obtenemos:
oc=¢E (88)

Reemplazando la deformacion unitaria:

AL _ Srrs _ Spri _ O ( 89)
L Lpp Lpa L

E =

Finalmente, la deformacion por flexion esta dada por la siguiente expresion.
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8 = — (90)

Figura 38: Deformaciones en rampas superior e inferior

R\

\a T )‘

Fuente: Elaboracién propia

A partir del diagrama anterior se determina el momento con la siguiente ecuacion:

M=T-

b+m — rb-b . b+m (91)
2 sena 2

Con el momento, la inercia y del eje neutro a la fibra mas traccionada, se puede aplicar

la férmula de esfuerzos internos por flexion

g =" (92)

I
Reemplazando valores en la ecuacion anterior se obtiene:

o = 3T brm)?® (93)

sena-t-b?

Por lo tanto, reemplazando valores en la ecuacion (90), se determina el alargamiento o

acortamiento y por lo tanto se puede establecer la deformacién total por flexion:

. 2
5f =ﬂ._(b+.m) L (94)
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8¢ 31y,  (b+m)? L
= = = _— . —
sena OF 6F sena t-b E ( 95)

Una vez definidas las deformaciones por tension axial y por flexion, se puede calcular

una formula simplificada para el calculo de la deformacion total para el analisis 1.

Spp = Tp-L [1 n 3(b+m)2] (96)

T senZqE-t b2

4.2.5.2 Analisis 2

Para este andlisis se considera la escalera, en dos tramos separados, cada uno como una

viga en voladizo sometida a la accion de una carga Re.

Figura 39: Deformaciones en viga empotrada a partir de una carga

D

Fuente: Elaboracion propia

La flecha maxima para viga empotrada en un extremo y con una carga puntual en el

otro, esta dada por la siguiente expresion:

= (97)

t 7 3.

Siendo para este caso L las longitudes de los tramos AB y BD, | es la inercia de la

seccidn (siendo b la base y t la altura), y la carga P es la siguiente:
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P=r'y-b-cosa (98)

Por lo tanto, calculando la deformacién vertical producida por la carga, se llega a la

ecuacion simplificada siguiente:

(99)

or 4'T'Ib‘L3
sena = — - Oy =
572 T2 E-t3

Como el desplazamiento en ambos andlisis es el mismo, como lo indica la ecuacion
(82), a partir de igualar ambos se obtiene una ecuacion simplificada para poder calcular

la carga por unidad de longitud que genera los momentos de empotramiento.

r'B:L.[l_{_?‘(bZ—zm)z] (100)

sen?q-4-L>

El analisis de deformacion se aplica, de igual manera, al tramo inferior, por lo que con

la carga 'y, se calcula el momento de empotramiento en Ay D.

Memp =7r'b-b- L, (101)
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4.3 Célculo de sistemas de escaleras autoportantes

Memoria de céalculo: Escaleras autoportantes

Figura: Geometria de la escalera

VISTA EN PLANTA VISTA ISOMETRICA
s s VISTA DE PERFIL -
i = \
|5 Y
Fuente: Elaboracién propia
Datos:
Desnivel: h= 34 m
Ancho del tramo de escalera: b= 1.7 m
Huella: P= 30 cm
Contrahuella: Cp= 17 cm
Longitud horizontal deltramo 1. L, = 2.7 m
Longitud inclinada del tramo 1: Ly = 3.19 m
Longitud horizontal de losa de descanso: L = 1.8 m
Longitud horizontal deltramo 2: L, = 2.7 m
Longitud inclinada del tramo 2: Lo, = 3.19 m
Longitud total - Primer Tramo: Lnl = 4.5 m
Longitud total - Segundo Tramo: Ln2 = 4.5 m
Separacién entre rampas: m= 0 m
Recubrimiento: r= 2.5 cm
Peso especifico del hormigoén: YHe = 2500 kg/m3
Resistencia caracteristica de la seccion:  fck = 210 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero: fyk = 4200 kg/sz
Maodulo de elasticidad del hormigon: = 345000 kg/em?
Coeficiente de minoracion del hormigon: yC = 1.5
Coeficiente de minoracion del acero: ysS = 1.15
Coeficiente de mayoracion de cargas: vf= 1.6
Cuantia minima:  wmin = 0.0018
Sobrecarga por acabados: SC. acab = 50 kg/mz
Carga por barandado: CP. bar = 30 kg/m
Sobrecarga de uso:  SC = 500 kg/m?

116



Resistencia de célculo del hormigén:

fck 210 2
== =140
Jea =7 1.5 kg/em
Resistencia de calculo del acero:
e 4200 »
fya = = 115 = 3652.17 kg/cm

Resistencia a cortante del hormigén:

fva =05/ fea =05V 140 = 592

Dimensionamiento

* Primer tramo = Segundo tramo

- Dimensionamiento de la escalera
a) Espesor de la losa

_In_450cm _2250cm
20 20

_LIn_450cm _18.00cm
25 25

El espesor sera un valor constructivo aproximado al promedio de

los t calculados

kg/cm2

t= 2025cm ——| t=

20 cm

b) Angulo de inclinacion de la huella

P _ 30
JP2+Cp?2 V30 2+17 2

cosa =

c) Altura inicial
t 20

h = cosa - o870 = 2299 =23cm
d) Altura media
C
P = b+ = 23 cm +% — 31.50 cm

0.870
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e) Canto util
d=t—r=20 — 25 = 1750cm

) Diagrama de partes de la escalera

Paso:P = 30.00 cm
’ P B Contrapaso:Cp= 17.00 cm
t Altura media: hm= 31.50 cm
Cp Espesor de losa:t= 20.00 cm
hm Canto Gtk d = 17.50 cm
a= 29.54°
h

- Cargas que actluan sobre la escalera
Losa de inclinada
a) Peso propio de la escalera
PP, =yu-hm-b= 133875 kg/m
b) Cargas permanentes
C.P.acab, = SC.acab-b= 85 kg/m

C.P. barl_ = 30 kg/m

C.P., =C.P.acab + C.P.bar = 115.00 kg/m
c) Carga de disefio
da1_=S5SC-b = 850 kg/m
Carga total (mayorada) en proyeccion horizontal:
qui_=1.6(PP,+C.P.+5C) = 1.6(1338.750 + 115 + 850)
qu1_ = 3686.00 kg/m

Peso propio en proyeccion inclinada mayorada:

PP, +C.P
qpp; = 1.6 Teosa 4pp; = 2673 kg/m

Sobrecarga total en proyeccion inclinada mayorada:

a1
cosa

qsc) = 1.6 - qa; = 1563 kg/m
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Carga total en proyeccién inclinada:

9u) = 9pp; + qsc;

Losa de descanso

a) Peso propio de la losa

PP_ =ype-

b) Cargas permanentes

C.P.acab = SC.acab -b =
C.P.bar =

C.P.=C.P.acab + C.P. bar =

¢) Carga de disefio

qdzsc-bz

t-b=

Peso propio total mayorado:

qPP_ == 16' (PP_+CP) g

Sobrecarga total mayorada:

qa_=1.6-qq -
Carga total mayorada:
qu_=d4pp_ +qa_ —

Casos de carga sobre la escalera

Qu; = 4237 kg/m
850 kg/m
85 kg/m
30 kg/m
115 kg/m
850 kg/m
dpp_ = 1544 kg/m
da_ = 1360 kg/m
Gu_ = 2904 kg/m

Figura: Escalera aplicando sobrecarga en el tramo inclinado

- *
F—1.80m—

} 2.70m

Fuente: Elaboracion propia

Mmax sy = 3397.60
Mmax ) = 2501.28
Ra= 5832.92
Rg = 10464.90

2501.27
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Figura: Escalera aplicando sobrecarga en el tramo de descanso
470447

2903 .995
A L R
S <
'l
T 270m E-% 1.80m %-I
Fuente: Elaboracion propia
Mméx # ~ 1006.70
Mméx ) ~— 4704.48
Ra= 2521.85
Rg = 11233.84

252185

kg-m
kg-m
kg
kg

Figura: Escalera aplicando sobrecarga en ambos tramos

290.3.996

*
180 m =]

| 270m |

Fuente: Elaboracion propia

Mmax sy = 2513.47
Mmax () = 4704.48
Ra= 5016.92
Rg = 13728.90

4704 .47

pﬂ
.:.“»Qb‘

5 B
kg-m
kg-m
kg
kg
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Solicitaciones méximas (envolvente)

Md ) = 3397.600 kg:m
Ra= 5832.920 kg

Rg = 13728.900 kg

Analisis de estados en la escalera
1. Analisis de los Estados 1y 2: Flexién simple

b= 170.0cm
d= 175cm

- Armaduras de refuerzo (Momento positivo)

Momento reducido

Md, 339760
Ha= Y az. 7, 170 . 175 2140
Cuantia geométrica ws; = 0.0486
Armadura positiva
fcd 140
Ag = -b-d-—=0.04 - 17 - 17. e —
s =ws o 0.0486 0 5 3652 17
As= 555 o
Armadura minima
Asmin = Wmin-b+-d = 00018 - 170 -17.5 = 5.36cm2
Armadura escogida : As= 555 cny

Armadura a utilizar: 8 ® 10 mm 6.28 cm2 Cumple

Disposicion de las armaduras

b—2-r—® 170 — 2- 25 -1 _
s=N 7 = A — =23.43 = 20cm

Armadura positiva: | 8®d 10mm c/ 20cm
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- Armaduras de refuerzo (Momento negativo)
Momento reducido

Md 470448

— =) — = 0.064
Ha=%paz. 7, 170 - 175 2140 0.0645
Cuantia geométrica ws; = 0.0679

Armadura negativa

As=ws-b-d- %Z _0.0679 . 170 . 175 é(%
Ag= 775 cmd
Armadura minima
(—)Asmin = Wmin-b-d =0.0018 - 170 - 175 =536cm2
Armadura escogida: As= 775 cn?
Armadura a utilizar: 10®10mm = 7.85cm2 Cumple

Disposicion de las armaduras

b—2-r—® 170 — 2- 25 -1

—1822 = 1
Nparras — 1 10 -1 8 > om

S =

Armadura negativa: | 10D 10mm ¢/ 15¢cm

2. Analisis de los Estados 3 y 4: Flexotracciéony flexocompresién

fck= 210  kglem® = 21 N/mn?
fyk = 4200 kg/(:m2 = 420 N/mm?
Ra = 5832920 kgm

Ra= 3431.13 kg

Rg = 13728.90 kg-m

Rb= 8075.82 kg

b= 1.7 m
m = 0 m
t= 0.2 m
a = 2954°
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- Flexotraccién en rampa superior = Flexocompresion en
rampa inferior

Ry-b
Ndl = TRS = CRI = Sll;la{ = 2784591 kg

_Ngi-(b+m)

Md, = > = 23669.03 kg-m

- Flexotraccién en rampa inferior = Flexocompresién en
rampa superior

R, b
Ny, =Tg = CR5= sina = 11830.74 kg

Ny - (b
Mdz=w= 10056.13 kgm

- Verificacion a flexotraccion y flexocompresion
Md = Mdma = 2366902.6 kg-cm
Nd = Ndmax = 27845.91 kg

Se debe verificar si las piezas cumplen a flexotraccion y
flexocompresion, tomando en cuenta los siguientes esfuerzos
COmMo mMaximos:

0.85 - fck = 178.5 kg/en?
2
0.21-fck3 = 1.598 N/mm? = 1598  kglem?

Verificacion para flexocompresion

Esfuerzo permisible en compresion
+f = 32.76 kg/cm2 < 178.50 kg/cm2
Pasa en compresion

6-Md Nd
+_
t-b

f==+ t-b?

Esfuerzo permisible en traccion
—f = 16.38 kg/cm2 > 15.98 kg/cm?2
No pasa por en traccion
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Verificacion para flexotraccion

Esfuerzo permisible en compresion
+f = 16.38 kg/cm2 < 178.50 kg/cm2

Pasa en compresion
_ ,6:Md Nd

f==% t-b2 t-b Esfuerzo permisible en traccion
32.76 kg/cm2 > 15.98 kg/cm2
—f= No pasa por en traccién
Excentricidad referida al centro geométrico de la seccion
o =Ma _ 85cm
Excentricidad referida a la armadura de traccion (e):

Figura: Excentricidades de calculo

Flexocompresion Flexotraccion
N -
| by
|
| |
|
I e
h g | h
| |
| o2 o2
|
B —-D @ — D i
b =
‘ J N |
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
h=b= 170 cm
b, =t= 20 cm
r= 2.5 cm
d= 167.5 cm
fed = 140  kglem?

fyd = 3652.17 kg/cn’
Excentricidad para flexocompresion
d 168.75 cm

e=ey+-=
Excentricidad para flexotraccion

d 1.25 cm

e=eo__:
2
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Nuevo momento de calculo, a partir de la excentricidad respecto
a la armadura de traccion

Para flexocompresion: Mypc = N; -e = 4698997.79 kg-cm
Para flexotraccion: Mgarr = Ng -e = 34807.39 kg-cm

Momento y normales reducidos de calculo y cuantias

Para flexocompresion: trc = =0.0598 < 0.332 = uym

t-d2-fcd
__Na _
Varc = 7 4 fed 0.0594
Cuantia geométrica w; = 0.0624
. M
Para flexotraccion: urr = Td? fed 0.0004 < 0.332 = uym
__Nd  _
VarT = t-d-fed = 0.0594
Cuantia geometrica w; = 0.0004
Armaduras
SA e 2
Para flexotraccion: Ag=W,—vy)-t-d ,@ -~ 0.39 cm
fck
Armadura escogida: As= 039 cm?
Armadura a utilizar: 1®10mm = 0.79 cm2 Cumple
Armadura para flexocompresion: | 1d 10 mm |

Figura: Posicion de armaduras de flexotraccion

1® 10 mm

Fuente: Elaboracion propia
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3. Analisis de los Estados 5 y 6: Esfuerzos de flexion vertical y
horizontal en el descanso

Esfuerzos interiores en el descanso

Rg = 13728.90 kg-m
Ry, = 8075.82 Kkg
a = 29.54 °
b= 1.70 m
m = 0 m
R, 3(b +m)
fi - hm-cosa= ana [1 _T] = -28501.49 kg/m

fa-hpy-cosa=—

R 3(b +
b -[1 +%] = 57002.99 kg/m

R 3(b +
—2_. [1 +%] = -57002.99 kg/m

Ry 3(b+m)|
|1 — 5 |~ 28501.49 kg/m

tana

Figura: Esfuerzos internos en el descanso

fitcosa i
. "/l F1 [ e=5b- f;l' = 0.57 m
> e // i +1
/ b
L d
/ | a; = 0.38 m
F2/‘/ ™ |
Z d.
fortrcos a ._‘1 faj;.t-cos a m a,= 0.76m
- /".",F3
/ ! d,= 151m
‘//’ 1
Fd /v»;/.v: li d 2 — 038 m
fa-t-cos a
Fuente: Elaboracion propia
F == (fa - COs® _ _g075.423 kg
. ch.. -
=& - €0s®) _ 16150.847 kg
g-(fz3+-hy-cosa)
F3 = > = -16150.85 kg
E =5 (a o C0sa) _ a175.4234 kg
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Momentos debido a las fuerzas resultantes
Myxz1 =F; -dy— F -d; = 6101.43 kgm
Myxzz = Fy -dy — F3 - d3z = 6101.43 kg'm

Figura: Diagrama de esfuerzos y momentos
-8075.42 ki

d
d

>

6101 kg-m
16150.85 kg

-16150.85 kg g P 7

8075.42 kg
Fuente: Elaboracion propia

Esfuerzo resistido por el hormigén

fck = 210 kg/cm2 = 21 N/mm?
030 - fcks — 4410 N/mm? = 441  kglen?
M, = 610143 kg-cm
t= 20.00 cm
b=L_ = 180.00 cm
d= 177.50 cm
c= 10.00 cm
;b 120000 cm?
12
M, -
f=+c <  030-3fck?
51 kg/cm2 < 441 kg/lcm2  Cumple

El esfuerzo total es resistido por el hormigon

Momento reducido

M 610143.10
= = G=0069
Ha=17dz fq 20.00 - 177.50 %40
Cuantia geométrica | ws = 0.0067
Refuerzo transversal
fea 140
= .t-d-2 —-0.0067 . 20.00 . 177.50 e
As =ws-t-d-T 3652.17
As=  0.92 cm’

127



Armadura a utilizar: 2010mm = 1.57 cm2 Cumple

Armadura transversal: | 20 10mm |

4. Analisis de estado 7 : Esfuerzos axiales en las rampas (Tracciony
compresion)

Figura: Fuerzas axiales en rampas
Rg = 13728.900 kg
L Rb= 8075.82 kg/m
Hp
\ L, = 270 cm
' = H= 340 cm
S |0 a= 2954°

Y fcd=  140.00  kglen?

B C fyd= 365217 kgon?
Area de la seccion
Ha= = 170 cm
= A t= 20 cm
Fe
Fuente: Elaboracion propia
6413.15 kg

ZMA=O_)RZJ'L1_HD'H=O_)HD=

Hp
Fr=—"> = 737134 kg

ZMD=0—>—R,,-L1+HD-H=()—>HA=6413-15 kg

F¢ = 7371.34 kg

cosa
- Armaduras para resistir la traccion axial
Las tensiones en el hormigén se desprecian

Fr
fyd

Armadura a utilizar: 2912mm = 2.26 cm2 Cumple

=2.02 cn??

AST =

- Calculo de compresion axial

Todas las fibras de la seccion estdn en compresion

ke < 0.85 d
b =" fc

2.17 < 119 Cumple
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Considerando la tension del acero:

fyd -Ast=0.10 - Fc
7371.34 > 737.13422  Cumple

5. Analisis de estados 8 y 9 : Analisis debido a los momentos de
empotramiento producidos por la deformada en el apoyo ficticio

Rg = 1372890 kg c= 85
Rb = 8076 kg/cm t= 20
H= 340 cm L = 319
b= 170 cm L= 270
d, = 3150cm cm E= 345000
m = 0 cm a = 2954°
Analisis 1

cm
cm
cm
cm

kg/cm2

La deformacion total es la suma de los efectos de tension axial y de flexion en

el marco.

- Acortamiento y Alargamiento (producidos por tension axial)

ABD=AAB=A=b.t= 3400 Cm2
LBD =LAB =L = 319 cm

F=C=T=—-2-— 16380 kg

AL = ALg; = ALgs ZT.E — 0.0045

- Deformacion por tension axial B1A)
Figura: Deformacién por tension axial

B C

RO AL
Ora =

" sena
OT1a
o

Fuente: Elaboracion propia

cm

= 0.0090 cm
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- Deformacion por flexion (6¢)

Figura: Deformaciones en rampas superior e inferior

Rampa superior Rampa inferior
/\\\ /:':,' s < 2
g / ‘\v\.\\\ » C -~
/ =g "
L I s ol
Yo / S " il
Al 4 = RN \
oy \ ~a - 1// -
\\\ ' oo 5
SSaAN T : 2\ _,/-4;('-;
Fuente: Elaboracion propia
= ;m _ 1392296 kg-cm
. p3 M-c
= % — 81883333 cm' g o=—7—= 14.45kgom2
c= 85 cm
Figura: Deformacién por flexion Deformacion unitaria
D e 8,
L
Deformacion total
Rb(TOTAL) 5
—r.p —_I,
! o —YB c o=%E=gE
; 1 &5, = L_ 0.013cm
| f— o E -
Sr
= = 0.027 cm
A 6F sena

Fuente: Elaboracion propia

- Deformacion total para el analisis 1
6T1:8TA+6F == 0036 cm
Analisis 2

Se considera una viga en voladizo, sometida a la accion de una carga Rb
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Figura: Deformaciones en viga empotrada a partir de una carga

D }\/ S
.

! \ 'i\\‘\

| ; el

1 ~

i

l

I

|

i

l

l

i

:

r

Lo

L,

Fuente: Elaboracion propia

Del analisis 2, se obtiene la ecuacion de deformacion o,

Flecha maxima: 5 _ P~ I°
YT 3-E-1

P=71'y,-b-cosa
L=1Lsp = Lpp
_b-t3
==

4.1, - L3 -cosa
O = E-t3

Deformacion total para el analisis 2

8¢

Ssin ar

81 =

Compatibilizando los desplazamientos en ambos analisis, se
obtiene una ecuacion para el célculo de r',

811 =081
;o Tt 3-b+m? 2695 ka/m
rb_senza-4-L2 + b2 o ' 9

Con los andlisis 1 y 2 calculamos la carga r',, la cual ocasiona los momentos de
empotramiento

Memp, = Mempyg = Memp = r,b -b-L, = 352.60 kgm
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Momento reducido

Memp 35260
Ha=y g2 7 =7 170 . 315 2.140
ug= 0.0015

Cuantia geométrica w,= 0.0011

Armadura positiva

AS=WS'b'd'@= 023 sz
fck
Armadura minima
Armadura escogida As= 964 cnf
Armadura a utilizar: 9®12mm = 10.18cm2 Cumple

Disposicion de las armaduras

:b—Z-r—CD:l?O - 2- 25 -1.2
Nbarras_l 9 -1

S =20.48 = 20cm

Armadura positiva: 90 12mm ¢/ 20cm

4.4 Estudio comparativo

El presente punto trata de mostrar las diferencias técnicas entre el disefio de los sistemas
de escaleras planteados, de manera que se indique el contraste de complejidad de ambos

calculos a la vez de la diferencia de comprobaciones para la seguridad.
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4.4.1 Andlisis técnico comparativo

a) Anaélisis de escalera de losa

El célculo de la escalera de losa se realiza por medio de un analisis en el cual se idealiza
la escalera como una viga isostatica, simplemente apoyada, y como una viga

hiperestética, biempotrada (como se indica en el capitulo 2).

El anélisis se lleva a cabo Unicamente en un plano de trabajo, tomando en cuenta el tipo
de apoyo para encontrar los esfuerzos maximos. De este modo, la dificultad de calculo
se reduce considerablemente, motivo por el cual es menos probable cometer errores de

calculo que puedan llevar a fallas en el disefio estructural.
b) Analisis de escalera autoportante

El andlisis inicia, al igual que en escalera de losa, realizando calculos en un plano de la
estructura, considerando la escalera como una viga simplemente apoyada. Sin
embargo, como en la realidad este sistema tiene el descanso en voladizo, se generan
mayores esfuerzos internos, en varias direcciones, en cada uno de los elementos de la

escalera (rampas y descanso).

Por lo tanto, también se debe realizar célculos de dichos esfuerzos en las diferentes
direcciones que se producen, para posteriormente realizar las verificaciones de

seguridad y asi garantizar la estabilidad de la estructura por medio de las armaduras.
c) Anadlisis de comprobaciones entre escaleras

A continuacion, se presenta un cuadro indicando las comprobaciones para garantizar

la seguridad de funcionamiento de cada tipo de escalera.

133



Cuadro: Verificaciones a realizar en diferentes sistemas de escaleras

Sistema de escalera de
losa

Sistema de escalera autoportante

Verificaciones

- Cortante
- Flexion
simple
(ambos se realizan en
el plano longitudinal)
- Retraccion
por
temperatura

- Flexién simple en la rampa
superior.

- Flexion simple en la rampa
inferior.

- Flexo-traccién en la rampa
superior

- Flexo-compresion en la rampa
inferior.

- Flexidn vertical en el descanso y
torsion.

- Flexion horizontal en el descanso
y torsion.

- Esfuerzo axial en las rampas
superior e inferior.

- Momento debido al
empotramiento en el apoyo
superior.

- Momento debido al
empotramiento en el apoyo

inferior.

Fuente: Elaboracion propia.

El cuadro muestra de manera clara la diferencia en la cantidad de comprobaciones,

entre cada sistema de escaleras, y asi es posible dar cuenta de la complejidad de los

calculos a realizarse para evitar fallas.
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4.4.2 Anélisis comparativo de cOmputos metricos

A partir de los cdmputos métricos, se puede determinar los volimenes de material que

se llegan a ahorrar con la implementacion del sistema autoportante, como se muestra

en el siguiente cuadro:

Cuadro de comparacion de volumenes para diferentes sistemas de escaleras:

Sistema de escalera de losa Slstszsgf;;tz::era
_ Escaleras m? Escaleras m®
Volumen de hormigon Escalera planta baja 4.64 |Escalera planta baja 4.64
de la escalera
Escalera primer piso 4.64 |Escalera primer piso 4.64
Zapatas md Zapatas m3
Volumen de hormigon | 7504t Tipo | Ejes B-10= 049  |zapata Tipo VEjes D-10=  1.29
a.rmado ahorrado Zapata Tipo | Ejes B-11=  0.49 |Zapata Tipo VEjes D-11= 1.29
(vigas, columnas y ) ]
zapatas) Zapata Tipo VEjes D-10= 1.29
Zapata Tipo VEjes D-11= 129 |Zapata Tipo VIl Ejes J-11 = 1.89
Zapata Tipo | Ejes K-11= 0.49
Zapata Tipo VIl Ejes J-11= 1.89
Zapata Tipo | Ejes K-11=  0.49
Zapata Tipo | Ejes J-13 = 0.49
Zapata Tipo | Ejes K-13= 0.49
Columnas me Columnas me
Planta baja Planta baja
Columna 25x25 Ejes B-10= 0.31 |Columna 25x30 Ejes D-10= 0.37
Columna 2525 Ejes B-11= 0.31 |Columna 25x30 Ejes D-11= 0.37
Columna 25x30 Ejes D-10= 0.37
Columna 25x30 Ejes D-11= 0.37 |Columna 25x35 Ejes J-11= 0.43
Columna 25x25 Ejes K-11= 0.31
Columna 25x35 Ejes J-11=  0.43
Columna 25x25 Ejes K-11= 0.31
Columna 25x25 Ejes J-13= 0.31
Columna 25X25 Ejes K-13= 0.31
Primer piso Primer piso
Columna 25x25 Ejes B-10= 0.21 |Columna 25X25 Ejes D-10= 0.21
Columna 25x25 Ejes B-11= 0.21 |Columna 25x25 Ejes D-11= 0.21
Columna 25X25 Ejes D-10= 0.21
Columna 25x25 Ejes D-11= 0.21 |Columna 25x25 Ejes J-11= 0.21
Columna 25x25 Ejes K-11= 0.21
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Columna 25x25 Ejes J-11= 0.21
Columna 25x25 Ejes K-11= 0.21
Columna 25x25 Ejes J-13= 0.21
Columna 25x25 Ejes K-13 = 0.21
Segundo piso
Columna 25x25 Ejes B-10= 0.21
Columna 25x25 Ejes B-11 = 0.21
Columna 25x25 Ejes D-10 = 0.21
Columna 25x25 Ejes D-11 = 0.21
Columna 25x25 Ejes J-11= 0.21
Columna 25x25 Ejes K-11 = 0.21
Columna 25x25 Ejes J-13= 0.21
Columna 25x25 Ejes K-13= 0.21
Vigas m®
Planta baja
Viga Eje B (10-11) = 0.20
Viga Eje 10 (B-D) = 0.36
Viga Eje 11 (B-D) = 0.36
Viga Eje D (10-11) = 0.20
Viga Eje 11 (J-K) = 0.20
Viga Eje J (11-13) = 0.35
Viga Eje K (11-13) = 0.36
Viga Eje 13 (J-K) = 0.20
Primer piso
Viga Eje B (10-11) = 0.20
Viga Eje 10 (B-D) = 0.36
Viga Eje 11 (B-D) = 0.36
Viga Eje D (10-11) = 0.20
Viga Eje 11 (J-K) = 0.20
Viga Eje J (11-13) = 0.36
Viga Eje K (11-13) = 0.36
Viga Eje 13 (J-K) = 0.20
Segundo piso
Viga Eje B (10-11) = 0.20
Viga Eje 10 (B-D) = 0.36
Viga Eje 11 (B-D) = 0.36
Viga Eje D (10-11) = 0.20
Viga Eje 11 (J-K) = 0.20
Viga Eje J (11-13) = 0.36
Viga Eje K (11-13) = 0.36
Viga Eje 13 (J-K) = 0.20

Total (m®) = 29.01

Segundo piso
Columna 25x25 Ejes D-10 = 0.21
Columna 25x25 Ejes D-11 = 0.21
Columna 25x25 Ejes J-11 = 0.21
Columna 25x25 Ejes K-11 = 0.21
Vigas m?
Planta baja
Viga Eje D (10-11) = 0.20
Viga Eje 11 (J-K) = 0.20
Primer piso
Viga Eje D (10-11) = 0.20
Viga Eje 11 (J-K) = 0.20
Segundo piso
Viga Eje D (10-11) = 0.20
Viga Eje 11 (J-K) = 0.20
Total (m°) = 18.63
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Sistema de escalera de losa

Sistema de escalera autoportante

Tramo 1 Tramo 1
Armadura Peso (kg) Armadura Peso (kg)
Armadura longitudinal Armadura longitudinal
inferior inferior
17® 12mmc/ 10cm 94.56 8® 10mmc/ 20cm 31.00
L= 6.25 m L= 6.25 m
Armadura longitudinal Armadura longitudinal
superior superior
15 8mmc/ 10cm 34.80 10® 10mmc/ 15cm 35.96
L= 5.80 m L= 5.80 m
Armadura para
Peso de armaduras | Armadura por temperatura fAsxocompresion
de la escalera 23® 8mmc/ 15cm 15.46 o® Omm 0.00
L= 1.68 m L= 0.00 m
Armadura para flexion
Refuerzo longitudinal vertical y horizontal en el
descanso
13 8mmc/ 10cm 30.16 2D 10 mm 2.08
L= 5.80 m L= 1.68 m
Refuerzo en
empotramiento
9® 12mmc/ 20cm 11.21
L= 1.40 m
Tramo 2 Tramo 2
Armadura Peso (kg) Armadura Peso (kg)
Armadura longitudinal Armadura longitudinal
inferior inferior
17® 12mmc/ 10cm 83.52 8® 10mmc/ 20cm 27.38
L= 5.52 m L= 5.52 m
Armadura longitudinal Armadura longitudinal
superior superior
15 8mmc/ 10cm 37.80 10® 10mmc/ 15cm 39.06
L= 6.30 m L= 6.30 m
Peso de armaduras | Armadura por temperatura Armadura pfara
de la escalera flexotraccion
23® 8mmc/ 15cm 15.46 10 10 mm 2.37
L= 1.68 m L= 3.83 m
Armadura para flexion
Refuerzo longitudinal vertical y horizontal en el
descanso
13 8mmc/ 10cm 28.70 2d 10 mm 2.08
L= 5.52 m L= 1.68 m
Refuerzo en
empotramiento
9O® 12mmc/ 20cm 11.21
L= 1.40 m
Peso (kg) = 340.4561 Peso (kg) = 162.3682

Fuente: Elaboracion propia
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En el cuadro anterior se pueden observar las ventajas en el ahorro de materiales. Se

contemplan los siguientes puntos:

e El volumen de hormigdn de cada escalera (4.64 m®) es el mismo para ambos
sistemas.

e EI peso de acero para cada escalera autoportante representa un ahorro en
comparacion al acero necesario para las escaleras de losa.

e EIl volumen de hormigdn armado reducido por la exclusion de los elementos
estructurales de apoyo en el voladizo es de 10.38 m®. Sin embargo, se debe
tomar en cuenta que los puntos de apoyo de la escalera autoportante pueden

aumentar su seccion de acuerdo al requerimiento de ésta.

Contrastando con el punto anterior, se puede observar que en este campo la escalera
autoportante saca ventaja ya que, como el volumen de hormigén para la escalera en si
es el mismo, el peso de las armaduras es menor y la condicion de poder prescindir de
algunas de las vigas de apoyo, columnas y zapatas de la estructura, brinda una ventaja

cuantitativa.

De esta manera se muestra que los sistemas de escaleras autoportantes brindan un
ahorro en los materiales, sin embargo, presentan mayor dificultad técnica tanto para el
calculo como para la ejecucion, puesto que, en este ultimo, se requeriria de mano de

obra especializada para evitar errores en la ejecucion.

138



