CAPITULO |
1. ANTECEDENTES.-

1.1.El problema
La Unidad Educativa Rancho Norte si bien no se encuentra en un espacio apartado y muy
lejano de la carretera Nacional, si tiene la inscripcion de alumnos con hogares distanciados
de la Unidad Educativa por lo que presenta continuas faltas y retrasos en si del alumnado a
lo largo de la gestion, puesto que genera un nivel académico bajo por una educacién
discontinua.
Con la finalidad de reducir el bajo nivel académico, ya que la unidad educativa Rancho Norte
cuenta con nivel inicial, nivel primario y nivel secundario, donde especialmente cuenta con
alumnado de las diferentes comunidades aledafias del municipio en el nivel secundario, el
Gobierno Auténomo Municipal de San Lorenzo en coordinacion con docentes, y padres de
familia, ven la necesidad de gestionar un proyecto que solucione este problema.

1.1.1. Planteamiento
En la “Unidad Educativa Rancho Norte” se presenta la inasistencia de los estudiantes debido
a que los que asisten a esta unidad educativa tienen viviendas alejadas, por lo que estos casos
se hacen frecuentes a lo largo de toda la gestion estudiantil presentando faltas como también
asi retrasos, que ocasionan un nivel académico estudiantil bajo por la inasistencia que
desfavorece su aprendizaje, de mantenerse la situacion actual el prondstico que se prevé es
la desercion escolar y esto se da quiza por la falta de un transporte que llegue hasta la misma
unidad, por lo que se hizo necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

¢ Implementacion de transporte estudiantil

e Construccion de albergue para los estudiantes.

1.1.2. Formulacion
Con la construccion del albergue para los estudiantes se puede solucionar el problema,
ocasionando que los rendimientos académicos crezcan a favor de la unidad educativa como
asi mismo de los estudiantes, y de esta manera ayudarlos en su formacién. Como un analisis
de la posible solucion del problema se plantea el Disefio Estructural De Albergue Para La

Unidad Educativa Rancho Norte como la alternativa mas adecuada.



1.1.3. Sistematizacion

La mejor alternativa de solucion sea la mas conveniente técnica y econémicamente. Por lo

cual para este caso sera:

Alternativa 1.-

*Estructura de cubierta

- No contiene.

*Cerramientos horizontales

- Losa alivianada con viguetas

*Estructura portante

- Sistema a porticado de H° A°

*Cimentaciones

- Zapata superficial (aislada)
1.2.0bjetivos

Se plantean los siguientes objetivos:
1.2.1. General

Disefiar la estructura de sustentacion del Albergue Para La “Unidad Educativa Rancho

Norte” segun la alternativa de planteo estructural elegida, a ser construida en la Provincia

Méndez localidad Rancho Norte.

1.2.2. Especificos

Establecer las normativas de construccion con las que se realizara el disefio
estructural.

Aplicar los conocimientos adquiridos en Hormigén Armado.

Aplicar el software CYPECAD 2014 para el calculo de la estructura aporticada.
Verificar los resultados de la estructura aporticada, con la aplicacion de la Norma
Boliviana del Hormigén CBH-87.

Comprender los conceptos que rigen el comportamiento de una escalera auto-
portante.

Disefiar la escalera auto-portante y presentar un informe detallado del mismo.
Realizar un analisis de precios unitarios de los items considerados para el presente
proyecto.

Estimar el costo econdmico para el desarrollo del proyecto.



e Realizar un cronograma de ejecucion del proyecto y de este, se estimara el tiempo de
ejecucion del proyecto.

1.3.Justificacion
Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de Ingenieria Civil son las
siguientes:

1.3.1. Académica
Con este estudio se pretende profundizar los conocimientos adquiridos en los afios de
formacion universitarias en el disefio de estructuras, en el empleo de la norma que me
permitird dimensionar la estructura desarrollando criterios apropiados para el disefio
estructuras.
Al mismo tiempo con la culminacion de este Proyecto de Ingenieria Civil se espera obtener
el titulo de Licenciatura en Ingenieria Civil.

1.3.2. Técnica
El lugar de construccion del albergue, fue establecido por la unidad educativa el mismo
cumple con el espacio requerido en base a la informacion topografica.

1.3.3. Social e Institucional
Otorgar a la “Unidad Educativa Rancho Norte” un disefio estructural de albergue, el cual le
permita el alojamiento de estudiantes que conforman esta unidad educativa. Ademas indicar
que el estudio realizado del albergue cuenta con el respaldo institucional de las Autoridades
Municipales conjuntamente con el Director de la Unidad Educativa.

1.4.Alcance del proyecto
Con el analisis de alternativas realizado en el perfil de proyecto de ingenieria civil CIV-501
y la propuesta de proyecto de ingenieria civil elaborada en la asignatura CIV-501, se
establecié que la mejor alternativa viable es el proyecto a Disefio Estructural De Albergue
para la Unidad Educativa Rancho Norte.
De acuerdo con la informacion recopilada en el perfil la propuesta y los planos
Arquitectonicos, se considera Proyecto viable en lo social, técnico y econémico. Cabe
resaltar que el proyecto enfocara al disefio estructural, por lo tanto no se hara referencia a los

servicios basicos (agua potable, alcantarillado y red eléctrica).



Resultados a lograr:
- Disefio y calculo estructural de la Unidad Educativa “Rancho Norte” en la localidad
de Rancho Norte.
- Procedimiento detallado del disefio de una escalera auto - portante.
- Planteamiento de la hipotesis de carga.
- Método constructivo aplicable segin las normas Bolivianas para el disefio.
- Computos métricos, precios unitarios y presupuesto general.
- Plan de construccion, especificaciones constructivas, computos métricos, precios
unitarios y presupuesto.
- Elaboracion de planos estructurales.
1.5.Localizacion
Se encuentra ubicado en la localidad de Rancho Norte perteneciente al Municipio de San
Lorenzo de la Provincia Méndez, ubicado en la parte norte del departamento de Tarija, a 11
km de la ciudad capital. Con las siguientes coordenadas geograficas: 21°26°40.93"" de latitud
sury 64°44°55.22"" de longitud oeste, con una altitud de 1998.00 m.s.n.m.

Figura 1.1 Vista aérea del sitio de emplazamiento del proyecto.

1.6.Informacion de utilidad para la ejecucion del proyecto

1.6.1. Descripcion de la infraestructura.
Un analisis previo de los elementos estructurales que se implementaran en el disefio
estructural.
Estructura aporticada: Estd complementada por losas alivianadas, vigas, columnas, todas
de hormigon armado y/o pretensado.
Cimentacion: Esta conformada por Zapatas aisladas y zapatas corridas y zapatas de
medianera.

Estructuras especiales: Las escaleras de hormigon armado.



1.6.2. Descripcion del area de emplazamiento.
El terreno cuenta con una superficie Gtil de 9.832,01 m?, topogréaficamente se considera una
superficie plana ya que tiene un bajo desnivel de 1 %.

Figura 1.2 Ubicacion del sitio destinado del albergue, (sombreado claro).
1.6.3. Informacion socio econémica relativa del proyecto.
De acuerdo con el Plan de Desarrollo Municipal del Gobierno Autdnomo de San Lorenzo,
cuenta con una poblacion de 2353 habitantes.

La poblacién beneficiaria con la construccion del proyecto es:

Poblacién ] o Total N° de
Distrito Comunidades Hombres Mujeres Viviendas poplacion -
total o familias
Distrito
Rancho Sud 432 222 210 133 92
Santa Barbara
11l Santa ) 211 97 114 73 45
Barbara Chica 2353
(5comunidades)  ganta Barbara
391 187 204 104 83
Grande
Tucumilla 196 91 105 71 42

Fuente: PDM del Gobierno Autonomo De San Lorenzo.
Tablal.1. Poblacion beneficiara del proyecto
1.6.4. Servicios basicos existentes.
De acuerdo a la informacion proporcionada por el municipio de San Lorenzo, en la actualidad

la comunidad de rancho norte, cuenta con agua potable, energia eléctrica y comunicaciones.



CAPITULO Il
2. MARCO TEORICO.-

Para el logro del objetivo general del proyecto que es disefiar la estructura de sustentacion
del Albergue Para La “Unidad Educativa Rancho Norte” segin la alternativa de planteo
estructural elegida, se debe tener conocimiento de las caracteristicas fisico-mecanicas del
suelo de fundacidn, idealizar el comportamiento estructural, definir el tipo de infraestructura
y super estructura de sustentacion y realizar los disefios correspondientes.
2.1.Levantamiento topografico.-
Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno, de elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre.
En un levantamiento topogréafico se toman los datos necesarios para la representacion gréafica
o elaboracion del mapa del area en estudio mediante curvas de nivel @.
El levantamiento topogréfico se realiza con la estacion total, eliminando los errores de
lectura, anotacion, transcripcién y célculo, esto debido a que la toma y registro de los datos
topograficos es de forma digital.
2.2.Estudio de suelos.-
El dato fundamental para calculos un sistema de fundaciones la tension admisible del terreno
(kg/cm?) y la determinacion de la profundidad de cimentacion.

Resumiendo los pasos de un estadio convencional:

1. Ensayos ““in situ” a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos 0 pozos cuya
profundidad y cantidad dependera de la superficie de la obra y el peso de la misma.
Toma de muestras ““in situ™ de cada pozo realizado.

Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

Analisis de resultados segun los ensayos realizados ““in situ™" y de laboratorio.

o B~ N

Elaboracion del informe final con resultados, gréaficos, tensiones calculadas.

() \véase: Capitulo 3, figura 3.1 del presente proyecto.



2.2.1. Ensayo de penetracion normal (SPT).-
En esta préactica se desarrolla el método comdnmente utilizando en el proceso de exploracion
de obras verticales, el cual se denomina ensayo de penetracion normal (SPT), mediante el
cual se obtiene el nimero de golpes por pie de penetracion (N), con lo cual se puede
determinar la capacidad de carga del suelo a distintas profundidades.
El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan al
laboratorio para efectuarle los ensayos basicos de clasificacion, con lo cual se puede definir
la secuencia para efectuarle los ensayos basicos de clasificacion, con lo cual se puede definir
la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.
Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se hacen
penetrar a presion del suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba mas
ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estindar” que consiste en la hinca del
vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 kg.) desde una altura de 30 pulgadas (75
cm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de golpes necesarios para
hincar el vastago 1 pie (30 cm.).
Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia a
la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.
Presién admisible: terzaghi y peck han dado los valores de capacidad portante den funcion
de N; incluso han dibujado los &bacos que dan directamente la presién admisible con un
coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras
numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de las
arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en laboratorio sobre muestra

inalterada.



La tabla precisa estas relaciones:

N Consistencia de la arcilla Resistencia o compresion simple kg/cm?
2 Muy blanda 0.25
2-4 Blanda 0.25-0.50
3-8 Media 0.50-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy compacta 2-4
30 dura 4-8

Fuente: Lab. De Suelos de la U.A.J.M.S.
Tabla 2.1 Relacion de resistencia para la arcillas.

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:

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

Fuente: Lab. De Suelos de la U.A.J.M.S.
Tabla 2.2 Relacidn de resistencia para arenas.
Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo SPT
se ingresa en la Tabla 2.1 o Tabla 2.2, segun el tipo de suelo que corresponda, se obtiene la
capacidad portante del suelo de fundacion.
2.3.Disefio arquitectdnico.-

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

arquitectonico influye en el planteo estructural. )

MVéase Anexo A-7. Planos arquitectonicos.



2.4.Disefo estructural.-
El proyecto comprende un andlisis técnico siguiendo la Norma Boliviana del hormigén CBH-
87 en el disefio de la estructura aporticada.
2.4.1. Bases de calculo.-
El proceso general de calculo corresponde al método de los estados limites. Con el objeto de
limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad el efecto de las acciones
exteriores pueda ser superior a lo previsto, o que la respuesta de la estructura resulte inferior
a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en lo calculos mediante
unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores caracteristicos de las acciones,
y otros coeficientes de minoracién, que dividen los valores caracteristicos de las propiedades
resistentes de los materiales que constituyen la estructura. En consecuencia, el proceso debe
cumplir estrictamente lo siguiente:
Sa < Ry
Donde:
Sq: valor de célculo de la solicitacion actuante.
Rq: valor de célculo de la resistencia de la estructura.
Para el andlisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando una de
sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimecionales, cuando una de sus
dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales cuando ninguna de
sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.
Se consideran elementos unidimensionales a los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos
bidimensionales las losas, muros y placas.
Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad de su
geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no existen
soluciones analiticas o son excesivamente complicadas de obtener. La discretizacion
estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados para reproducir

correctamente el comportamiento estructural. )

™) Su resolucion puede consultar cualquier bibliografia de analisis de estructuras, Matrices o

Analisis de Estructuras Aporticadas.



2.4.2. Estructura aporticada.-
El disefio de la estructura aporticada fundamentada en base a la Normativa Boliviana de
Hormigon Armado CBH-87.

2.4.2.1. Resistencia de Célculo.-
Se considera como resistencias de célculo. O de disefio del hormigon (en compresion feq 0 en
traccion feq) el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto, dividido por

un coeficiente de minoracion vye.

Donde:

fek : Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.

ye : Coeficiente de minoracion.
Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de céalculo debera
reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad que el hormigén
de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y compactacion
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyq, dado por:
fox

d =~

Vs

fy

Donde:

fyk : Limite elastico caracteristico del acero.

yc : Coeficiente de minoracion.

2.4.2.2. Diagrama de calculo Tension - Deformacion.-

Hormigén Armado.-
Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precisidn requerido y segun la naturaleza del problema de
que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes, llamandose
la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion del médulo de
deformacion longitudinal.
Diagrama parabola rectangulo: Formado por una pardbola de segundo grado y un

segmento rectilineo.
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Figura 2.1 Diagrama paréabola — rectangulo
El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacidn de rotura del
hormigon, a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por mil
(deformacion de rotura del hormigon, en flexién). La ordenada maxima de este diagrama
corresponde a una compresion igual a 0,85 fcq.
Diagrama rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 x, siendo

“x” la profundidad del eje neutro y el ancho 0,85 fcq.

Ec .85 fod

L "

Figura 2.2 Diagrama rectangular.

Acero estructural: Diagrama de proyecto tension - deformacion en el que se adopta como
base de los célculos, a un nivel de confianza del 95 %.

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

Los diagramas de calculo tension - deformacion del acero (en traccion o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de

Hooke de razon igual a: 1/es.
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La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion, al

valor 3.5 por mil.

4.9 [+ 9
A fo=fax ‘ T
fa
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L / 0o | / .-Lu—!.;:
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Figura 2.3 Diagrama de tension-deformacion del acero.
2.4.2.3.  Mobdulo de deformacidn longitudinal.-
Hormigén armado: para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de
deformacion longitudinal inicial Eo del hormigon (pendiente de la tangente e el origen de la

curva ¢ — €), a la edad de j dias, puede tomarse a:
E, = 21000 - \/f:
Donde:

fej: Resistencia caracteristicas a compresion del hormigén a j dias de edad.
Como modulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Es (pendiente de la secante),

se adoptara:
E, = 19000 - ﬁ ; enkg/cm?

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de 0.5 fj,
en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.
Como valor medio del mddulo de la deformacion longitudinal del hormigdn Ecm, se adoptara
el dado por la siguiente expresion:
Ecm = 19000 - (f + 8)Y/3 ; enMPa
E.m = 44000 - (f + 80)%/3 ;  enkg/cm?
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Normalmente, fe esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion para
deducir Ecm a partir de una resistencia fj (o), correspondiente a una edad de to, dada. Cuando
se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor E los dos tercios de los
valores anteriores, en climas humedos, y los dos quintos, en climas secos.
Acero estructural: Como modulo de deformacion longitudinal para el acero se tomara:
E, = 210.000,00 MPa
2.4.2.4. Disposicion de las armaduras.-

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

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

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

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no predominantes, mas o menos
parésitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.

Distancia entre barras: La disposicion de armaduras debe ser tal que permita un correcto
hormigonado de la pieza de manera que todas las barras queden perfectamente envueltas por
el hormigon, teniendo en cuenta en su caso las limitaciones que pueda imponer el empleo de
vibradores internos.

La distancia horizontal libre o espaciamiento entre dos barras aisladas consecutiva, seraigual
o superior al mayor de los tres valores siguientes.

- Dos centimetros.,
- El didmetro de la mayor

- 1.25 veces el tamafio maximo del arido.
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Distancia a los parametros: se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o
simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el pardmetro mas
proximo de la pieza. El objetivo del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la
corrosion como de la accién del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del
hormigon del recubrimiento, mas aun que su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con
las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento
mas préximo igual o mayor a un diametro y a los seis quintos del tamafio maximo del
arido.

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

En la siguiente tabla se recomienda los recubrimientos minimos para diferentes casos:

Para losas y parametros en el interior de los edificios 1.5cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigén en medio fuerte agresivo 4cm

Fuente: Norma Boliviana Del Hormigon.
Tabla 2.3 Recubrimientos minimos.

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

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

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon este sometido a compresiones y, en todo caso, deben evitarse las zonas de varias

tracciones. Esto conduce en vigas, a llevar la armadura de momento negativo, sobre apoyos
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intermedios, al menos a una distancia de estos del orden del quinto de la luz; y en apoyos

extremos, a bajar las armaduras, doblada a 90° por la cara més alejada del soporte.

La longitud de anclaje de la armadura, es funcion: de sus caracteristicas geométricas de

adherencia, de la resistencia del hormigén, y de la posicién de la barra con respecto a la

direccién del hormigonado, del esfuerzo de la armadura y de la forma del dispositivo de

anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje, como ser: por

prolongacion recta, por gancho y patilla, por armaduras transversales soldadas, por

dispositivos especiales. Se usaran las formulas para el calculo de la longitud de anclaje por

prolongacion recta:

f f
1b1=m-®222%‘-¢215cm 1b11=1.4-m-¢221%‘-®215cm
pORCION 1 I 5’ T
COMPRETION W 8 'nnnnrnrmv: S
| ===
l n
ml —a, ‘mununou}

I LAAAAAARAARY b—!—.'—t

Figura 2.4 Longitud de anclaje, en centimetros.

Donde:

lni: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
loi: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion Il, en cm.
m: 14 Coeficiente que para Hormigon H20 y Acero AH 400.

@: Diametro de la armadura de acero, cm.

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

Empalmes de las armaduras.- Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos

de una barra a la otra, por medio de un anclaje. La norma Boliviana del Hormigon Armado

recomienda que el deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0.1 mm,

y que, para asegurar la transmision del esfuerzo de una barra a la otra, el espesor del hormigon

que rodea al empalme, sea como minimo el de 2 veces el diametro de las barras.

Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.
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Empalmes por traslapo.- Es el tipo de empalme méas comun, no es aconsejable utilizarlo en
barras de diametro mayor a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras que se empalman,
se desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por armadura transversal.
Empalmes sin ganchos.- El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje corregido
por un coeficiente a que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas empalmadas en
la misma regién, ademas depende de:
ly = - lb,neta
e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.
e El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia entre
ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.
e También depende de la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde la

extrema hasta la parte externa de la pieza.

— y— —

Figura 2.5 Empalme por Traslapo

Porcentaje de barras solapadas Barras solapadas
Distancia entre los trabajando a traccion, con trabajando
proximos(Figura 2.5) acero comprension en
20 | 25 | 33 | 50 | >30 | cualquier porcentaje
a<log@ 1,2 14 |16 | 18 | 2,0 1,0
a>100@ 1,0 11 12 |13 | 14 1,0

Fuente: Norma Boliviana Del Hormigon.
Tabla 2.4 Valores del coeficiente a
2.4.2.5. Estados limites.-

Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad, funcionalidad y

durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que fue proyectada.

Los estados limites pueden clasificarse en:

Estados Limites Ultimos (ELU).-

Son aquellos que corresponden a la maxima capacidad resistente de la estructura. Se

relaciona con la seguridad de la estructura y son independientes de la funcion que esta
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cumpla. Los mas importantes no dependen del material que constituye la estructura y son los

de:

Equilibrio: Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del
conjunto de la estructura, considerada como cuerpo rigido.

Agotamiento o de Rotura: Definido por el agotamiento resistente o la deformacion
plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.
Inestabilidad o de Pandeo: De una parte o del conjunto de la estructura. (Se
estudia, en general, a nivel de elemento estructural.)

Adherencia: Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras y el
hormigdn que las rodea.

Anclaje: Caracterizado por el cedimiento de un anclaje.

Fatiga: Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la estructura por
efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dinamicas.

Estado limite de servicio (ELS, tambien llamados Estados Limite de Utilizacion):

Que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura, se relacionan con la

funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende de la funcién que deba

cumplir, los méas importantes son los de:

Deformacion.- Caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion (flechas
y giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la estructura o elemento
estructura.

Fisuracién.- Caracterizado por el hecho de que la abertura méxima de las fisuras en
una pieza alcance un determinado valor limite, funcion de las condiciones de las
condiciones ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso
que correspondan a la estructura en cuestion, se estudia respecto a la seccion.
Vibraciones.- Caracterizado por la presencia de vibraciones de una determinada
amplitud o frecuencias en la estructura. Se estudia respecto a la estructura o elemento

estructural.

Estado limite de durabilidad (ELD).-
Que corresponde a la durabilidad de la estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad

de garantizar una duracion minima (vida util) de la integridad de la estructura.
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2.4.2.6.  Acciones de carga sobre la estructura.-

Una accién es un conjunto de fuerzas concentradas y repartidas impuestas, o impedidas

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

estructural, son capaces de producir en ella estados tensionales.

Las acciones que en general acttan en los edificios son las que se definen a continuacion:

Accidn gravitatoria.- Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de
los objetos que pueda actuar por razon de uso. En ciertos casos se puede ir
acompariada de impactos o vibraciones.

Accidn del viento.- Es la producida por las presiones y sucesiones que el viento
origina sobre las superficie.

Accion térmica.- Es la producida por las deformaciones debida a los cambios de
temperatura.

Accion reoldgica.- Es la producida por las deformaciones que experimentan a los
materiales en el transcurso del tiempo por retraccion, fluencia bajo las cargas u otras
causas.

Accion sismica.- Es la producida por las aceleraciones de las sacudidas sismicas.
Accion del terreno.- Es la producida por el empuje pasivo del terreno sobre las partes

del edificio en contacto con él.

2.4.2.7.  Hipotesis de carga para la estructura de hormigén armado.-

Para encontrar la hipdtesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se

procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase de

comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideran las hipdtesis de carga

gue a continuacién se indican y se elegira la que en cada caso, resulte mas desfavorable. En

cada hipétesis deberdn tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible.

Hipotesis I: vfg'G + viq-Q
Hipotesis 11: 0.9-(vg:G + v5¢-Q) + yiq*W
Hipotesis 111: 0.8: (Y9G + yq-Qeq) + Feq + Wegq

(1) Véase: Norma Boliviana del Hormigéon Armado CBH-87. Apartado 7.4.2
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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.
Qeq: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, méas
las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.
Weq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se
tomara Weq = 0. En situaciones topograficas muy expuestas al viento se adoptard: Weq =
0.25-W
Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.

2.4.2.8. Metrado de cargas sobre la estructura.-
El metrado de cargas es una técnica con la cual se estima las cargas actuantes sobre los
distintos elementos estructurales que componen el edificio.
Como regla general el metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un amento
sobre otro; por ejemplo, las cargas existentes en un nivel se tramiten a través de la losa del
techo hacia las vigas (o muros) que lo soportan, luego estas vigas al estar apoyadas sobre las
columnas, le transmiten su carga; posteriormente, las columnas transmiten la carga hacia sus
elementos de apoyo que son las zapatas; finalmente, las cargas pasan a actuar sobre el suelo
de cimentacion.
Maximo momentos flectores en vigas de edificios.- En un edificio las sobrecargas (SC)
acttian esporadica sobre sus ambientes; es decir, un dia el ambiente puede estas sobrecargado
y al otro dia descargado. Esta continua variacion en la posicion de la sobrecarga origina los
méaximos esfuerzos en los diversos elementos estructurales, que deben ser contemplados en

el disefio.

13 e G !

Figura 2.6 Variacion de la posicion de la SC.
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Maximo momentos flector positivo.- Para determinar el maximo momento flector positivo
debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor posible, asimilando
el tramo en andlisis al caso de una viga simplemente apoyada.

Para el caso de los porticos se sobrecarga con una disposicion en forma de “damero”; aunque,
para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma CBH-87 (Fig. 2.6),
cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan solo dos hipdtesis de
carga para obtener los méximos momentos positivos en todas las vigas del poértico.

Maximo momentos flector negativo.- si se desea obtener el maximo momento flector
negativo en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote la menor cantidad posible, mientras que
el nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de asimilar el tramo sobrecargado
al caso de una viga empotrada en el extremo en estudio y articulada en el otro. Esta posicién
permite ademas calcular la méaxima fuerza cortante.

Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacién en la magnitud
de la sobre carga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con sobrecargar
todos los tramos para calcular simultaneamente los méaximos momentos negativos en todos

los nudos.

(a) b) (c)
Figura 2.7 Hipdtesis de carga para determinar las solicitaciones, mas desfavorables.
2.4.2.9. Disefio de los elementos de Hormigén Armado H°A®C.-
Antes de abordar el célculo del agotamiento de secciones sometidas a flexion y axial, es
preciso plantear una serie de hipotesis de comportamiento. Tres de estas hipotesis son validas
para cualquier método de célculo de secciones: la planeidad de secciones, la compatibilidad
de deformaciones y equilibrio.
En cambio, las ecuaciones constructivas de los materiales, que constituyen la cuarta hipotesis
basica, varia segun el método que se utiliza.
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El método de resolucion de un problema de tensiones normales, sea de dimensionamiento,
sea de comprobacidn, consiste en la resolucion de un sistema de tres ecuaciones.
Ecuacion de equilibrio de axiles.- La suma de las tensiones en una cara de la rebanada

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

ZAC *Ocy + Agy - 051 + Agy - 05, = N
Ecuacion de equilibrio de momentos.- La suma de momentos de las tensiones en una cara

de la rebanada. Deben ser iguales al momento flector en esa misma cara:

ZAC-GCy+A51-051+A52-052 =N=x*e

Ecuacion de compatibilidad de deformaciones.- Relacion lineal entre las deformaciones
de las diferentes fibras de la seccion.
Para plantear las ecuaciones es preciso que este previamente definida la ecuacion constitutiva
del hormigon, es decir, hay que decidir que método se va a utilizar, si el pardbola — rectangulo
(P —R) o el rectangular (R).

2.4.2.10. Vigas.-
Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal
y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion, en el presente proyecto se
trata de secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a solicitaciones normales en
el estado limite ultimo de agotamiento, por rotura o por exceso de deformaciones plésticas,
donde existen fibras comprimidas y fibras traccionadas. EI método seleccionado para su
célculo es el diagrama rectangular.
Calculo a flexion simple.- se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple o
compuesta en el caso mas elemental de flexidn sin armadura de compresion proporcionan 1os

valores de la cuantia @, en funcién del momento reducido p:

My Ag - fyq
Ha = Ay @ fg < Wim w = Ay @ fg
Donde:
bw: Ancho de la seccion.
d: Canto util.

feqa = fCk/ycz Resistencia de calculo del hormigén a compresion.
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f,

vd = yk/YS: Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).

Mgd: Momento flector de agotamiento o de célculo.
Ha: Momento flector reducido de calculo.
©: cuantia mecénica (Véase Anexo A-1).°
Se recomienda, sin embargo, por razones diferente de las econdmicas, limitar la contricion
del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga menos de 0.45 d
y N0 Mas.
De este modo el valor del momento reducido puim es independiente del tipo de hacer utilizado
y su valor es:
&£ =0.450 Wim = 0.252 w = 0.310

Proceso de calculo de la armadura longitudinal a traccion.- se presentan dos casos
*Para el primer caso cuando la viga no necesite armaduras a compresion, se debera
disponer de una armada que soporte los esfuerzos de traccion:

1) Se comienza por determinar plqy Se verifica que esta sea menor al limite g < piim.

2) Con el valor de pg entrar en las tablas y determinar el valor de o.

3) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

A =ws-bw-d-1f°—d
yd
4) Las recomendaciones del codigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (®min) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos de
elementos estructurales, en funcién al acero utilizado, con el objeto d cubrir los
riesgos de fisuracion por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la
armadura de traccion debe tener un valor minimo de:®
AS
(Dsmin:A_C Ags min = Wsmin by *h
Donde:
As: Area del acero (en traccion o en compresion).
Ac: Area de hormigon (area total, referida normalmente al canto (til).

®min: cuantia mecanica minima (Véase Anexo A-1).

®Verse: “Hormigén Armado” (14° edicién). Apartado 14.4 tabla 14.3.
1 Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.1.7.3.
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5) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calcula la separacion libre entre armaduras.

bu = 2 est — N°HieIT05  Bigpg — 21

~ N°®Hierros — 1 )
*Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion:

1) Determinar la cuantia mecénica para la armadura a traccioén y compresion.

Hd — Hlim
Ws2 = 1—8 Ws1 = Wiy T Ws

Donde:

wiim: Cuantia mecanica limite.

ws1: Cuantia mecénica para la armadura a traccion.
ws1: Cuantia mecénica para la armadura a compresion.
0 = r/d: relacion entre recubrimiento y el canto util.

r: Recubrimiento geométrico.

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

feq feq
Aslzwsl'bw'd'fc_ Aslzwsl'bw'd'fc_
yd yd

Aq: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
As2: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
3) Calcula la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.
p = Vou's
0.9-d-fyq
Donde s es la separacion entre planos de cercos o estribos, debe cumplir la condicion:
St max < 0.75-d <300 mm

Armadura de piel.- En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas
armaduras longitudinales de piel que por norma no se debe emplear diametros inferiores a
10mm si se trata de acer0 ordinario y a 8 mm si se trata de acerd ordinario con separacion
maxima entre las barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara, referida al alma,
igual a:

199" Aspiel - 05

b(2-d—h) —
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2.4.2.11. Columnas.-
Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales, en las
que la solicitacion normal es la predominante.
Las misiones principales de los soportes es canalizar las acciones que actdan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra, y en Gltimo extremo, al terreno de cimentacion,
por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.
Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y estribos.
Las barras longitudinales constituyen las armaduras principales y estan encargadas de
absorber comprensiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de flexion
compuestas 0 cortantes, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por
deslizamientos de hormigon a lo largo de planos inclinados.
Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y aumentar
su ductilidad y resistencia.
Coeficientes de pandeo (K).- Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los

siguientes:
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Figura 2.8 Coeficiente de pandeo para piezas aisladas.

1 Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
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Esbeltez geométrica y mecanica.- Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion

constante a la relacion Ag= lo/h entre la longitud de pandeo loy la dimension h de la seccion

en el plano de pandeo, y la esheltez mecénica a la relacion A= lo/ic entre la longitud de pandeo

y el radio de giro Icde la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que Ic=V (I/A) siendo |

y A respectivamente la inercia en dicho plano y el area de la seccion ambas referidas a la

seccion del hormigon solo (seccion bruta).

Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:

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

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

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

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdén con esbelteces

mecanicas A > 200 (geometricas Aq > 58).

Flexion cortada.- Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion enviada

cuando no se conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los

casos siguientes:

>

En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las
secciones en | de lados desiguales.

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

En Gltimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran la mayoria de los
pilares, pues aunque formen parte de porticos planos, la accion de ciento o del sismo
puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo mismo que
las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes

de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del plano
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principales de flexion. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe atribuirse
a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos précticos para su
tratamiento.
Seccion rectangular con armadura simétrica.- Se trata en este apartado el problema de
flexion esviada de mayor importancia practica, que es el de la seccion rectangular de
dimisiones conocidas y disposicion de armaduras conocidas, en la que, la Gnica incognita es
la armadura total.
Para el dimensionamiento y la comprobacién de este tipo de secciones existe un
procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.
Abacos adimensionales en rosera.- Para realizar el calculo, cuando las piezas que se
encuentran sometidas a flexion esviada, se utilizan los diagramas de iteracion,
adimensionales en flexion recta. Del mismo modo de alli, al variar la cuantia, se obtenia para
cada seccion un conjunto de diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de
superficies de iteracion (N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las
curvas que resultan al cortarlas por planos N = etc. En cada hoja pueden agruparse cuatro u
ocho de estos graficos, aprovechando las simétricas (esta idea, original de Grasser y Linse,
ha dado lugar a la denominacion en roseta). © Si ademés se preparan en forma adimensional,
llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, Hy), son validos para una seccion
rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigon?.
El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta preparada
para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite elastico del acero.
Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se trate, con los valores X,
Uy, para obtener la cuantia mecéanica total necesaria w.
Compresion simple.- La compresion simple corresponde el caso ideal en que la solicitacion
exterior es un esfuerzo normal N que actta en el baricentro plastico de la secciéon.
En la préctica 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 que
las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad minima accidental, o

bien que se aumenten convencionalmente los coeficientes de seguridad.

® Verse: “Hormigon Armado” (14° edicion).
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Excentricidad minima de calculo.- Debido a la dificultad que se tiene en la practica para
que la carga actué realmente en el baricentro, la Norma Boliviana considera una
excentricidad constructiva (dependiendo la direccion en que se esta considerando el pandeo),
igual al mayor de los dos valores:

{h/ZO 6 b/20

e >
2 cm

Donde:
h: Canto total en la direccion considerada
Excentricidad de primer orden.- Se tomara como excentricidad de primer orden la

correspondiente al extremo de mayor momento.
M
=N

Excentricidad accidental (por construccion).-

€o

C
€y =€, = %22cm

Excentricidad ficticia (segundo orden).- Para piezas de seccion rectangular, viene dada

por:

fya >.b+20-e0_5_10_4

Sfic = <3+3500 b+10-e, b
Donde:
f,a: Resistencia de calculo del acero, en kg/cm?
c: Canto total medio paralelamente al plano de pandeo que se considera, en cm.
lo: Longitud de pandeo de la pieza, igual a lo=k, I, en cm.
Excentricidad total o de calculo.- la seccion debera ser dimensionada para una
excentricidad total igual a:

er = e, + e, + €fic

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

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

Calculo de la armadura longitudinal.- las armaduras longitudinales tendran un diametro
no menor a 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

Ng - ef
"Thpzon
Axial reducido:
Ng
Vo hb fg
De los 4bacos en rosetas se determinan la cuantia mecénica o (véase Anexo A-1) ©
w - feqAc
AstoraL = £
yd

Calculo de la armadura transversal.- Para el céalculo de la armadura transversal en las

columnas, la separacion entre estribos sera:

{ b 6 h (menor dimencion de la pieza)
s =

15- ﬂde la armadura longitudinal mas gruesa

El didmetro del estribo sera:
1

! -
ﬂEstribo > 4 de la armadura longitudinal mas gruesa

6 mm

© Verse: “Hormigon Armado” (14° edicion).
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2.4.2.12. Fundaciones.-
El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompafiado por un estudio de terreno,
en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria, plasticidad, humedad natural,
consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad, expancividad y agresividad; la
situacion del nivel freatico; las posibles galerias y; las estructuras colindantes, etc.
Entre las acciones que se debe considerar en el calculo de las cimentaciones estan, en primer
lugar, los esfuerzos (axial, momento y cortante) transmitidos por la estructura.
Ademas esté el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la misma,
el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (sub presion).
Es practicamente habitual separar el calculo de la cimentacion del de la estructura soportada.
Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados rigidamente en
la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones opuestas a estas
reacciones. Esta forma de proceder presupone gue el conjunto formado por la cimentacion y
el suelo es mucho més rigido que la estructura, de modo que sus pequefios desplazamientos
elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y reacciones de la misma que en general
son de apoyo empotrado. Las reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas
sobre la cimentacion para el analisis de esta y de su interaccion con el suelo.

2.4.2.12.1. Zapatas aisladas.-
En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser ho > h/3 y no menor que 25
centimetros. ElI Angulo de inclinacion suele tomarse B < 30° que corresponde,
aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigén fresco, con lo cual podria no ser

necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion del hormigoén

es muy dificil.
Jl
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Figura 2.9 Formas tipicas de zapatas aisladas.
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Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.- Las dimensiones ay b de la

planta de la zapata se determina en funcion de la tension admisible para el terreno:

N+P
a b = Oadm

Donde:

N: Es la carga centrada de servicio.

P: El peso propio de la zapata. (En principio para el peso propio se podra tomar un valor del
orden del 10 % de N).

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

atil d valores inferiores al mayor de los siguientes:

(
ag-b a-b ag+b 4-f

d1= 0 0+ __ <o 0 k=—Vd

4 2:'k—1 4 Yt Oadm
d2<d _2-(a—ap) _
27 44k ’

2+ (b —by)
L d3 = Tko fvd = 05 '1/fcd

Determinacién de las armaduras de traccion.- En el caso de zapatas flexibles (aquellas en
las que el mayor de sus vuelos cumple las condicion v > 2-h), la determinaciones la armadura
en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexién en ambas direcciones. Para ello puede
usarse las tablas, abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en la secciones 1-1y 1°-1", distanciadas de los paramentos del
soporte de hormigon, 0.15-a0 y 0.15-bo, respectivamente (figura 2.6)

El momento de calculo en la seccidn 1-1 (Figura 2.6 a) en el caso mas general de zapatas con
carga excéntrica, es:

dp

a 2T 1

Mg =Db- ( + 0.15 - ao) . [E *01q + 3 (Gmax_d - 01d)]

Las tensiones 454 Y 014 S€ Obtienen a partir de los esfuerzos mayorados del pilar, sin
tener en consideracién el peso propio de la zapata, usando el método tradicional elastico. Si
la carga sobre la zapata es centrada, el momento de célculo en la seccion 1 — 1, debido a la

carga del terreno o, = N/a - b, (Figura 2.6 b), es:
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+0.15 - ao)2

_Yr (a7 3
Mea =573 ( 2

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

mediante las tablas o dbacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores mayores

que 1.5-v. en el caso més frecuente de aceros de dureza natural resulta muy comoda la

formula simplificada:

= —MCd
dw . d2 . fcd

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0.01-(p < 0.01), por

Hq w=pn-(1+p U=Afjg=w-b-d-fyq

consideraciones de adherencia.
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Figura 2.10 Armadura de traccion en una zapata aislada.

2.4.2.12.2. Zapatas de medianera.-
La carga excéntrica puede serlo por dos motivos, porque existe ademas del canto Gtil un
momento que descentra la carga o porque la propia carga esta fisicamente desplazada del
centro de gravedad geométrico de la zapata. Esto Gltimo ocurre en zapatas excéntricas, siendo
en la préactica el caso mas frecuente el de la zapata de medianera. En este caso al no ser
uniforme la distribucién de presiones, la zapata tiende a girar, produciendo acciones

horizontales sobre la estructura y sobre el terreno.

E
i
L5
i

Figura 2.11 Zapata de medianera.
31



Entre las distintas soluciones que existen para resolver el problema de la zapata de
medianeria, se estudia a continuacion la siguiente:

Zapata de medianera con viga de riostre.- Si se une la zapata del soporte de fachada con
la correspondiente al soporte inmediato inferior mediante una viga de gran rigidez, puede
conseguirse una distribucion uniforme para las presiones del terreno (figura 2.8).

Como la rigidez de esta cimentacion es muy grande respecto a las correspondientes a los
soportes, sus esfuerzos pueden calcularse suponiendo que est4 apoyada en los mismos. Si N1
y N2 son las cargas de servicio transmitidas por los soportes, y P1 y P2 los pesos propios de
la cimentacion, las resultantes de las reacciones del terreno, R'1 y Rz, se determinan

mediante las ecuaciones de equilibrio de esfuerzos:

(Ny+P)+ (N, +P)) =R, +R, ; Ry =N;-

+ P
l—e 1

Ni-l=(R1—-P)-(U—-e) ; Ry=N,—Ny- + P,

l—e
Para que el problema tenga solucion, es necesario que R 2> 0, pues, en caso contrario, la viga

centradora podria levantar el soporte interior.

'J"' T
L LLLLLLL b
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}-o R | R—!—l

lf%g‘*01 —T
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R *Ng-Ny 1=

Mg = yf'ﬁhﬁ{l-l--ozi-ﬂ;)
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Figura 2.12 Zapata de medianera con viga centradora.
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*Dimensionamiento.- Para el canto de la zapata y las dimensiones de la viga centradora
deben tomarse valores elevados ¢ objetos de dar rigidez al conjunto, las dimensiones en
planta de la zapata se determinan, en funcion de la presion admisible para el terreno, mediante
las ecuaciones:

Ry R,

= Ogdm

= 0,
a, - b2 adm

a, - by
Que sera resolver por tanteos al no conocerse, en principio, el peso propio de la zapata
Para el calculo estructural se prescinde del peso propio de la cimentacion, es decir se

consideran como acciones del terreno los valores:

= ! Rig =N :

o con .

t1 L ll 1d 1d l

0 2 con Ryqg = Nyg — Nyg-——
t2 ,-b, 2d 2d 1d "7

*Calculo de la viga centradora.- Como ya sido indicado, puede admitirse que la viga
cantadora esta apoyada en los soportes y que sobre ella actan dos cargas uniformes de
longitudes a1 y a2, cuyas respuestas son, respectivamente (figura 2.8):

l e
Rig=Ng 7= ¥V Rea=Npg=Nig 7

Las reacciones de los apoyos de esta viga son Nig Y Nag.

En el caso mas frecuente en que el canto de la viga no supera a los de las zapatas, el armado
de la viga centradora se efectia con el M4 y el cortante V14 correspondientes al extremo
interior de la zapata de medianera; sus valores se han indicado en la parte interior de la figura
2.8. La zona de estribos debe prolongarse medio canto en el interior de la zapata.

*Calculo de zapatas de medianera.- Puede admitirse que la zapata esta apoyada en la viga
centradora, por lo que el calculo a flexion se hace como el caso zapatas contindas. La
armadura principal, paralela a la medianeria, se determina como si se tratase de dos voladizos
sometidos a la carga g, = R,4/a, - b;. Sobre la armadura principal se dispondra de una
armadura de reparto (figura 2.8).

*Calculo de la zapata interior.- El calculo de la zapata interior se efectia como el de la
zapata aislada. Dando que sobre la zapata interior la viga centradora ejerce una accion vertical

hacia arriba, que es favorable, se recomienda no tenerla en cuenta.
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2.4.2.13. Escaleras.-
La escalera es un conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se
tiene acceso a plantas de distinto nivel.
Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o0 escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, escaleras helicoidales, etc.

En la siguiente figura se puede observar los elementos de una escalera:

Figura 2.13 Partes constructivas de una escalera.

Debido a su inclinacion y poca luz, estas se pueden disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexién, se puede suponer que
la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con su
espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en esta
suposicion es minimo y no afecta el disefio.
Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en proyeccion
horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.
La obtencion de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte se debe
disponer de una armadura de distribucién minima colocada a lo largo del paso.

2.4.2.14. Losa alivianada con viguetas de hormigén armado.-
Las losas alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas actuan sobre
las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de

flexion. El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas
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prefabricadas de hormigdn pretensado, carpeta de hormigdn y complemento aligerante de
plastoform.
La separacion entre viguetas depende de las dimensiones del complemento aligerante que se
utilice, normalmente oscila entre 50 y 60 cm medida centro a centro de viguetas, la altura del
complemento aligerante depende del claro de la losa y existen desde 10 a 25 cm.
La losa de compresion es el concreto colocado en obra con el acero de refuerzo requerido, el
cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su fisuracion estructural integrar y dar
continuidad al sistema.
Al realizarse el colocado del concreto en la obra. Se integra en forma monolitica la vigueta
con la capa de compresién (como si toda se colocara al mismo tiempo).
La resistencia minima del concreto colocado en obra sera de fc = 250kg/cm?, fabricado con
tamafio maximo de agregado de 15 mm, y debe vibrarse para asegurar su penetracion en la
cunas.
Acero de refuerzo en losa de compresion: Se requiere colocar hacer de refuerzo en la capa
de compresion para resistir los esfuerzos de flexion que se lleguen a presentar asi como para
evitar agrietamientos por cambios volumétricos debidos a variaciones de temperatura, el
acero de refuerzo calculado es el minimo requerido por contracciones y temperatura. Se
colocara una armadura de reparo constituida por barras separadas como méaximo 30 cm. y
cuya area As en cm?/m, cumplira la condicion:

50-h, 200

Apmin = =
" fsa T fea

Donde:
Anmin (cm?/m): En la armadura de reparto @
h: Espesor de la losa de compresion (cm).

fsa: Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (MPa).

1 Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
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2.4.3. Estrategia para la ejecucion del proyecto.-

Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una evaluacion

del proyecto, a manera de referencia se presentan las siguientes:

Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las
especificaciones técnicas.

Determinar los precios unitarios para la elaboracién del proyecto.

Determinar el presupuesto general del proyecto.

Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.

2.4.4. Especificaciones técnicas.-

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

forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos respectivos y

en el contrato. Son muy importantes para definir la cantidad de los acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

Definicion.

Materiales, herramientas y equipo.
Método constructivo.

Disposicion administrativa.

Medicién y forma de pago.

2.4.5. Precios unitarios.-

Este sistema es analitico por el cual el calculista con ayuda en base a los pliegos de

condiciones, especificaciones técnica, planos arquitecténicos y planos estructurales

constructivos se calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la

obra como asi mismo los correspondientes volimenes de obra, estableciéndose en cantidades

matematicas parciales la que se engloban en un total.

Estos precios estdn compuestos por los siguientes parametros:

Costos directos de cada item.
Materiales.

Mano de obra.

Magquinaria, equipo y herramientas.
Beneficios sociales.

Costos indirectos.
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- Gastos generales e imprevistos.
- Utilidad.

- Impuestos

2.4.6. Computos métricos.-
Los computos meétricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y voliumenes de
las diferentes partes de la obra, recubrimiento para ello a la aplicacion de formulas
geomeétricas y trigonomeétricas.

2.4.7. Presupuesto.-
Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendrd una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionando a una serie de
factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacién mientras que otros
estan sujetos a la estimacién o criterio del calculista.

2.4.8. Planeamiento y cronograma.-
Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas tipolégicas,
pueden dar a lugar a costos de ejecucion y plazos muy diferentes.
Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarte
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia légica en el sentido que algunas de ellas no pueden
comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un proyecto, usualmente se
Ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su terminacion.
Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan
en base al cual se pueda programar y controlar una obra.
Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacién de un proyecto
de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion proyecto.
Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar el
proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a veces es

necesario reprogramar y replantear.
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Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son muy sencillas en su elaboracion
y faciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones. Otras son bastante Utiles pero
complejas en su elaboracion.
Las técnicas comunmente usadas en la programacion de una obra son:

e Diagrama de barras.

e Curvas de produccion acumulada.

e Método de la ruta critica (Critical Path Method, CPM).

e Red de procedencias.

e PERT (Program Evaluation Review Technique).

e Diagrama de tiempo y espacio.
Para el presente proyecto se selecciono la técnica del diagrama de GANTT ¢ Diagrama de

Barras.
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CAPITULO 111
3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1.Generalidades.-
Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio de suelos
en la zona de proyecto, se procedid al respectivo calculo estructural de la infraestructura.
Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar de emplazamiento de la infraestructura,
asi mismo, se consideran los diferentes factores que intervienen en el céalculo de este tipo de
estructuras.

3.2.Andlisis de levantamiento topografico.-
El levantamiento topografico fue proporcionado por la entidad interesada (Municipio

Auténomo de San Lorenzo). Ver anexo A-8

Figura 3.1 Curvas de nivel.
El terreno cuenta con una superficie Gtil de 9.832,01 m?, topograficamente se considera una
superficie semiplano con un desnivel inferior al 1 %.
3.3.Andlisis del estudio de suelos.-

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realiz6 en un pozo, ubicado en la
parte frontal de donde se realizara el Albergue, con profundidad de 1.80 m.

El estudio de suelos fue elaborado por la Empresa Consultora EOLO S.R.L. dando como

resultado lo que se indica a continuacion.

Sondeo  Prof. (m) Tipo de suelo o n( kg/cm?) 6 apm ( kg/cm?)

Pozol 1.35-180 Gravay arenalimosa A-2-4(0) 1.75 1.50

Fuente: Estudio de suelos Anexo A - 2

Tabla 3.1 Caracteristicas del ensayo.
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Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en el anexo A-2.
3.4.Andlisis arquitecténico del proyecto.-
El disefio arquitectdnico del Albergue para la U.E. Rancho Norte fue proporcionado por el

Municipio Auténomo De San Lorenzo.
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Figura 3.2 Vistas de los planos arquitectonicos.

™\Véase Anexo A-8
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3.5.Planteamiento estructural.-
Se analiz0 la estructura aporticada de H°A° con sus diferentes elementos, utilizando la Norma
Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.
Estructura de sustentacion de HPAC: Esta formada por, vigas, columnas, zapatas aisladas
y zapatas arriostradas, losa alivianada con viguetas pretensadas, losa de macizas y escaleras.
Del estudio se tiene que la capacidad portante del suelo es de 1.5 kg/cm?.
Se usaran juntas de dilatacion a los 20 m. la junta de dilatacion debe afectar el edificio en su
totalidad, hasta la cimentacion considerando estas zapatas de medianera.
La separacion estructural que supone una junta de dilatacion, se lo hara con: juntas con doble
pilar, formando lo que se llama una junta en diapasén, la cual materializa una separacion
completa de la estructura hasta su cimentacion donde se usaran zapatas de medianera. En esta
separacién se embutira de plastoform.

3.5.1. Estructura aporticada de hormigon armado H°A®°.-

Figura 3.3 Vista 3D de la estructura aporticada
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3.5.1.1.  Cargas consideradas sobre la estructura (2).-
Todas las cargas o0 acciones adoptadas para la estructura aporticada son las que se mencionan
a continuacion @:
Acciones permanentes o cargas muertas (D).- Las cargas consideradas como permanentes
son la carga debida a su peso.
Accione variable (Q).- las cargas consideradas son las vivas que son debidas a la utilizacion
de la estructura, ya que no se tomara en cuenta la accion del viento, ni la accion de sismo.
Hipotesis de cargas consideradas para la estructura aporticada.- las hipétesis de carga

que se usaran para la estructura aporticada son las siguientes:

Hipotesis I: vfg'G + viq-Q
Hipotesis 1I: 0.9 (vtg'G + v1q:Q) + ytq- W
Hipotesis 111: 0.8 (719G + y1q' Q) + Feq + Wegq

3.5.2. Verificacion de los elementos de la estructura aporticada.-
Se realizaré la comprobacion de los siguientes elementos estructurales:

e Verificacidn de una viga.

e Verificacion de una columna.

e Verificacidn de una zapata aislada.

e Verificacion de la viga de atado.

o Verificacion de la escalera

e Verificacion de la losa maciza

e Verificacién de la losa alivianada.

@Verse: “Acciones en la edificacion (Norma NBE-AE/88)”.
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3.5.1.2.  VERIFICACION: Viga a flexion
Para la realizar el célculo de la armadura en las vigas, escogemos la mas solicitada q es la
comprendida entre las columnas P29 y P40 de seccion 25x50 cm. Las envolventes en esta

viga son las siguientes:

Mmax = - 237 -
imax 3700 kg'm V=23530 kg

Mmax = . 8770 kg'm

P29 - o .
Mmax = « 24040 kg'm
V=-18710 kg
Datos:
M = 24040 Kg.m Momento maximo (positivo)
Mp2e = 23700 Kg.m Momento maximo (negativo)
Mp4o = 6770 Kg.m Momento méximo (negativo)
V =23530 Kg Cortante maximo en la viga
fck = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°
fyk = 4000 kg/cm? Limite de fluencia del acero
bw =25cm Ancho de la pieza
dl=3cm Altura de recubrimiento minimo

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y del acero

fae 250
=T =75 = 166,667 kg/cm?
f _ b _ 4000 3478,26 kg/cm?
vdT 115 115 eO K8
Célculo de la altura minima
h=50cm Altura de la viga
d=h-di=50-3=47cm. Altura atil de la viga

e Calculo de la armadura longitudinal positiva
Mg = 21210 Kg.m Momento maximo (positivo)

Momento reducido de calculo:

Mg 2404000
M= 4 a2 f, 25 472 - 166.667

=0,2612
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Ha1im = 0,335 — Para acero f;, = 4000 kg/cm?
Uy < Ui — 0,2612 < 0,335

Con el valor del momento reducido (u4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la
cuantia mecénica (wg) = 0.3251

166,667

it et 2
3478.26 18,304 cm“/m

Ag=wg by -d-=2=0.3251-25-47 -
£

Determinacion de la armadura minima
De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0,0033
A min = Wsmin * bw - h = 0.0033 - 25 - 50 = 4,125 cm?/m
Se adopta la armadura mayor de 18,304 cm?
Obtencion del namero de fierros para As positiva en la viga
Se usaran 20 25 mm + 2@ 25mm
As @25mm = 2- 4,909 = 9.818 cm?
As @25mm = 2- 4.909 = 9.818 cm?
As = 19,636 cm?
19,636 cm? > 18,304 cm?

*Calculo de la armadura longitudinal negativa en la columna P29
Mp29 = 23700 Kg.m Momento maximo (negativo)

Momento reducido de célculo:

Mg 2370000
S dy-d2-fy 25-472-166.667

Hd = 0,2575

Ha1im = 0,335 — Para acero f, = 4000 kg/cm?

Mg < Ud1lim — 0,2575 < 0,335
Con el valor del momento reducido (pq) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecanica (wg) = 0.3191

A= w. by d-_ 0319125 47. 299057 _ 10 95 cm?
s = Ws Dw Qg = U 347826~ /98> m?/m

yd

Determinacion de la armadura minima

De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0033
A min = Wsmin * by - h = 0.0033 - 25 - 50 = 4.125 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 17,985 cm?
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Obtencidn del nimero de fierros para As positiva en la viga
Se usaran 2@ 25 mm + 2@ 25mm
As @25mm = 2-4.909 = 9.818 cm?
As @25mm = 2-4.909 = 9.818 cm?
As =19.636 cm?
19.636 cm? > 17,985 cm?
*Calculo de la armadura longitudinal negativa en la columna P40

Mp4o = 6770 Kg.m Momento méaximo (negativo)

Momento reducido de calculo:

Mg 677000
Md =4 "2 fq 25 472 166.667

= 0.0735

Wa1im = 0,335 — Para acero f, = 4000 kg/cm?
Ha < U4 1im 0,0735 < 0,335
Con el valor del momento reducido (u4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecanica (wg) = 0.07775

Ay =w,y by - d-2 = 0.07775 - 25 - 47 . 00007
ST WS Bw T T 3478,26

= 4.377 cm?/m
Determinacion de la armadura minima
De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0033
Ag min = Ws min * bw - h = 0.0033 - 25 - 50 = 4.125 cm?/m
Se adopta la armadura mayor de 4.377 cm?
Obtencidn del nimero de fierros para As positiva en la viga
Se usaran 2@ 20 mm
As @25mm = 2-3.1416 = 6.2832 cm?
As = 6.2832 cm?
6.2831 cm? > 4,377 cm?
e Calculo de la armadura transversal
Vg = 23530 Kg Cortante maximo en la viga

Agotamiento por traccion del alma.-

ch:fvd'bw' d
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f,q = 0.5+ /[foq = 0.5-V166.667 = 6.455 kg/cm?
Vo = 6.455 - 25 - 47 = 7584.625 kg

V>V, — 23530>7584.625

Agotamiento por compresion oblicua del alma.-
Vyu = 0.30 - f.q - by, - d
Vou = 0.30-166.667 - 25 - 47 = 58750.1175 kg

Vo <Vg4<V,, — 7584.625 < 23530 < 58750.1175

Vou = Vg4 — Voy = 23530 — 7584.625 = 15945.375 kg

Vg - t 15945.375 - 100

A, = = — 10.838 cm?
ST090-d-f,q 09047 - 3478.261 cm”/m

A = 0.02-by -t = 00225100 - 22207 _ 52817 em?
smin = B0 Bw T 3478261 >2817 cm*/m

Se adopta la armadura mayor de 10.838 cm? que corresponde para las dos piernas del estribo
Obtencion del namero de fierros para As negativa en la viga
Se usaran @ 8 mm

Ne b A 10'838—21 547 b
arras _A(D8mm_ 0.503 = . arras

Se usaran 22@ 8 mm ¢/10 cm
As@ 8 mm = 22-0.503 = 11.066 cm?
As = 11.066 cm?
11.066 cm? > 10.838 cm?
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Verificacion del estado limite de fisuracion:

M = 13256.25 Kg.m Momento méaximo (sin ponderar)
bw =25 cm Ancho de la pieza

h=50cm Altura de la pieza

fck = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°
fyk = 4000 kg/cm? Limite de fluencia del acero

Es = 21000 kg/mm? Madulo de deformacion del acero
L =690 cm Longitud de la viga

r=2cm recubrimiento lateral

r=3cm recubrimiento inferior

Fisuracion por tensiones normales: (Fisuracion por traccion)
Se debe trabajar con las cargas o esfuerzos sin ponderar
La verificacion a realizar sera:
Wk < Whax
Whax = 0.4 clase de exposicion tipo | (Ver Anexo A-1)
Abertura caracteristica de la fisura (Wk)

Wk = B *Sm " €sm
Donde:
B = 1.7 coeficiente que relaciona la abertura media de la fisura con el valor caracteristico

Sm = separacion media entre fisuras, expresado en mm

DA efi
Sp=2-C+02-s+0.4-K, » ——ocheas

s
Con:
c =20 mm recubrimiento lateral
s = distancia entre barras longitudinales
_b—2-r—n-@ 250-2-2—(2-25+2-20)

s = —— 11 =52 mm

K1 =0.125 coeficiente del diagrama de tensiones (flexion simple)
A, eficaz = @rea de hormigon que envuelve a las armaduras de traccion, que influye de forma
efectiva sobre el area de figuracion, area donde se puede producir la fisura maxima.
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Ac,eficas =b-h’
h"=75-0+r" =75-254+30=217.5mm
cheﬁcas = 250-217.5 = 54375 mm?

As = seccion total de las armaduras situadas en el area, Ac, eficaz

A (T2 o (20 o (M 29%) L 601 mm?
s =1 4 = 4 4 = .1 mm

Remplazando en Sp:

20 - 54375

S =220 +02-52+04-0.125 - — -~

Sm =92.61cm

esm = alargamiento medio de las armaduras, teniendo en cuenta la colaboracion del hormigon
entre las fisuras.

=g |11 () |5 042
Con:
K>=0.5 (cargas duraderas)
Es = 2100000 kg/cm?
os = Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipétesis de seccidn fisurada.

Mg 1325625
- 08-d-A; 0.8-47-16.101

osr = Tension de la armadura en la seccion fisurada en el instante que se fisura el hormigon.

O = 2189.677 kg/cm?

Osr =

Mysis = Momento en la que la fibra mas traccionada alcanza el valor de fc.
b - h? s[, 25-507 5
Mfis = - 0.3 ka = - 0.3 2502
6 6
Mg = 124015.7072 kg - cm
124015.7072

Ogr = 234.114 kg/cm?

~0.8-47-16.101
Remplazando:
_ 2189.677 ( 234.114 )2 — 0.001037
sm = 5700000 2189677) |~
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2189.677
2100000
0.001037 = 0.001037

Entonces el valor de la abertura caracteristica:
Wg = 1.7-92.61-0.001037 = 0.1633
WK = Wmax
0.1633 < 0.4 iCumple!

= 0.001037
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Verificacion del estado limite de deformacion:

*Calculo de la flecha instantanea:

Modulo de deformacion secante:

E. = 9500 - /f.,
E. = 9500 - 3/f + 8 = 9500 - V25 + 8 = 304715.76 kg/cm?

Inercia equivalente:

lo = (Mf)a I, + |1 (Mf)a I
e — Ma b Ma f
Momento nominal de fisuracion de la seccion: (My)
M = fCt,fl - W

Resistencia de flexo traccion del hormigon:

fon =037+ [f2 = 0.37 - 257 = 3.1635 N/mm?

feen = 31.635kg/cm?
Modulo resistente de la seccion bruta:

b-h? 2550
6 6

W = = 10416.667 cm?

Reemplazando:

M = 31.635 - 10416.667 = 329531.2605 kg * cm
Inercia de la seccidn fisurada: (lf)

If=n-Asl-(d—X)-(d—§)+n-Asz-(x—r)-(g—r)

Seccion total de la armadura situada en la parte inferior de la viga:

- Q2 - 2.52 - 2.0% "
Mg =n-(——|=2-(—=])+2-(——)=16101em

Seccion total de la armadura situada en la parte superior de la viga:

- @2 - 2.52
A, =n- )= 2- 2 = 9.8175 cm?

Cuantias geometricas de la armadura de traccion y compresion:




= 0.0137
P1 = d
pZ::bSZ = 0.008355
Coeficiente de equivalencia:
Es 2100000
n=—=—————=6.892

E. 304715.76

Posicidn del eje neutro para una seccion rectangular:

|
| 2. (14—p2 r)
x=d-n-p1-<1——) -1+ [1+

’ 2.078
x=17314-(-1+ |1+ 0.2447‘ =1.7314 - 2.081 = 3.603 cm

Reemplazando en Ix:

]
I
I

2

If = 6.982 - 16.101 - (47 — x) - (47-5)4-6982 9.8175 - (x — 3) - (—-—3)

If = 223359.2194 cm*

Momento de inercia de la seccion bruta:
h3

b-
I, = 2 - 260416.6667 cm*

La inercia equivalente sera:

329531.2605>3 223359.2194
1325625 '

I, = 223928.47 cm*

—-(3295312605>3 260416.667 + |1 (
©\ 1325625 '

La flecha instantanea sera:
5 22.275 - 620*
384 304715.76 - 223928.47
f; = 0.6281 cm

fi ==

*Calculo de la flecha diferida:
fd = )\ . fi

3

A=— 2
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& = coeficiente que depende de la duracion de la carga; 2 para 5 afios 0 mas.

2

A= 17500.008355

=1.411

La flecha diferida sera:
fqg = 1.411-0.6281
fg = 0.886 cm
La flecha total sera:
fr=f+f;=1.5142cm
Se adopta un valor maximo para la flecha de:

690

fadm = ﬁ: ﬁ: 2.76 cm

Cumpliéndose:

fTotal < fadm
1.5142 < 2.76 jcumple!

Detalle de la armadura

(P8 (F40)
225 (250) I |
— |
: 20326 (860) :
| |
| |
j—l 25x50 | (25
| |
] J. L
_L 24(198) A. Piel{820) |
_’__ 2¢I25 (820) |
| 225 (525) |
: 138 .
- i 101 aBR 20 | 2%1a@B M0
1515 180 435 170 |

Figura 3.4 Disposicion de la armadura de la viga
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3.5.1.3.  VERIFICACION: De la columna
Columna N° P29 primer piso
Datos:
N = 105714 kg
Momentos (Mx) = 5880 kg.m
Momentos (My) = -4039 kg.m
Coef. Minoracion del acero (ys) = 1.15
Coef. Minoracion del H® (y¢) = 1.5
Resistencia caracteristica del H° fcx = 250 kg/cm?
Limite de fluencia del acero fyk = 4000 kg/cm?
do=0.25m = 25cm
bo=0.30m=30cm
Longitud =3.24 m
Calculo de la esbeltez

Célculo del coeficiente de pandeo o grado de empotramiento

E-I E-I
v R | v R
A= TET ; B= TE.]
X7 X7

A% A%

Calculo de inercias

En columnas de: a=25cm; b =30 cm

a-bs3 . a3 .
I, = 12 = 0.0005625 m I, = 12 = 0.000390625 m
En vigas
Vigal=Viga2:b=25cm; h=50cm
L= 2 00026042 m L= 000065104 m
x — 12 = u. m x — 12 = V. m
Viga3=Viga4:b=20cm; h=45cm
L= 20 000151875 m L= 60003 m
x =TT TV m x=", — U m
Viga5=Viga6=Viga7=Viga8: b=20cm; h=30cm

h3 . h-b? .

x =5~ =0.00045m Iy = ——=10.0002m
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_0.000334224 0.0002321

0.000431651 18 0.000299757
= —— = 1. - = =
BX ™ 0.000365705 Wy 0.000162535

Con estos valores se ingresan al monograma confeccionado por Jackson y Moreland, Tabla
A-1.9 (Anexos), correspondiente a estructuras traslacionales, obteniéndose de este modo el

coeficiente de esbeltez a y de este la longitud de pandeo.

Ox — 119 Oy = 13
Calculo de la longitud de pandeo:
lox =3.74-1.19 = 4.4506 m loy=3.74-1.35=5.049 m

Valores limites de la esbeltez
A <35 pieza considerada corta

35 <A <100 puede calcularse excentricidad adicional

A =51.391

Ay =169.961

Como la esbeltez se encuentra entre el intervalo 35 <A < 100 se aplica el método aproximado
para su verificacion:

Determinacién de la resistencia minoradas de los materiales

fhe 250 ,

fcd =0.9- 1—5 =0.9- E =150 kg/cm
fic 4000 ,
fyd = E = E = 3478,26 kg/cm

Calculo de las excentridades

Excentricidad de primer orden:

€ox=3.29 cM ; €oy=1.44 cm

Excentricidad accidental:
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C
e02e3=522cm

e, = 2 = 1.5 Por lo tanto e, = 2cm
20

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

®a=\°"3500) b+10-e, b
ax = 4.0162-107*cm = 4.494-10"*

Excentricidad final de calculo:
efx = €ox + € + €ax = 3.29 + 2 + 4.0162 - 107* = 5.29 cm
efy = €oy T €5 t €5y = 1.44 + 2+ 4.494 - 107* = 3.440 cm
Capacidad mecénica del hormigon:
U.= f.q-A=150-25-30= 112500 kg

Esfuerzos reducidos:

_Na_ 105714 _ o
VU, T 112500
Ng-er 105714 -5.29
= ——— % = =0.17

U.-h 112500 - 30

Ng-er 105714 - 3.440
My =U.-b ~ 11250025
Con estos valores entramos al diagrama en roseta para flexion esviada de Grasser Tabla A-
1.10 (Anexos):

=0.13

Hy > Hy = H1 = Hy; Hp = Hy
v=08-w=0.6
v=1->w=0.73

Interpolando se tiene:
v=097 - w=0.71
Capacidad mecanica de la armadura total:
UroraL = W+ U, = 79875 kg
La armadura total:

w- f.,q-A
AgToraL = % = 21.87 cm?
yd
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Asumiendo dos didmetros uno de 20 mm con area 3.1416 cm? y otro de 16 mm con area
2.011 cm?
N rras = _As
A@mm
As @20mm = 6-3.1416 = 18.85 cm?
As @16mm = 2-2.011 = 4.022 cm?
Ast = 18.85 + 4.022 = 22.872 cm?
Se utilizaran 6 @20mmy 2 @16mm
22.872 cm? > 21.87 cm?
Calculo de la armadura transversal
El didmetro del estribo sera:

1
-0 1
gEstribo > {4 de la armadura longitudinal mas gruesa

6 mm

’ . .y 1
— Segun la primera opcion: @gsiribo = 2 20 = 5mm

— Segin la segunda opcion: Bggiripo = 6 mm
Asumimos un didmetro de estribo de @ = 6 mm.
La separacion de la armadura transversal sera:

{ b 6 h (menor dimensidn de la pieza)
s =

15- ﬂde la armadura longitudinal mas gruesa
— Segun la primera opcidon: s = 25 cm
— Segun la segunda opcion: s = 15-1.6 = 24 cm
Asumimos una separacion de s = 20 cm.

Por lo tanto se utilizaran estribos de: @ 6 mm c/ 20cm

) 3
‘ I'j. -

1%
2B P3IE@Ecr20

6P1320
2F2E@316

Detalle de la armadura

P2
P1.

Figura 3.5 Representacion grafica de la columna
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3.5.1.4. VERIFICACION: De la zapata aislada
Zapata N° P29

} b }
ejey B
2 My

Ba eje x Vx DNix 5

Figura 3.6 Cargas actuantes en la zapata.

Datos:
Normal (N) = 83445 kg Coef. Minoracion del acero (ys) = 1.15
Momentos (Mx) = -720 kg.m Coef. Minoracion del H® (yc) = 1.5

Momentos (My) = -1670 kg.m

Cortante (Qx) = -633 kg

Cortante (Qy) = 1144 kg

Resistencia caracteristica del H° fcx = 250 kg/cm?
Limite de fluencia del acero fyk = 4000 kg/cm?
do=0.25m = 25cm

bo=0.30m=30cm

Gadm = 1.5 kg/cm?

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y del acero

£ = Lok —250—166667k 2
«d =75 =15 ~ 166,667 kg/cm
fa =2 = 2000 347826 kg fem?
vd= 715~ 115 /26 kg/cm

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

por lo tanto el peso sera:
P =0.05-N = 0.05-83445 = 4172.25 kg
Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se encuentra el &rea minima que debera tener

la misma:;
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_ N+P 83445 +4172.25

= = 58411.5 cm?

meC T G m 1.5

a=b =+/A entonces a = b = 241.685 cm
Se escoge un area mayor a la necesaria:
a=255cm b =255cm
Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica la esquina:

N+P 6-Mx 6-My
Omax = 02 = 2-b +a-b2 b - 22 < Oadm

1.4339 < 1.5 kg/cm?
Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el o, = 0

N+P 6-Mx 6 My
Omin =04 =" T Tp2 b a? =0

1.26 = 0 - zapata a comprecion

Calculo del canto util:

f,q = 0.5-4/foqg = 0.5 - /166,667 = 6.455 kg/cm?

oo Afa 46455

= = = 10.76
Yt * Oadm 1.6-15

r \]ao'bo a'b ao‘l‘bo

e L S P R

d =A< d_z'(a_ao)

27 4+k

2-(b—by)

\ b=k
d; = 44.18 cm
d >{d, = 30.49 cm
d; =31.17 cm

Se adopta un canto Gtil de 55 cm
Recubrimiento de 5 cm
Entonces la altura de la zapata sera h =dy + r =60 cm
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Calculo del peso propio de la zapata:

P.P,apata = Y - volumen = 2500 - 2.55 - 2.55 - 0.6 = 9753.75 kg
Correccion de la normal:
Nt = 83445 + 9753.75 = 93198.75 kg
Calculo de correccion de momentos:
Moy = My + (Vy - h) = 109980 kg. cm
Moy = My + (Vy - h) = 235640 kg.cm

Verificacién al vuelco:

vy = Ne 2515 - 108.045 > 1.5
T Moy 27 -
Nr b
Yy= =215 - 50.43 > 1.5
Moy 2

Verificacion al deslizamiento: Para suelo cohesivo
Para suelos con capacidad admisible de 1.5 kg/cm? el valor de la cohesion es 1000kg/m?
Cq = 0.5 - cohesién = 0.5 - 1000 = 500 kg/cm?

a-b-Cd
Yea = ——2 =514 > 1.5
Qx
a-b-Cd
Yep = ————2 =284 >1.5
Qy

Calculo de la armadura:

Determinacion del tipo de zapatas

2-h=2-60=120 v=————=115

v<2-h

Corresponde a una zapata rigida por lo tanto el método usado para el calculo es el de bielas

y tirantes:
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Nd a dg Nd
Ty=Ag fq=——o0— (-22) = (a—
4= s yd = 57085 d (4 4) 68-d (87 3)
Ng - (a— a,) 83445 - (255 — 25)
Ag=——— "0 Ag = =14.7 z
ST 768-d f,q ” S~ 76.8-55-3478,26 >3cm

Determinacion de la armadura minima: wmin =0.0018
Agmin = Wmin - (@—17)d =  Agpin = 0.0018 - (255 — 16) - 55 = 23.661 cm?
Como Agpin > Ag el &rea de célculo sera:
Ag = 23.661 cm?

Calculo de niumero de barras:
Considerando un diametro de @ =16 mm con un area de As gi6mm = 2.011 cm?

As 23661

Ne = = =11.77 = 12
Barras = Agi16mm ~ 2.011

Calculo del espaciamiento entre armaduras:

_ b—NOaras-@—2-1  255—(12-1.6)—2-8

= =19.98 = 20
° N®garras — 1 12 -1 o

Disposicion final de la armadura:

12916 mm c¢/20 cm
Dado que la zapata es cuadrada esta armadura sera la misma para ambos lados de la zapata.
Calculo de corte

Calculo del corte:

Vy = Vfa'lN . (a _za" +0.15 - a,)

1.6 - 83445 /255 — 25
_ : ( +0.15 - 25) — 62174.71 kg

V, =
d 255 2
Verificacion de la resistencia de adherencia a corte (Vu2):
Vg > Vo

Sin armadura de corte, en regiones fisuradas a flexién basta con realizar una sola

comprobacion a corte: la del agotamiento por traccion del alma
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Viuz = Veu = foy by - d

Siendo f., la resistencia virtual al cortante del hormigén, dado la expresion: )

f, = 0.50-/foq = 0.50 - V166.667 = 6.46 kg/cm?
V,, = V.y = 6.46 - 255 - 55 = 90601.5 kg

90601.5 > 62174.71

Verificacion de la adherencia:

V,
d < de = 0953 . ’ fcdz

T. =
b7 09.-d-Ne-mw-9 —

o 62174.71
4709.55-12 -1 1.6

= 20.833 kg/cm?

Tpq = 0.953 - 1166.6672 = 25.96 kg/cm?
20.833 < 25.96
Detalle de la armadura

- e s
- -127.8 - 1275 -
+
i
5 in
x
2
¥
12316¢/20 L=239 KA

e 255

Figura 3.7 Representacion grafica de zapata aislada

R
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3.5.1.5. VERIFICACION: De la viga de riostre
Se realiza la verificacion de la viga de riostre correspondiente a la zapata de medianera de
los pilares P27 y de la zapata aislada del pilar P26, con las caracteristicas que se indican a

continuacion.

N; = 39520 kg fyk = 4000 kg/cm?
N2 = 71560 kg fea = 166.667 kg/cm?
Gadm = 1.5 kg/cm? fya = 3478.26 kg/cm?
a=25cm ve=15

bo=30cm vs=1.15
L=512.5cm vi=1.6

fox = 250 kg/cm?

Solucion de la viga centradora.- Consiste en unir la zapata del soporte de fachada con la
correspondiente al soporte inmediato interior, mediante una viga de gran rigidez que realiza
la unién.

Como la rigidez de esta cimentacion es muy grande respecto a las correspondientes a los

soportes, pueden admitirse que esta apoyada en los mismos.
| 1
] L | [
1 * { | h

i ® |

L l ] 'ﬁv"

b g b=t |

" i . -l—'— o —-L . l—- ei—l
“H chll[t [-Ip oy : 'Lu:-IuHDn = I ' '

Figura 3.8 Esquema de la viga centradora
Célculos previos.-
Célculo del area necesaria:

N+P< A N+P
e=——X< =
A Gadm Gadm

Para zapata medianera: Considerando el peso propio, 10% de la fuerza axial.
_ 1.1 * N1

— 2
A= 15 - 28981.33 cm
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VA =29025.333 = 170.14 cm
Adoptando valores de:
a; =130 cm b; = 250 cm
A; = 130250 = 32500 cm?
Para la pieza aislada: Considerando el peso propio, 5% de la fuerza axial
A, = 1.05 - N,
1.5

VA = /50092 = 223.81 cm

= 50092 cm?

Adoptando valores de:

a; = 240 cm b, = 240 cm

A, = 240 - 240 = 57600 cm?

Verificacion de la viga centradora.- Conocidas las dimensiones de las zapatas:

a; = 130 cm b; = 250 cm

a, = 240 cm b, = 240 cm
Célculo de la excentricidad:

e =%—az—o= 52.5cm

Distancia entre cargas:

dg
l=L——=500cm
2
Reacciones del terreno:
Reaccidn en la zapata de medianera R, =N;- ﬁ + P, = 48108.43 kg
Reaccidn en la zapata aislada R, =N, — N; ﬁ + P, = 70494.54 kg

Para que le problema tenga solucion es necesario que siempre Rz > 0; caso contrario la viga

centradora podria levantar el soporte interior:

S R, - R,
Oadm = a - b1 Oadm = a, 'bz
48108.43 70494.54
> 15> —
32500 57600
1.5>1.48 1.5 >1.224

Para el célculo de los elementos de H° se prescinde del peso propio de la compactacion, es

decir se considera la reaccion del terreno:
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1 e
Rig = Nig 77— Rzq = Npg = Nyg - 7—
l—e l—e

R,q = 44223.464 kg R,q = 66923.57 kg

Calculo del momento de disefio en la viga centradora que se produce en el punto D que es el

punto mas critico.

a
Ma = vi-Ny - (1-a; + ) = 34442011.17 kg « cm

l—e

Vy=vy;-N; - = 70650.28 kg

l—e
Dimensiones de la vida centradora:

Canto de la viga axial

e | Mo [passeonnar e
e . = . —_— = . - =
1 by - fog 40 - 166.667 cm 1 cm

Con un recubrimiento de 5 cm el canto util serd&: d =60 cm

Con un ancho: bw =40 cm
El momento reducido de calculo sera:
My

Hq = —bw ) d12 e =1.7

Hq > K41im — 1.7 > 0,332
El momento reducido (u4) de calculo es menor al momento limite, por lo tanto necesita una
armadura de compresion.
Determinacion de la armadura minima
De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg p,i,) = 0.0033

Ag min = Wsmin * by - d = 0.0033 - 40 - 60 = 7.92 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 7.92 cm?
Para determinar el nimero de barras se considera un diametro de @ = 16 mm con un area de

2.01 cm? entonces el nimero de barras sera:

S

#fe = = 3.94

s 025
Adoptamos 5 barras de 16 mm
As =10.05 cm?
10.05 cm? >7.92 cm?
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Por lo tanto se utilizaran: 5 @ 16 m

Separacion de las barras de la pieza, adoptado un didmetro para el estribo de @est = 0.8 cm

by —#fe-@—2-r
#fe — 1 =65

Usar: 5 @ 16 m, separacion entre barras de 6.5 cm

Armadura longitudinal de compresion: segun calculo no requiere pero por norma se debe de
disponer un 30 % de la armadura minima.

Ag =30% - Agpin = 2.376 cm?
Para determinar el nimero de barras se considera un diametro de @ = 12 mm con un érea de
1.13 cm? entonces el nimero de barras sera:

S

#fe = = 2.103

s @25
Adoptamos 3 barras de 12 mm
As = 3.39 cm?
3.39cm? >2.376 cm?
Por lo tanto se utilizaran: 3 @ 12 mm
Calculo de la armadura transversal:
La resistencia del hormigon a cortante es:
foq = 0.5+ /feq = 6.455 kg/cm?
El esfuerzo cortante absorbido por el hormigon es:
Vey = fyq-bw-d = 6.455-40 - 60 = 15492 kg
Donde:
Vou <Vy — 15492 < 70650.28
El hormigdn no resiste por si solo el cortante es necesario colocar estribos cuyo diametro no
sea inferior de 8 mm.
Se adoptara un diametro de 8 mm, con area de 0.50 cm? La ecuacion propuesta para
determinar el A para dos piernas es:

__fva'Asps _ 347826 -05+2
~0.02-bw-f,q 0.02-40-166.667

s = 26.087 cm
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Por lo tanto se adoptara una separacion entre estribos de:
s=27cm
Ndmero de estribos:
1 =262.5cm

1
N = S + 1 =14.125 = 15 barras

Por lo tanto se utilizaran: 15 @ 8 mm ¢/20 cm

(P2a CPeT
- 120 == LF1) = FLFR ] == 117.8 -1|11‘
a0 A
T T
EII' {'"] E1I¢'r=|l¢r:u
' .[ﬂ
I"“W B
‘ & IR I
. INENNENENEEE - i
— ARM, PIEL 2H1012 L=fi42 [fe
i.i.- 391 2 L=fan ige
- b a0z TJ|

Figura 3.9 Representacion gréafica de la viga de atado
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3.5.1.6. VERIFICACION: Disefio de la escalera
Los datos generales de la escalera son los siguientes. Escalera N°3

ve = 1.50
vs=1.15

fox = 250 kg/cm?
fyk = 4000 kg/cm?
L;=3.00m
L.=1.20m
Z=3.74m
a=140m
B=3.00m
r=0.030m
h=0.30m
ch=0.17m

N =20

t=0.170 m

t=L1+L2

20

Figura 3.10

=0.21m

Coef. Minoracion del H°.
Coef. Minoracion del acero.
Resistencia caracteristica del H°.
Limite de fluencia del acero.
Longitud de la rampa.
Longitud del descanso.
Desnivel a salvar.

Ancho de la rampa.

Ancho total de descanso.
Recubrimiento de la armadura.
Huella.

Contra huella.

Numero de escalones.

_t_L1+L2
25

= 0.168 m

Espesor de la losa, medida perpendicular.

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

*Calculo de la altura de la losa verticalmente

30
C0S X = —— = (.87
V302 + 172
t, = ¢ = 17 = 19.54
VT cosx o087  oorem

*Cargas de la losa sobre la rampla:
Arampla = 1.4+ 3 = 42 m?
Qrampla = tv * Yieae - @ = 0.1954 - 2500 - 1.4 = 683.9 kg/m

h-ch 0.30-0.17 5
Volescalon = > a= > +1.4 = 0.0357 m

Pesopeidasios = VOlescalon * Yheae - Npeldasios = 0.0357 - 2500 - 20 = 1785 kg

Pesopeldarios 1785
(peldafios = ta =
Arampla 4.2

-1.4 =595 kg/m

Jacabados = 90+ 1.4 =70 kg/m

Obarandillas = 20 kg/m
CM,ampa = Qrampla T Qpeldasios T Qacabados + Ubarandillas = 1398.9 kg/m
*Cargas sobre la losa de descanso:
Jdescanso = t* YHeae -a = 0.17 - 2500 - 1.4 = 595 kg/m
Qacabados = 20 - 1.4 = 70 kg/m
CMgescanso = Qdescanso T Qacabados = 665 Kg/m
*Sobrecarga: la sobrecarga se determina mediante el tipo de edificacion.
SC=S.-a=400-1.4 =560 Kkg/m
*Para la armadura positiva: supuestas con apoyos simples y con las cargas ponderadas.
Wy, = 1.6 - 1398.9 + 1.6 - 560 = 3134.24 kg/m
Wy, = 1.6 - 665 + 1.6 - 560 = 1956 kg/m
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Figura 3.11 Como una losa plana, apoyo simple.

Z MA == O
3134.24 - 32 1.2

- + (1956 - 1.2) - (T* 3)
Rg = = 5370 kg

Resolviendo se tiene que:

Ra = 3134.24 -3 + 1956 - 1.2 — 5370 = 6379.92 kg

_Ra_637992 .
*TW,, 313424 T
X2 3134.24 - 2.0352

=6379.92-2.035 —

Mmax+=RA'x_ 2

M,.x = 6493.34kg - m
Este momento es el mismo para los dos tramos de la escalera.

*Para la armadura negativa: supuesta con apoyos empotrados y con las cargas de

servicio.
W,1 = 1985.9 kg/m
Wy, = 1225 kg/m
Vil Wiy =
J,J,J,J,J,J,J,J,J,J,UH,J,JE
1,2
Figura 3.12 Como una losa plana, apoyo empotrado.
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Resolviendo se tiene que por superposicion.

1
A 3 LN . 3 o -

—

i

Para el céalculo del momento flector se considera una redistribucion de momentos , bajo la
consideracion del grado de empotramiento (g), que nos relaciona los momentos positivos con
los negativos, haciendo que este sea igual la semisuma de los proporcionados por el célculo

para el caso de empotramiento perfecto, de este modo se tiene que:
Cet4en 1/2441/12 1

€

2 2 " 16
'J—L—LL—LU—LLJ B
.-.I - : b :=.-
Wy, -a a’ a Wy, -a a
1 _ ul _c . _a 1 _ ul _
Ra’ = — (2 L2 (2 L)> Re =512 (2 L)
Wy, - a? a a W, - a3
1 ul _Z. _ 2.2 1 _ ul _ b
Ma™= 16 <6 L(8 3 L)> B~ 16-L (4-3+7)
-
i a ol b i
' -4
W, - b3 b Wy, b b? b
2_ w2 - (o_Z 2_"w " (o__ . [(p_Z
R“=—12 (2 L) Rs 2 (2 12 <2 L))
Wz'b3 b Wz'b2 b b
M 2=u—.(4_ ._) Mg? = —22 — . __.< — ._>
A 16 - L 31 B 16 6- 8731
Por lo tanto las reacciones y los momentos seran:
RA:RA1+RA2 RB: RBl+RBZ
My = Mpt + M,2 My = Mg* + M2
Operando y reemplazando en las ecuaciones, se tiene:
R, = 4096.29 kg Rg = 3270.688 kg
M, = 3126.28 kg - m Mg = 2511.12Kkg - m
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Este momento es el mismo para los dos tramos de la escalera.

Determinacion de la armadura longitudinal positiva:

Mg = 6493.34 kg.m Momento de calculo, en agotamiento.
bw=14m Ancho de la rampa.

t=0.170 m Espesor de la losa, medida perpendicular.
r=0.030 m Recubrimiento de la armadura.

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigdn y del acero

cd =%=%= 166,667% fya =%=%= 3478.26 Cl%
Célculo de la altura minima:
d=17 —r =17 — 3 = 14 cm altural 1util
Momento reducido de célculo
My 649334

_ - = 0.1419
Hd = 5 d2 £ 140 - 142 - 166.667

Ma1im = 0,335 — Paraacero f;, = 4000 kg/cm?
Ug < U41im — 0.1419 < 0,335
Con el valor del momento reducido (pq) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecénica (wg) = 0.15694

Ay =W, by -d- = 015694 140 - 14 - 0?7 _ 1474 cm?
sT W oW T 347826 L rem/m

Determinacion de la armadura minima

De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg p,;,) = 0.0018
A min = Wsmin * by - h = 0.0018 - 140 - 14 = 3.528 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 14.74 cm?

Obtencion del numero de fierros para As positiva en la losa

Se usaran @ 12 mm

\e Ay 1474
“Barras ™ Ag12mm ~ 1.131

Ay = N, 10 * AG12mm = 14 x 1.131 = 15. 834 cm?
15.834 cm? > 14.74 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 140/14 = 7.36

=13.033 = 14

Se utilizaran: 14 312 mmc/ 10 cm
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Determinacion de la armadura longitudinal negativa:

Mg = 3126.28 kg.m Momento de calculo, en agotamiento.
bw=14m Ancho de la rampa.

t=0.170m Espesor de la losa, medida perpendicular.
r=0.030m Recubrimiento de la armadura.

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigdn y del acero

fck 250 kg fyk 4000 kg
= X = =~ 166,667 — fq=——=— =3478.26
«d=15 15 cm? yd 7115 1.15 cm?

Célculo de la altura minima:
d=17—-r =17 — 3 = 14 cm altural util

Momento reducido de célculo

My 312628

= = 0.0684
by -d?-f.q 140 - 142 - 166.667

Mg =

Ma1im = 0,335 — Paraacero f;, = 4000 kg/cm?
Ug < U41im — 0.0684 < 0,335
Con el valor del momento reducido (pq) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecénica (wg) = 0.07216

Ay =W, by -d- 4 = 007216140 - 14 - o7 _ 6,777 cm?
ST W W T 347826 ~ 0777 em/m

Determinacion de la armadura minima

De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0018
A min = Wsmin - bw - h = 0.0018 - 140 - 14 = 3.528 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 6.777 cm?

Obtencion del namero de fierros para As positiva en la losa

Se usaran @ 10 mm

\e Ay 6777 86
“Barras ™ Agi8mm -~ 0.7854

Ay = N2, as - AB10mm = 9 - 0.7854 = 7.068 cm?
7.068 cm? > 6.777 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 140/12 = 15.56

3 =9

Se utilizaran: 9@ 10 mmc/15cm
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Célculo de la armadura de reparto: Esta cuantia no sera inferior al 20 % de la armadura
principal, por lo que se tiene lo siguiente.
La armadura longitudinal positiva es:
As=14.74 cm?

Considerando el 20 %:

As=0.2:14.74 = 2.948 cm?
Consideramos la armadura minima 3.528
Obtencidn del niamero de fierros por metro para As de reparto en la escalera
Se usaran @ 8 mm

\e Ay 3528
Barras = Agi8mm ~ 0.503

Ay = N2 ... * AB8mm = 8- 0.503 = 4.024 cm?
4.024 cm? > 3.528 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/8 = 12.5

=7.014=8

Se utilizaran: 8@ 8 mmc/15cm

Detalle de la armadura

PAEcHME,

Figura 3.13 Representacion grafica de un tramo de la escalera
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35.1.7.  VERIFICACION: Losa maciza
Descanso de la rampa
Altura de la losah =20 cm
Carga actuante en la losa:
Peso propio = 2500-0.20 = 500 kg/cm?
Carga muerta = 170 kg/cm?
Sobre carga = 300 kg/cm?
Carga total = 970 kg/cm?
Cas06: Ix=19m;ly=19m
Clasificacion de la losa:

1 1.9
€= l_y = 19 =1 < 2losaarmada en dos direcciones
. )

m, =568 - M,= q-l°/m,=970-1.92/56.8= 61.65kg - m/m

my, =568 - M, =q- lyz/my = 970-1.92/56.8 = 61.65kg-m/m

n, =194 - X,=-q-L°/n,=—970-1.92/19.4 = —180.5kg - m/m
n, =194 - X,=-gq-l,°/n,=—-970-19%/19.4 = —180.5kg- m/m
Mayoracion de momentos:

Mgy = My - 1.6 = 98.64 kg - m/m

Mgy = M, - 1.6 = 98.64 kg - m/m
Mgy = —Xy - 1.6 = —288.8 kg - m/m
Mgy = —M, - 1.6 = —288.8kg - m/m

Datos:

Mxi = 98.64 Kg.m Momento flector (inferior)

Myi = 98.64 Kg.m Momento flector (inferior)

Mxs = 288.8 Kg.m Momento flector (superior)
Mys = 288.8 Kg.m Momento flector (superior)

fox = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°
fyx = 4000 kg/cm? Limite de fluencia del acero
bw=1m =100 cm ancho de la pieza

r=3cm altura de recubrimiento minimo
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Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y del acero

= ok 20 166,667 kg/em?
€ =15~ 15 100607 keg/em
f 4000

— — — 2
fya = 115~ 115 3478.26 kg/cm

Célculo de la altura minima:

d=h-—-r=20—-3 =17 cm altural util
Célculo de la armadura positiva en direccion “x” inferior:
Momento reducido de célculo

My 9864

- - = 0.00205
Md= 5 "d2 £y 100 - 172 - 166.667

Ma1im = 0,335 — Paraacero f;, = 4000 kg/cm?
Uy < H41im = 0.00205 < 0,335
Con el valor del momento reducido (pq) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecénica (wg) = 0.0021025

Ay = w, by - d - = 00021025 - 100 17 - o7 _ 171 em?
sT W oW e T 347826 ~ O7temt/m

Determinacién de la armadura minima

De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg p,;,) = 0.0018
Ag min = Wsmin * by - h = 0.0018 - 100 - 17 = 3.06 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 3.06 cm?

Obtencion del namero de fierros para As positiva en la losa

Se usaran @ 10 mm

\e Ay 3.06
Barras = Ag10mm ~ 0.7854

Ag = N, s * AG10mm = 4 - 0.7854 = 3.1416 cm?

= 3.896 =4

3.1416 cm? > 3.06 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/4 = 25
Se utilizaran:
4@ 10mmc/25¢cm
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Célculo de la armadura positiva en direccion “y” inferior:
Momento reducido de calculo

My 9864

M= o2 1. ~ 100172 - 166,667 00205

Wa1im = 0,335 — Paraacero f;, = 4000 kg/cm?

Ug < Hq1im — 0.00205 < 0,335
Con el valor del momento reducido (pq) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecénica (wg) = 0.0021025

feq 166,667
A =wg by, -d-—=0.0021025-100- 17 -

2220~ 0.171 cm?
£ 3478.26 cm”/m

Determinacién de la armadura minima
De la Tabla A-1.3 (Anexos). Se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0018
Ag min = Wsmin * bw - h = 0.0018 - 100 - 17 = 3.06 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 3.06 cm?

Obtencion del namero de fierros para As positiva en la losa
Se usaran @ 10 mm

\e Ay 3.06
Barras = Ag10mm ~ 0.7854

Ag = N, s * AG10mm = 4 - 0.7854 = 3.1416 cm?

= 3.896 =4

3.1416 cm? > 3.06 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/4 = 25
Se utilizaran:
4@ 10mmc/25¢cm
Calculo de la armadura positiva en direccion “x” superior:

Momento reducido de calculo

Mg 28880
by, -d?-f.q4 100-172-166.667

g = = 0.00599

Ma1im = 0,335 — Paraacero f, = 4000 kg/cm?
Ha < U4 1im 0.00599 < 0,335
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Con el valor del momento reducido (p4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecanica (w,) = 0.00579

A = we be-d- € _ 000579100 . 17 . ~0&667
sT W W T 3652,174

= 0.4492 cm?/m

Determinacion de la armadura minima

De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0018
A min = Wsmin * by - h = 0.0018 - 100 - 17 = 3.06 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 3.06 cm?

Obtencion del namero de fierros para As positiva en la losa

Se usarédn @ 10 mm

\e Ay 306
Barras = Agf10mm ~ 0.7854

Ag = N%,1ras * AG10mm = 4 - 0.7854 = 3.1416 cm?

= 3.896 =4

3.1416 cm? > 3.06 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/4 = 25
Se utilizaran:
4@ 10mmc/25¢cm
Célculo de la armadura positiva en direccion “y” superior:

Momento reducido de calculo

My 28880

= = 0.00599
by -d?-f.q 100-172-166.667

Ug =

Ma1im = 0,335 — Paraacero f, = 4000 kg/cm?
Ha < U4 1im 0.00599 < 0,335
Con el valor del momento reducido (u4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecanica (w,) = 0.00599

A = w. bu-d- 00059910017 . L0&667
ST W R T 3478.26

= 0.4879 cm?/m
Determinacion de la armadura minima
De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0018
Ag min = Wsmin * bw - h = 0.0018 - 100 - 17 = 3.06 cm?/m
Se adopta la armadura mayor de 3.06 cm?
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Obtencion del namero de fierros para As positiva en la losa

Se usaran @ 10 mm
A

3.06

o]
N_Barras -

A@10mm _ 0.7854

=3.896 =4

Ay = N as * AG10mm = 4 - 0.7854 = 3.1416 cm?

3.1416 cm? > 3.06 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/4 = 25

Se utilizaran:

4 F10mmc/ 25cm

Armadura | Armadura Disposicién
Resumen de armaduras necesaria | adoptada
(cm?) (cm?)
Armadura positiva en la direccion x 0.159 3.06 @10mm ¢/ 25 cm
Armadura positiva en la direccion y 0.159 3.06 @10mm c/ 25 cm
Armadura negativa en la direccion x 0.4492 3.06 @10mm ¢/ 25 cm
Armadura negativa en la direccion y 0.4492 3.06 @10mm ¢/ 25 cm

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.2 Resumen de armaduras.
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3.5.1.8. VERIFICACION: Losa alivianada
Comprendida entre el pdrtico N°24 y el pdrtico N°25, del ler Piso.
Estd formado por, (Viguetas prefabricadas, complemento aligerado de plastoform, losa
superior de hormigdn).

Figura 3.14 Losa alivianada
Altura de la losa h =20 cm
Hormigon:
fox = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°A°,
" ¢p = 350 kg/cm? Resistencia caracteristica del HOP®.
Acero:
fyx = 4000 kg/cm? Limite de fluencia del acero.
fo maxk = 18000 kg/cm? Limite de fluencia del acero pretensado.

Luz de célculo: Medida entre ejes de los elementos de apoyo.

lc=5m Dispuestas entre si y apoyadas 5 cm.
Propiedades geométricas de los elementos.-

Dimensiones del plastoform: 15x46x100 (Segun la guia de CONCRETEC).

Figura 3.15 Caracteristicas geométricas del plastoform.
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Dimensiones de la vigueta pretensada: (Segun la guia de CONCRETEC).

Armadura variable en funcion de: cargas actuantes, espesor de la losa, longitud de viguetas
y complementos.

Altura: 12 cm

Ancho: 12 cm

Losa superior de hormigdn armado:

El espesor minio ho no debera ser menor de 5 cm, ademas cumplird la siguiente condicion.

hy 23/¢ =2 cm

- - x
. . ' a K

8 ro— g — ik LX) -— =iec - £y . P &
. . - B . .

Figura 3.16 Espesor minimo de la carpeta de hormigdn y separacion entre

viguetas.

he > 16/, = 2.667 cm
Finalmente se toma un altura minima de: ho =5 cm
Calculo del ancho efectivo (be): En ausencia de una determinacion mas precisa, se puede

asumir que es igual al caso de vigasen T.

1
be=bo+zl,<b

1
be = 4+ 500 < 50

104 <50
Como en ningun caso el ancho efectivo no sera mayor que la separacion entre viguetas el
ancho sera:
be = 50 cm
Calculo de la relacion modular o coeficiente de equivalencia.-

Si se desea transformar el hormigon armado al preesforzado

Ec

fo=—S"f
c Ecp cp

- fe=n-f,
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fe,Ec: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon armado respectivamente.
fep,Ecp: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado respectivamente.
n: relacion modular de los concretos.
E. 19000-.fy  [250
n=—= = = 0.8452
Ecp 19000 - /T, 350

Calculo de las caracteristicas geométricas.-
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Figura 3.17 Caracteristicas geométricas de la vigueta.
A = 79.50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
C1=7.104 cm Brazo mecanico superior.
C2=4.896 cm Brazo mecénico inferior.
Ixc = 1115.456 cm* Momento de inercia con respecto al eje x.
50 cm
ugj B . ": )} "
5
e
, 16 cm ~Zcm , 4cyg , Tcm 16 em
Figura 3.18 Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigon in situ.
Ac =312.50 cm2 Area de la carpeta de hormigon.
C1=10.456 cm Brazo mecanico superior.
C>=9.542 cm Brazo mecanico inferior.
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Ixc = 1862.591 cm* Momento de inercia con respecto al eje x.

x . o ~
-
a ~ )
- a8 4 N
e 16 =2 i 12 — 16 =
Figura 3.19 Caracteristicas geométricas de la seccion compuesta de la losa.

Ac =392.00 cm2 Area de la seccion compuesta.
C1=5.820cm Brazo mecanico superior.
C>=14.18 cm Brazo mecanico inferior.
Ixc = 11573.677 cm* Momento de inercia con respecto al eje x.

Aplicando el coeficiente modular se tiene las siguientes caracteristicas.-

= b * h3 L ope [%12
12 h3
Para la vigueta pretensada:
Ixc 350 = 1115.456 cm* Momento de inercia para la vigueta.
h=12cm Altura considerada para la vigueta.
n=1/0.8452=1.18 Coeficiente modular.

le vigueta = Ix -n=1316.24 cm?*
Operando en las ecuaciones para secciones rectangulares se tiene que:
by vigueta 250 — 9.14 cm
by vigueta 350 — 7.746 cm

Para la carpeta de hormigon colocado in situ:

Ixc 210 = 1862.591 cm?* Momento de inercia para la vigueta.
h=8cm Altura considerada para que la losa mantenga los 20 cm.
n =0.8452 Coeficiente modular.

Ie Hepaz = ICX -n = 1574.262 Cm4
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Operando en las ecuaciones para secciones rectangulares se tiene que:
by carpeta 350 — 36.897 cm

byr carpeta 250 — 43.655 cm
Finalmente la seccion homogenizada queda de la siguiente manera:

Toda la seccion con una resistencia de f o = 250 kg/cm?

] 2 -, ") )
4 “ e >4 - >
d e é 4, 4
. 4 L . 4
! - 4
¢ g “
'
Figura 3.20 Seccion homogenizada f ck = 250 kg/cm?.
A. = 469.28 cm? Area de la seccion compuesta homogenizada.
C1=6.557 cm Brazo mecanico superior.
C2=13.443cm Brazo mecénico inferior.
Ixc = 12234.296 cm* Momento de inercia con respecto al eje x.
Toda la seccion con una resistencia de f c« = 350 kg/cm?
36 89
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Figura 3.21 Seccion homogenizada f ck = 350 kg/cm?.
A = 388.12 cm? Area de la seccion compuesta homogenizada.
C1=6.396 cm Brazo mecanico superior.
C2>=13.604 cm Brazo mecanico inferior.
Ixc = 9761.5388 cm* Momento de inercia con respecto al eje Xx.
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Acciones de cargas considerada sobre la losa alivianada,-
Pcarga por entre piso — 72 kg/mz
l)Ppeso propio delalosa = 250 kg/m2
SCsobre cargaviva — 300 kg/mz

Luz de calculo de la vigueta pretensada: L =5 m
Separacion entre viguetas: b =0.50 m

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:

carga muerta: CM = (250 + 72) - 0.50 = 161.00 kg/m

carga viva: CV =300-0.50 = 150.00 kg/m
La carga caracteristica sobre la vigueta es:
qx = 161 + 150 = 311 kg/m carga de servicio
qq = 1.6 ¥ 311 = 497.6 kg/m carga ponderada

Verificacién de la vigueta pretensada.-
Limitacion de la fuerza de pretensado inicial: de acuerdo a EHE, la fuerza de pretensado
inicial, Po, ha de proporcionar en las armaduras activas una tension no superior al menor de

los limites siguientes.

0.75 - f5 maxk 0.90 fyy
fy maxk = 19000 kg/cm?, tension de rotura ultima del acero de pretensado.
fox = 4000 kg/cm?, Limite eléstico caracteristico del acero.

0.75 * f5 maxk = 0.74 - 19000 = 14060 kg/cm?

0.90 f,x = 0.90 - 4000 = 3600 kg/cm?
Por lo tanto se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de preesfuerzo, cuando
se aplique la fuerza del gato, de:
fos = 14060 kg/cm?

Resistencia del hormigén a los 7 dias:

f'; = 0.70 - 350 = 245 kg/cm?
Calculo del momento maximo que deberd resistir la losa alivianada:

q=311kg/m carga de servicio
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L=5m luz de calculo
Resolviendo se tiene que.

R, = 777.5kg R, = 777.5 kg

Mq = 97187.5 kg. m

il 5

Figura 3.22 Momentos maximo positivo en centro luz fe la vigueta

Inecuaciones basicas para el calculo de los esfuerzos elasticos a flexién en vigas no
agrietadas.-

t=0
My Cio (Po-eg)Cio Py
f.,=— ——<f
£ _ My -Gy (Py - eg) - Cgo l:’o>f
20 — I - I _A_— ci
0 0 0
t=o0
Mr-Cio (B-Py-€w) Cio BxPy
Mr:Cro (B-Pyprew) Coes PB-Po
ono: I - I - Sftf

As
En general estas ecuaciones generan un poligono solucion de las fuerzas de pretensado,

La misma que debera satisfacer las cuatro inecuaciones antes mencionadas.
Esfuerzos permisibles del hormigén.-

f; = 0.8-/fy = 0.80-V245 = 12.52 kg/cm?

f;=—0.60-f = —0.60 - 245 = —147.0 kg/cm?

fo=—045-f.=-0.45-350 = —157.5 kg/cm?

fie = 1.6 - /f . = 1.6 - V350 = 29.93 kg/cm?
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Consideraciones de las inecuaciones de condicion.-
Se asume inicialmente la cantidad de armadura a usar, y de esta se comienza a realizar un
proceso iterativo hasta hallar la seccion optima y la fuerza de pretensado.

Determinandose de este modo la siguiente seccion parat = 0:

71

4.9

Figura 3.23 Seccionent=0.
Punto de aplicacién de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al c.g.

Tipo de torén: 4 mm

_YA-d_0126-3-15+0.126 - (15 + 5.5)
Yoo = 75A T 0.126 - 4

Yep = 2.875 cm

El momento Mo provocado por el peso propio de la vigueta:
Yheae = 2400 kg/m3

Ayigueta = 79.50 cm?

d = Yheae " Avigueta = 0.1908 kg/cm

I =500cm

q-1?
8

El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puestas en servicio es:

M, = = 5962.5 kg * cm

M4 = 97187.5 kg - cm (este es el momeno total incluye el peso de la vigueta).
Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actian las tensiones
producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado.-

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada.
A =79.50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.
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C1=7.104 cm Brazo mecanico superior.

C2=4.896 cm Brazo mecénico inferior.

Ixc = 1115.456 cm* Momento de inercia con respecto al eje x.

f'c = 350 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias.
eo=4.896 — 2.875=2.021 cm Excentricidad del eje neutro de la vigueta al punto de

aplicacion de la fuerza de pretensado.

Resistencia a la compresion especifica del hormigon en el momento de la carga inicial o en

el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad:
f'ei = 0.70 - 350 = 245 kg/cm?
Operando t = 0.

fti + M _fci + M
(o] (0]
P"S(M_L) o = €0 C0 1
L, A S R
Py <172623.004 kg P, <8073.509 kg

Verificacion de las inecuaciones en las situaciones de servicio.-

Propiedades geométricas de la seccion compuesta homogeneizada.

A = 388.12 cm?
C1=6.396 cm
C>=13.604 cm

Ixc = 9761.5388 cm*
hf=8.0cm
B=0.85

36 89
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Figura 3.24 Seccion en tiempo t = oo.

Area de la seccion compuesta homogenizada.
Brazo mecéanico superior.
Brazo mecanico inferior.
Momento de inercia con respecto al eje x.
Altura de la carpeta de compresion.
Factor de perdida a largo plazo.
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f'c = 350 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias.
eo=13.604 —2.875=10.729 cm  Excentricidad del eje neutro de la seccion compuesta al
punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Operando t = .

fcs + MTI Cio _fts + MTI Cooo
Py > — P, > —
0 S 0 B (S 4 5)
P, < —24784.963 kg P, <7081.48 kg
[ Y, ]
-24784 963 0 7081.481 8073.51 172623.0
Figura 3.25 Conjunto solucién de la fuerza de pretensado

Verificacion de la fuerza de pretensado inicial: Elegida dentro del conjunto solucion
Po = fps + Aps
fos = 19000 kg/cm?
fos = 0.74 - £ mayk = 0.74 - 19000 = 14060 kg/cm?

Agps (4 mm) = 0.126 cm?

P, = 14250 - 0.126 = 1771.56 kg
Valores del pretensado

7081.48/P, <P, < 8073.51/P,

Numero de torones 3.997 < 4.56
Hoamm=4 ndmero de cables a usar
Fuerza de pretensado Py =1771.56 - 4 = 7086.24 kg

Comprobaciones de esfuerzos.-

Mgy:c Pyreqg-cC P,
~—0 C10 020 T D < 0.8VFe
lo lo A

—35.900 < 12.52

Mo ¢ Po-ep:Cy

Py .
—— > —-0.6-fci
Io Io A

—125.824 > -147.00
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Mt Clow N'Py'€ex Clewe NP
- TI 1+ OI e A02—0.45-f’c

—36.856 = —157.50

MT-czw_ry-PO-eoo-czoo_n,-Po<06m

leo leo
29.862 < 29.93

Célculo de las perdidas de la fuerza de pretensado.- se calculan las pérdidas de
acortamiento elastico del hormigén (2.25%), fluencia lenta del hormigon (0.96%),
contraccion del hormigon (2.039%), Relajacion de la armadura activa (2.592%).
Perdidas total es de es de 7.841 %
El calculo detallado de las pérdidas de pretensado se encuentran en el Anexo A-1
Calculo de las armaduras consideradas sobre la losa alivianada

Calculo de la armadura de distribucién.-

50-h, 200
Ag = > —
fyd yd
Donde:
ho=5cm Espesor de la losa de hormigon.
fya = 347.8261 MPa Resistencia de calculo en MPa.

Ag > 0.7187 = 0.575
Por lo tanto la armadura de reparto a usar es:

A = 0.7187 cm?/m
Se considera un diametro de @ = 6 mm; As = 0.283 cm?

Numero de barras necesarias por cada metro:

Ne A _0.7187_254~3
Barras = Agd6mm ~ 0.283 T T

Ag = N%apras - AG6mm = 3 - 0.283 = 0.849 cm?
0.849 cm? > 0.7187 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/3 = 30

Se utilizaran: 3@6mmc/30cm
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Las armaduras de reparto se disponen para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon, evitando fisuracion y contribuyendo a la rigidez del forjado en su plano.se
dispondran como una parrilla de recuadros de 30x30 cm.

Calculo de la armadura negativa.-

Pudiendo calcularse las solicitaciones considerando una redistribucion por plasticidad hasta
igualar el momento de empotramiento y el del vano, iguales en valor absoluto, e iguales a la

semisuma de los proporcionados por el calculo para el caso de empotramiento perfecto

Cet+em 1/24+1/12 1

T2 2 16
. i —
i Sm - raeuug LB
Figura 3.26 Momentos negativos considerados para la verificacion.
Donde:
qq = 497.6 kg/m Carga ponderada sobre el elemento.
L=5.00m Luz de célculo para las viguetas pretensadas.
Resolviendo se tiene que:
Ra = 1244 kg Rb= 1244 kg
Mmax ) = 777.5 kg.m Mmax )= 777.5 kg.m
Se la tomara como una seccion T y para ello se hacen las siguientes consideraciones:
fox = 250 kg/em? Resistencia caracteristica.
Ag=Dby -y Area comprimida ficticia del hormigon.
Ss=by y-(d—05"y) Momento estatico con respecto a la armadura de
traccion.

0'85'fcd'bw'y_A'fyd + Asp-fpszo
Mg = 0.85-foq by y-(d—05-y) + Agp - fps - (d—1)

Donde:
Md=771.5 kg.m Momento de disefio.
fea = 166.667 kg/cm? Resistencia de calculo del hormigén.
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fya= 3478.26 kg/cm? Limite el&stico de calculo del acero.

bw =10.00 cm ancho efectivo de la viga.
r=3cm Recubrimiento.
d=20-3=17cm canto util.

77150 = 0.85-166.667 - 10 -y - (17 — 0.5 -y) + 7086.24 - (17 — 3)
708.335 - y* — 24083.382 - y — 22057.36 = 0

y1 =5.25cm y, = —0.89 cm

o= 085 fea by + Ag o

fya

_0.85-166.667 - 10 - 5.25 + 7086.24

nes 3652.174

Apeg = 3.977 cm?
Se considera un diametro de @ = 10 mm; As = 0.785 cm?
Numero de barras necesarias por cada metro:

\e Ay 3977
“Barras = AG10mm ~ 0.785

Ag = N2 1as - AG10mm = 6 - 0.785 = 4.71 cm?

4.71 cm? > 3.977 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 100/6 = 16.667
Se utilizaran: 6 @ 10 mmc/ 20 cm
Verificacion a la deflexion.-
Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier otro
miembro en flexion, y se sobrepone a la deflexion del preesfuerzo.
La deflexion maxima permisible es de L/400, por lo tanto se debera cumplir que:
App + Aps < L/400

Deflexion debida a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple:
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g =4.9760 kg/cm Ec = 300416.377 kg/cm?
| =500 cm Ixc = 11573.667

App = 1165 cm
Deflexion debida a la fuerza de pretensado, esta es considerada favorable por presentar una
deflexién concava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.
1 P-e-l?

RaE R
Pe = 6530.61 kg Ec = 300416.377 kg/lcm?
e =10.729 cm | =500 cm

Ixc = 11573.667
Aps = —0.6297 cm
Finalmente tenemos:
App + Aps=1.165 — 0.6297 = 0.5353 cm

L 500

= =2
400 _ 400 > cm

0.5353 cm<1.25 cm
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3.5.3. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
1.-Adquisicion — provision de materiales.
2.- Instalaciones de faenas (en emplazamiento del proyecto):
e Desbroce, explanacion y limpieza.
e Movilizaciones y desmovilizaciones.
3.- replanteo general (preliminar):
e Trazado y replanteo
4.- Excavaciones:
e Excavacion con maquinaria para zapatas.
e Excavacion manual de cimientos.
5.- Construccion de zapatas:
e Replanteo.
e Armado, variado y compactado de hormigones.
e Relleno y compactado de suelos.
e Proteccion contra la humedad.
6.- Encofrado, armado y vaciado de la estructura de sustentacion de la edificacion:
¢ Replanto de vigas, columnas y losas.
e Encofrado, armado y colocado de armaduras.
e Vaciado y compactado de hormigones.
e Desencofrado y curado de hormigones.
7.- ejecucion de estructuras complementarias:
e Replanteos.
e Encofrado, armado y vaciado de escaleras.
e Desencofrado y curado de hormigones.
8.- ejecucion de cerramientos.
Replanteos.
Mamposterias ceramicas.
Mamposterias de fabrica.
10.- Ejecucion obra fina.

e Revoque exterior
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e Revoque interior
e Colocado de puertas y ventanas
e Quincalleria, vidrios, etc.
e Pinturas.
11.- limpieza.
e Retiro de escombros.
e Pulimientos.
12.- Entrega de obra.
e Provisional.
e Ejecucion de obras correctivas.
e Definitiva.

3.5.4. Especificaciones técnicas.-

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el equipo

y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y por tltimo

la forma de pago.

3.5.5. Precios unitarios.-

El analisis de precios unitarios fue realizado con ayuda del Programa PRESCOM_10 el cual

contempla los siguientes parametros en su realizacion del presupuesto total de la obra.

Los siguientes parametros:
e Costos directos de cada item.
- Materiales.

- Mano de obra.

- Beneficios sociales: 55% del sub total de la mano de obra.

- Maquinaria, equipo y herramientas: 5% del total de la mano de obra.

e Costos indirectos.

- Gastos generales y administrativos: 6% del sub total del item.
- Utilidad: 5 % del sub total del item.

- Impuestos:

Impuesto al valor agregado: 14.94 %

Impuesto a la transaccion: 3.09%

Las planillas del analisis de precios unitarios se encuentran detalladas en Anexo A-5.
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3.5.6. Presupuesto general de la obra.-
Se obtuvo mediante la utilizacion del programa PRESCOM _10 en funcion a los volumenes
de obra y precios unitarios correspondientes a cada item, tomando como presupuesto general
la suma de las dos cantidades, llegando a un presupuesto total de la obra Bs. 6.492.507,91
(Seis Millones Cuatrocientos Noventa y Dos Mil Quinientos Siete con 91/100) detallado en
anexo A-4.

3.5.7. Cronograma de ejecucion.-
Se realizd un cronograma de actividades mediante Microsoft Proyect, este cronograma es el
que se recomienda seguir en la construccion del Albergue para la U.E. Rancho Norte, se tiene
planificada la construccién del Albergue, en aproximadamente 87 semanas que da 609 dias

calendario.
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CAPITULO IV
4. APORTE ACADEMICO

ANALISIS, CALCULO Y DISENO DE ESCALERA AUTO-PORTANTE.

4.1.Marco Teorico.-
Los sistemas de escaleras son estructuras muy importantes dentro de la configuracion de una
edificacion, ya que a la vista de cualquier usuario se pueden definir como la estructura que
le permite a un individuo trasladarse de un punto a otro de la edificacién, dichos puntos con
la caracteristica de encontrarse en diferentes cotas de nivel medidas, a partir de un punto
comun. En muchos de los casos que actualmente pueden observarse en nuestro pais, el
edificador ha pensado de esta manera tan simple y ha perdido de vista la gran importancia
que estos sistemas juegan en la vida de una edificacion.
Son muchos los casos en los cuales se ha podido observar como gran cantidad de personas
pierden la vida en catastrofes, provocadas por las inclemencias de la naturaleza y en muchas
ocasiones se ha debido a la mala ejecucion de obras civiles. Los sistemas de escaleras no es
la excepcidn. Ya que incluso se puede escuchar hacer mencién de una frase tan comun como:
“cuando ocurre un terremoto lo primero en caer son las escaleras” esta frase ha cobrado un
gran impacto, debido a que se ha dejado estos trabajos primero en manos de personas que no
tiene la facultad de llevarlos a cabo y, segundo. Las personas facultadas para hacerlo cuenta
con muy poca informacion.
Luego de conocer el papel tan importante que juega un sistema de escaleras en una
edificacién y como éste se puede convertir en un sistema de seguridad y evacuacion, asi como
comprobar que se carece de bibliografia confiable acerca de estos temas. Se pretende
proporcionar la informacion necesaria para que todo aquel interesado en éste, tenga las
herramientas necesarias para poder implementar sistemas eficaces.

4.1.1. Sistema de escaleras.-
Un sistema de escaleras se puede definir como un parte integral de una estructura que
conecta un punto con otro ubicado dentro de la misma estructura pero con diferentes
cotas de nivel, medidas que se dan a partir de un punto comun.
La tipologia estructural de las escaleras es muy variada sin embargo las escaleras mas

comunmente empleadas son aquellas que su configuracion estructural esta basada en
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losas o placas de concreto armado apoyadas en sus extremos y escalonadas de tal forma
que sea facil la movilizacion a través de ellas.

4.1.2. Clasificacion de sistemas de escaleras.-
Los factores por medio de los cuales se clasifica un sistema de escaleras pueden ser factores
fisicos, estructurales y relacionados con el tipo de uso que tiene el sistema dentro de una
edificacion, sin embargo a continuacion se detallan los mas importantes.
Clasificacion de sistemas de escaleras de acuerdo con el sistema de apoyos lo sustentan.-
Los sistemas de escaleras pueden clasificarse en tres grupos de acuerdo con el sistema de
apoyos en el cual se sustenta su estructura y le permiten poseer estabilidad. Estos grupos se
detallan a continuacion.

a) Escaleras simplemente apoyadas

b) Sistemas de escaleras apoyadas longitudinalmente

c) Sistemas de escaleras apoyadas transversalmente
Clasificacion de sistemas de escaleras segun su importancia dentro de la edificacion.-
Los sistemas de escaleras pueden clasificarse de acuerdo con la importancia que poseen
dentro de una edificacion, ya que, basado en las funciones que tenga un sistema en una
estructura, asi deberd ser analizada, disefiada y edificada. Los principales sistemas de
escaleras empleados en una edificacion se detallan a continuacion.

a) Sistemas de escaleras de uso diario

b) Sistemas de escaleras de uso cotidiano
Clasificacion de sistemas de escaleras de acuerdo con su configuracion estructural.-

Cuando se habla de configuracion estructural se esta hablando acerca de las caracteristicas
estructurales que posee un sistema, es decir se detalla el sistema de apoyos que este posee
tanto longitudinalmente como transversalmente, el tipo de estructural que conforma el
sistema, es decir escalones en voladizo, losas o placas de concreto armado etc.

Sistema de escaleras auto-portantes.-

Se denomina sistema de escaleras auto-portante a aquel sistema que se conforma por dos
tramos de losas de concreto escalonadas y colocadas en sentido contrario una respecto de la
otra con un descanso entre ambos tramos, respecto de las losas podemos decir que ambas se

encuentra empotradas a elementos rigidos en sus extremos sin embargo el punto comin de
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unién es una losa dispuesta horizontalmente denominada descanso en la cual se concentran
esfuerzo torsionantes que son transmitidos a las losas escalonadas y estas a su vez lo
transmiten a los elementos terminales tal y como se aprecia en la figura 4.1.

“Sistemas de escaleras de dos tramos, apoyada en sus extremos con transmision de esfuerzos
torsionantes en su losa de conexion mas comunmente denominado sistema auto-portante de

escaleras”

B
Figura 4.1.Sistema de escalera auto-portante con un descanso

Sistemas de escaleras de losa maciza.-

Los sistemas de losa maciza son los sistemas de escaleras mas comunmente empleados, ya
que su analisis como su disefio no constituyen un procedimiento que represente mayor
dificultad, este tipo de sistemas se compone de placas o losas de concreto armado las cuales
se apoyan en sus extremos en diversos elementos estructurales que se les transmite las cargas
colectadas por el sistema de diafragmas compuestos por las losas que integran el sistema de
escaleras.

Este tipo de sistemas se sub divide de acuerdo con el nimero de tramos o losas que lo
componen, se puede clasificar este sistema en: sistema de escaleras de un solo tramos,
sistema de escaleras de dos tramos de losa con un descanso Yy sistema de escaleras de tres

tramos con dos descansos.
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c. Sistema de losa maciza de mas de dos tramos. b. Sistema de losa macisa de dos tramos.

a. Sistema de losa maciza de un tramo.

Figura 4.2.Sistemas de escaleras de losa maciza

Sistemas de escaleras con apoyos intermedios

Se le denomina sistema de escaleras con apoyos intermedios a aquel sistema cuya
caracteristica fundamental es que posee mas de dos tramos de losa dispuestos en la misma
direccion y que no poseen descansos intermedios Sino que su estructura se apoya mas
comunmente en sistemas de vigas intermedias.

Este tipo de sistema se considera un caso especial de las escaleras simplemente apoyadas de
un tramo ya que este tipo de escaleras se modelan con mediante placas de concreto de largos
que varian entre 3.00 m y 4.00 m, sin embargo el sistema de apoyos intermedios permite
prolongar la longitud de un tramo sin que éste exceda los 6.00 m con la condicionante que
exista un apoyo intermedio que tenga la capacidad de absorber los esfuerzo torsionantes que

se le induciria a un descanso.

L —~—5

Figura 4.3.Sistemas de escaleras con apoyo intermedio
Sistema de escaleras orto poligonales.-
Comunmente se puede apreciar en cualquier edificacion que los sistemas de escaleras estan
compuestos por losas que a su vez se les agregan escalones y dan origen a un medio por el

cual un usuario de una edificacion puede desplazarse de un punto a otro de un edificio, sin
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embargo el sistema de escaleras denominado sistema ortopoligonal se considera un caso
especial de los sistemas de escaleras, ya que este no se compone de una losa plana la cual se
le agregan escalones sino que en este tipo de sistemas la losa es la que presenta la forma de
escaldn. Este tipo de sistemas no son muy cominmente empleados ya que se consideran de
un grado de dificultad alto para su ejecucion, ademas de representar dificultades para su
andlisis y disefio ya que siendo un caso especial se requieren de métodos de andlisis y disefio
especiales para su célculo.

a. Sistema de escaleras tradicional a. Sistema de escaleras ortopoligonales
Figura 4.4.Comparacion entre dos sistemas de escaleras.

Sistema de escaleras helicoidales

Se le denomina sistema de escaleras helicoidales al sistema que emplea como punto de apoyo
un elemento de concreto armado disefiado para resistir esfuerzos de flexo comprension, este
se considera un caso especial de los sistemas de escaleras con escalones en voladizo
empotrados transversalmente, ya que la filosofia de funcionamiento se basa en escalones
empotrados en una columna central la cual le sirve no solo como sistema de empotramiento
sino que a su vez le brinda estabilidad al sistema como tal.

Este tipo de sistemas se emplea en edificaciones en las cuales no se cuenta con areas amplias
para la construccion de sistemas constituidos por losas, este sistema se considera como uno
de los mas adecuados para situaciones en las que no se cuenta con areas amplias en los
ambientes ya que por su tamafio compacto y realizando un correcto analisis y disefio de la

estructura nos brindara un servicio calidad.
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Figura 4.5.Sistema helicoidal de escalera.
En el actual proyecto prestaremos atencion al sistema de escalera auto — portante.
4.1.3. Sistema de escalera auto-portante.-
La solucion rara vez se justifica por razones econdémicas o estructurales, sino mas bien por
su elegancia.
El esquema de célculo se indica en la figura 4.6. Supongamos por el momento los tiros

articulados seran el los apoyos A y B, introduciendo un apoyo ficticioen C".

A . atd P
~ : -‘I, . “ 1“1 2P
J J Ll
' Plulf
o [ b

Figura 4.6.Esquema de célculo
Designamos una carga P a la sobrecarga de uso y acabados en planta correspondiente a un
ancho b de tiro, en el descansillo la carga es por tanto 2P.
Aislando el tramo superior de ancho b en tiro y descansillo, y expresando las condiciones de

equilibrio, tenemos:
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"

Figura 4.7.Condiciones de equilibrio

ZFy - Y1+Y2_p(1+11):0

(1412
ZMA N Y2.1_¥:O

Resolviendo el sistema tengo:

_p'(1+11)2
Y2 = 21
P-(12-1,2
G
21

Para restablecer las condiciones iniciales, debemos introducir, una fuerza -2Y,. Para el
conjunto de los dos tramos, en sentido descendente. Esta fuerza origina una compresion N

en el tiro inferior y una tracciéon T en el superior, el valor:

A

N \
|

< 2y_

v
[ o

Figura 4.8.Descomposicion de fuerzas
2N-senx=2-Y,

Y sustituyendo en la ecuacién de Y
_pb- (+1,)?
~2-1-sen«
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_p-(l+11)2

T =
2-1-sen «

Los esfuerzos en el tramo superior son los siguientes:
T-/}Tllll - X,_Tllll
Y ll p y' llll
S L

el

Figura 4.9.Esfuerzos y reacciones
La reaccion vertical en A sera:
Y=Y, +T-sen«x
Sustituyendo Y1y T
Y, =PU+1)
Tomando momentos respecto a B, se deduce inmediatamente:

. p-(+1)?
Xi=—-——5———
2-1-tgx
Obsérvese que el equilibrio del tramo se consigue de acuerdo a lo indicado en el esquema de
la figura b), sin ninguna reaccion vertical en el descansillo.

Los momentos flectores son de deduccién inmediata:

y' y*
- l -—— A -
Figura 4.10. Momentos flectores
. P * xz Y‘l
Mmax+:Y1'x_ 2 ) X:?
P * l12
Mpax = 2
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Para los esfuerzos cortantes, se tiene:

Figura 4.11. Esfuerzos cortantes
En voladizo:
Vo=—-P 11
En el tiro:
Ver =Y; -cos x =P -1; - cos x

p-(+1)?
A=
VA:—VCT1+P'1'COSOC

p-(+1)?
2-1

cos X —P - 1; - cos x

Vp = - cos X +P - cos oc- (1 +1;)

Los esfuerzos axiales resultan de:

C

Figura 4.12. Esfuerzos axiales
Traccion en el extremo C del tiro:

T.=T—-Y,; sen x

Sustituyendo Ty Y>
“(1+1,)32
C=%-cosza—?ll-senm
Traccion al extremo A del tiro (es la maxima en el tiro):
p-(+1)3
TA = —m-cosz « —P - sen «- (1+11)
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Para el tramo inferior, las leyes de momentos flectores y esfuerzos cortantes son idénticas y
la de esfuerzos axiales tienen iguales valores absolutos, pero correspondiendo, en este caso,
a esfuerzo de compresion, con valor méximo en el extremo inferior B. La reaccion vertical
en B es idéntica a la de A y la horizontal de signo contrario.

Las componentes horizontales de los esfuerzos axiales en los tiros, en los puntos C del

descansillo, son:

Figura 4.13. Componentes de esfuerzos axiales en los tiros
T, =T, cos «

N'.=N,-cos x

(1 +1y)?
T‘C:—p(—l)-cos30<—P-11-senoc-cosoc

2-1-senx

(1412
N\C_M'COSBOC+P'11'SenOC-COSOC

~2-1-sen

Que originan un par de fuerzas:
M=N,-b

Que se distribuye en dos momentos flectores que acttan sobre los tiros en el sentido de un

ancho b como canto de una seccion de alto h (espesor del tiro) y canto b.

M, = Mg = N, E
2
Las fuerzas N'cy T ¢, producen en el descansillo un esfuerzo cortante en sentido horizontal
V=N
Con los esfuerzos anteriormente calculados el dimensionamiento no ofrece ningln problema
especial. Obsérvese que los tiros estan en flexion esviada combinada con la compresién o

traccion. Sin embargo, los esfuerzos axiales son despreciables en la mayoria de los casos.
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4.1.4. Anadlisis, calculo y disefio estructural de la escalera auto-portante.-

Datos:

ve = 1.50 Coef. Minoracion del H°.

vs =1.15 Coef. Minoracion del acero.

fox = 250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°.

fyx = 4000 kg/cm? Limite de fluencia del acero.

L1 =3.00m Longitud de la rampa.

L,=140m Longitud del descanso.

Z=374m Desnivel a salvar.

a=140m Ancho de la rampa.

B=3.00m Ancho total de descanso.

r=0.030m Recubrimiento de la armadura.

h=0.30m Huella.

ch=0.17m Contra huella.

N =20 Numero de escalones.
t=L12J:)L2=0.22m ;t=L12+5L2=O.176m

t=0.170m Espesor de la losa, medida perpendicular.

Figura 4.14. Vista en planta de la escalera

Debido a su inclinacion y poca luz esta se puede disefiar como losas macizas a las cuales se

les sobreponen los peldafios. Considerando el trabajo a flexion, se puede suponer que la
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escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con su espesor
perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error cometido en esta
suposicion es minimo y no afecta al disefio.

*Calculo de la altura de la losa verticalmente

30
c0Ss X = —— = (.87
V302 4+ 172
t, = ¢ = 17 = 19.54
V7 cosx 087 7 cm

*Cargas de la losa sobre la rampla:
Arampla = 1.4 -3 = 4.2m?
Qrampla = ty YHepe A = 0.1954 - 2500 - 1.4 = 683.9 kg/m

h-ch 0.30-0.17
Volgscalon = 5= 5 1.4 = 0.0357 m?
Pesopeldatios = VOlescalon * Yreae - Nopeldanos = 0.0357 - 2500 - 22 = 1963.5 kg
Peso i 1963.5
peldanos
qpeldanos Arampla a 4.2 g/m

Qacabados = 50 - 1.4 = 70 kg/m

Obarandillas = 20 kg/m
CM,ampa = Qrampla T Qpeldasios T Qacabados T Ubarandillas = 1458.4 kg/m
*Cargas sobre la losa de descanso:
Qdescanso = t* Yreae -a = 0.17 - 2500 - 1.4 = 595 kg/m
Qacabados = 20 - 1.4 = 70 kg/m
CMgescanso = Qdescanso T Qacabados = 665 Kg/m
*Sobrecarga: la sobrecarga se determina mediante el tipo de edificacion.
SC=S.-a=400-1.4 = 560 kg/m
*Para la armadura positiva: supuestas con apoyo ficticio en C suponiendo que este punto
no se desplaza y con las cargas ponderadas y la carga en el voladizo solo el peso propio.
Wy, = 1.6 - 1458.4 + 1.6 - 560 = 3229.44 kg/m
Wy = 1.6 - 665 = 1064 kg/m
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Figura 4.15. Como una losa plana, apoyo simple.

z MA = O
3229.44 - 32

. + (1064 - 1.4) - (ﬁ +3)
Re = — 6681.33 kg

3
> Ey =0

Rap =3229.44 -3 + 1064 - 1.4 — 6681.333 = 4496.59 kg

Resolviendo se tiene que:

_ Ra _ 449659
*TW,, 322944 74T
W, - x2 3229.44 - 1.3922

= 4496.59 - 1.392 —

Mmax+=RA'x_ 2

M,.x =3130.47 kg.m
Este momento es el mismo para los dos tramos de la escalera.
*Para la armadura negativa: supuesta con apoyo ficticio en C suponiendo que este punto
no se desplaza y con las cargas ponderadas tomando el total de las cargas.
Wy, = 3229.44 kg/m
W'y, = 1960 kg/m

WWu 1 VWu2

0 0 0 0 O O e

PAN
' 1.4 |

| <. —]

Figura 4.16. Como una losa plana, apoyo simple.

Resolviendo se tiene que.
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ZMA=O

+ (1960 - 1.4) - (% +3)

3
> Fy =0
R, = 3229.44 -3 + 1960 - 1.4 — 8228.43 = 4203.89 kg

Wy - 1% 1960 - 1.42
2 2
M., = 1920.8 kg.m

Este momento es el mismo para los dos tramos de la escalera.

3229.44 - 32
2

R¢ = = 8228.43 kg

Mmax -

Determinacion de la armadura longitudinal positiva:

Mg = 3130.47 kg.m Momento de célculo.

bw=1.4m Ancho de la rampa.

t=0.170 m Espesor de la losa, medida perpendicular.
r=0.030m Recubrimiento de la armadura.

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigon y del acero

foc _ 250 _ 166,667 ks - fy _ 4000 _ 3478.261 ke
«d=1957 15 " cm? yd =115~ 1.15 T em?

Célculo de la altura minima:
d=17—-1r =17 — 3 = 14 cm altural util

Momento reducido de calculo

My 313047

= = 0.0684
by -d?-f.q 140 - 142 - 166.667

Mg =

Ma1im = 0,335 — Paraacero f;, = 4000 kg/cm?
Mg < Uq1im — 0.0684 < 0,335

Con el valor del momento reducido (p4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecéanica (w) = 0.0724

Ay =Wy by d = 00724140 - 14 20207 _ 6799 em?
ST W W R T 3478261 0700 em/m

Determinacion de la armadura minima

De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0018
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A min = Wsmin * by -h = 0.0018 - 140 - 14 = 3.528 cm?/m
Se adopta la armadura mayor de 6.799 cm?
Obtencidn del niamero de fierros para As positiva en la losa

Se usaran @ 10 mm

\e Ay 6799 6 66
Barras = AG10mm ~ 0.7854

Ay = N2, . - AG10mm = 9 * 0.7854 = 7.069 cm?
7.069 cm? > 6.799 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 140/9 = 15.55

IR

9

Se utilizaran: 9@ 10 mmc/ 15cm

Determinacion de la armadura longitudinal negativa:

Mg = 1920.8 kg.m Momento de célculo, en agotamiento.
bw=1.4m Ancho de la rampa.

t=0.170m Espesor de la losa, medida perpendicular.
r=0.030m Recubrimiento de la armadura.

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y del acero
fck 250 kg fyk 4000 kg
«d=715~ 15 166,667CF fia = 115115 ~ 3478.261 p—

Célculo de la altura minima:
d=17—-r =17 — 3 = 14 cm altural util

Momento reducido de calculo

My 192080

by -d?-fq 140 - 142 - 166.667

Mg =

Ma1im = 0,335 — Paraacero f, = 4000 kg/cm?
Ha < U4 1im 0.042 < 0,335
Con el valor del momento reducido (u4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecénica (wg) = 0.0438

fq 166,667
Ay =w by -d-==0.0438 - 140 - 14 -

—2200 — 4114 cm?
fra 3478.261 cm”/m

Determinacién de la armadura minima
De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0018
A min = Wsmin - by - h = 0.0018 - 140 - 14 = 3.528 cm?/m
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Se adopta la armadura mayor de 4.114 cm?
Obtencion del namero de fierros para As positiva en la losa
Se usardn @ 8 mm

\e A, 4114
Barras = Agi8mm ~ 0.503

Ay = N9, 1as - AB8MmM = 9 - 0.503 = 4.527 cm?
4.527 cm? > 4.114 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 140/9 = 15.55

=818=9

Se utilizaran: 9@ 8 mmc/15cm

Calculo de la armadura de reparto en el descanso:

T= Re ; senm=i=0529
sen « ’ \/32-1.872 '
8228.43

T.=T — Rc - sen « = 15554.69 — 8228.43 - 0.529 = 11201.85 kg
T, =T, -sen o« = 11201.85 - 0.529 = 5925.78 kg
M;eparto = 8296.092 kg. m

bw=1.4m Ancho de la rampa.
t=0.170m Espesor de la losa, medida perpendicular.
r=0.030 m Recubrimiento de la armadura.

Determinacion del fcd y fyd resistencia de calculo del hormigén y del acero
fae 250 kg fi 4000 kg
«d=715- 15 166,667cﬁ fya = 115115 — 3478.261 2

Calculo de la altura minima:
d=17—-r =17 — 3 = 14 cm altural util

Momento reducido de calculo

Mg 8296092
Md = § 42 . f, 140 - 142 - 166.667

= 0.1814

Ma1im = 0,335 — Paraacero f, = 4000 kg/cm?
Ha < U4 1im 0.1814 < 0,335
Con el valor del momento reducido (p4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecéanica (wg) = 0.2074

111



Ay =Wy by = 02074140 - 14 2027 _ 19 478 em?
sT W oW e T 3478261 18 cm/m

Determinacion de la armadura minima

De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg i) = 0.0018
A min = Wsmin * by - h = 0.0018 - 140 - 14 = 3.528 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 19.478 cm?

Obtencidn del niamero de fierros para As positiva en la losa

Se usaran @ 12 mm

\e Ay 19478
Barras = Agi12mm ~ 1.131

Ag = N%arras - AG10mm = 18 - 1.131 = 20.358 cm?
20.358 cm? > 19.478 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria se obtiene 140/18 = 7.77

=17.222 =18

Se utilizaran: 18 @ 12 mmc/ 10 cm

Detalle de la armadura

Secaén DD SacciénBB
SacciénCC .-
148 300 Fegate oS ‘
L J . . Z : 148 ® 140
smae [ % i $13215
b ) _j_//;’/ - gacnz
N # 1601200 015D
v o>
5 = o = . ~TE
= _ = s = 2roE
—‘/2/ 19512010055, 2 2ene
A= — 1 e
= N\ 215As
_: i
#1zene
. nEF 18PN 53N
pa 2 =
f STECIEHES s 18 2 12
W g6 tibsca s . ) fizm
P D S 3 S 2 == e
Z =y
A P e 13812090013
o ~ 21218
//’ i//’ 18012180157
SBENIS515) S 7 // e — e
‘ wN _~—~ 7 s 'z
o 0/ A ntoen 1so12010055
y-! = ~
Figura 4.17. Representacion grafica de un tramo de la escalera
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4.1.5. Disefio de la viga a torsion.-
La viga estd comprendida entre las columnas P17 y P18 de seccion 20x45 cm. ubicada en el

primer piso en la cual estan apoyadas las escaleras 1y 2.

bw =20 cm Ancho de la pieza
h=45cm Alto de la pieza
r=3cm Altura de recubrimiento
d=h-r=45-3=42cm. Altura atil de la viga

Anélisis de cargas actuantes en la viga.-
Carga permanente de la viga.-
Piig) = Yreae - bw - h = 225,0 kg/m
Prigy = 225+ 1.6 = 360 kg/m
Cargas provenientes de la losa.-
Cargas distribuidas linealmente sobre la viga:
carga muerta: CM = (250+ 72)-1.6 = 515.2 kg/m
carga viva: CV=300-1.6 =480.0kg/m
Cargas provenientes de las escaleras.-
Escalera del ler Piso:
*Cargas de la losa sobre la rampla:
CMrampa = Qrampla T Gpeldaios T Yacabados T Ubarandillas = 1458.4 kg/m
*Cargas sobre la losa de descanso:
CMgescanso = Qdescanso T Qacabados = 665 kg/m
*Sobrecarga: la sobrecarga se determina mediante el tipo de edificacion.
SC=S.-a=400-1.4=560kg/m
Por peso propio y carga permanente:
Qium = 1.6 - 1458.43 = 2333.49 kg/m
Qrum = 1.6 - 665 = 1064 kg/m
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Figura 4.18. Carga muerta y permanente en la rampa y descanso (Esc. 1).

Momento de torsion por carga permanente que trasmite la escalera a la viga en A es:
Mp = 2103.82 kg. m
Por carga viva:

qiuy = 1.6 - 560 = 896 kg/m

g luw

‘;,J,J,J,J,J,J,J,J,J,J,

|~ 3 — 1

Figura 4.19. Carga viva en la rampa (Esc. 1).

Momento de torsion por carga viva que trasmite la escalera a la viga en A es:
Mt =756 kg.m
Momento de torsion total:
Mt = 2103.82 + 756 = 2859.82 kg. m
Escalera del 2do Piso:
*Cargas de la losa sobre la rampla:
CMrampa = Qrampla T Apeldaiios + Qacabados T Qbarandillas = 1138.59 kg/m

*Cargas sobre la losa de descanso:

CMgescanso = Qdescanso T Qacabados = 665 kg/m
*Sobrecarga: la sobrecarga se determina mediante el tipo de edificacion.
SC=S,.-a=400-1.4=560kg/m
Por peso propio y carga permanente:
Qzum = 1.6 - 1138.59 = 1821.74 kg/m
qzum = 1.6 - 665 = 1064 kg/m
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Figura 4.20. Carga muerta y permanente en la rampa y descanso (Esc. 2).

Momento de torsion por carga permanente que trasmite la escalera a la viga en A es:

Mt = 790.293 kg. m
Por carga viva:
gouv = 1.6 - 560 = 896 kg/m

e d b L1 L1 11]

~

LN
| 2.9 | 1.4 |
Figura 4.21. Carga viva en la rampa (Esc. 2).

Momento de torsidn por carga viva que trasmite la escalera a la viga en A es:
Mr = 483.84 kg. m

Momento de torsion total:

Mt = 790.293 + 483.84 = 1274.133 kg. m
Cargas de flexion.-

Pyigy = 225 * 1.6 = 360 kg/m

Cargas provenientes de la losa.-

CM = (250 + 72) - 1.6 = 515.2 kg/m

CV =300 - 1.6 = 480.0 kg/m

Cargas de las escaleras.-

CMg.; = 2333.49-4.4/6.2 = 1656.025 kg/m
CVge, = 560 - 4.4/6.2 = 298.065 kg/m
CMgc, = 1803.59 - 3.8/6.2 = 1105.43 kg/m
CVge, = 560 - 3.8/6.2 = 257.42 kg/m

Carga ultima a flexién

qu,y = 575.2 + 480 = 1055.2 kg/m
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Qu(esct) = 1656.025 + 298.065 = 1954.09 kg/m
Qu(escz) = 1105.43 + 257.42 = 1362.85 kg/m

R L L b LS
CLi 1)
L & 4 L L L Vv % S sy
A r i =
— a —
Figura 4.22. Esquema de carga para la flexion

M,~ = 14005.447 kg - m = Mg~
V, = 13553.653 kg = Vp
M, =7002.727 kg - m
Calculo del momento torsor de agotamiento, para recubrimientos a eje de barra longitudinal.-
b > A _ 0.45-0.20
U 2-(0.45+0.20)
he=2-¢=2%0.03=0.06 =6cm
Area envuelta por el contorno medio de la seccion eficaz:
A, =0.20-0.45— (0.20 — 2-0.06) - (0.45 - —2-0.06) = 0.0636 m? = 636 cm?

= 0.069 = 6.9 cm

250
Mrys = 0.6 - 636 - 6 = 381600 kg.cm

250
Vi1 =03 15 20-42 = 42000 kg.cm

Mg\ V4P 285982\*  118983.64\1*
(i) + (&) =1~ Geremo) * (o) =
Mtus Vi 381600 42000
0.997 <1 iCumple!
Calculo de la armadura longitudinal de torsion:
2 A,
Mrq = ’ fyd “Agq
285982 - 130

= 8.403 cm?

Ao, =
S1 72636 -3478.26
Se usaran 2@ 12 mm para la armadura de piel el resto del area sera para la armadura de

traccion.
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As@ 12 mm = 2.1.131= 2.262 cm?
Agy = 8.403 — 2.262 = 6.141 cm?

Calculo de la armadura transversal de torsion:
2 A,

Mrq = ’ fyd " Asy

As; 285982
s 2:636-3478.26
Calculo de la armadura longitudinal a flexion:

= 0.065 cm?/m

Armadura longitudinal positiva.-

Mg = 7002.727 Kg.m Momento méaximo (positivo)
Momento reducido de célculo:

Mg 7002727
dy -d?-fq 20-422-166.667

Ug = = 0,119

Wa1im = 0,335 — Para acero f, = 4000 kg/cm?
Ha < U4 1im 0,119 < 0,335
Con el valor del momento reducido (u4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecanica (wg) = 0.1294

A.=w.-by-d fC“‘—01294 20 - 42 . 106,667
sTWs W T T 3478,26

= 5.208 cm?/m

Determinacion de la armadura minima:
De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecéanica minima (wg ;) = 0,0033
Ag min = Wsmin * bw - h = 0.0033 - 20 - 45 = 2.97 cm?/m
Se adopta la armadura mayor de 5.208 cm? + 6.141 cm? =11.349 cm?
Obtencion del numero de fierros para As positiva en la viga:
Se usaran 2@ 20 mm + 2@ 20mm
As @20mm = 2- 3.1416 = 6.283 cm?
As @20mm = 2- 3.1416 = 6.283 cm?
As = 12.566 cm?
12.566 cm? > 11.349 cm?

Armadura longitudinal negativa.-

Mg = 14005.447 Kg.m Momento maximo (negativo)

Momento reducido de calculo:
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Mg 14005447
~dy, -d?-fq 20-422-166.667

Hd = 0,2382

Wa1im = 0,335 — Para acero f, = 4000 kg/cm?
lg < Hqiim = 0,2382 < 0,335

Con el valor del momento reducido (u4) se va a la Tabla A-1.5 (Anexos), para encontrar la

cuantia mecanica (wg) = 0.2918

A.=w.-by-d de—02918 20 - 47 . 06667
ST WS W T T 3478,26

= 11.75 cm?/m
Determinacion de la armadura minima:
De la Tabla A-1.3 (Anexos), se obtiene la cuantia mecanica minima (wg ;) = 0.0033
Ag min = Ws min * bw - h = 0.0033 - 20 - 45 = 2.97 cm?/m
Se adopta la armadura mayor de 11.75 cm?
Obtencion del numero de fierros para As positiva en la viga:
Se usaran 2@ 20 mm + 2@ 20mm
As @20mm = 2- 3.1416 = 6.283 cm?
As @20mm = 2- 3.1416 = 6.283 cm?
As = 12.566 cm?
12.566 cm? > 11.75 cm?

Calculo de la armadura transversal

Vg = 13553.653 Kg Cortante maximo en la viga
Agotamiento por traccion del alma.-
Veu =fyq by d
f,q = 0.5 /foqg = 0.5-V166.667 = 6.455 kg/cm?
Voy = 6.455 - 20 - 42 = 5422.2 kg
Vy>V, — 13553.653 > 5422.2
Agotamiento por compresion oblicua del alma.-
Vou =030 -f,q by, - d
Vou = 0.30 - 166.667 - 20 - 42 = 42000 kg
Vo, <Vg<V,, — 5422.2<13553.653 < 42000
Veu = Vy — Vo = 13553.653 — 5422.2 = 8131.53 kg
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Vgt 8131.53-100
©0.90-d-f,q 0.90-42-3478.261

A =002 b -t — 0.02.20-100 . 126057
s min = F Yo fe 3478.261

A = 6.1847 cm?/m

= 1.917 cm?/m

Se adopta la armadura mayor de 6.1847 cm? que corresponde para las dos piernas del estribo
Obtencidn del niamero de fierros para As negativa en la viga
Se usaran @ 8 mm

As 61847

AG8mm - 0503 = 12.295 barras

N¢ barras =

Se usaran 13@ 8 mm c/8 cm
As@ 8 mm = 13-0.503 = 6.539 cm?
As = 6.539 cm?
6.539 cm? > 6.1847 cm?

F17 (P18)
|| 2e20(180) 2¢520(355)
ﬁ|f| 158 |
: 28520 {855)
2
B |
M -
I | |
d, | 2118} A, Piel {865) |
ﬁlll 20120 {870) |
i | » 90320 (376) r
| |
| | . 13dde@8 M0 | 10x12@8 /25 . 13x1e@8 ¢/10 Ly
25 170 235 17D 12.512.5
Figura 4.23. Representacion grafica de la viga con esfuerzos a torsion.
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CONCLUSIONES.-

Una vez finalizado el disefio estructural del presente proyecto se llegé a las siguientes

conclusiones:

Los resultados obtenidos del célculo estructural fueron satisfactorios en su totalidad,
se hizo un analisis de cada elemento mas solicitado en la estructura, de estos se tomo
las consideraciones correspondientes para determinar la mejor armadura dentro de lo
aprendido en hormigon armado, hormigon pretensado y fundaciones.

La verificacion de la viga a flexion en los estados limites de servicio refleja que la
seccion tiene una seguridad del 59% de no fisurarse, y la deformacion llega al 55 %
de la deformacion admisible del elemento. Su armado en el célculo manual y
computarizado no tuvo variacion.

Los resultados obtenidos de célculo manual para la columna, son iguales a los que
me arroja el programa, asi mismo como de la zapata y la viga de arriostre.

La verificacion de la losa alivianada varia con el programa computarizado en la
armadura de distribucion ya que el programa no lo calcula

El disefio fue realizado en dos etapas uno con la normativa EHE-08, ya que es una
actualizacion de las normativas espafiolas, misma en la que se basé la normativa
CBH-87, esto se hizo por la facilidad que presenta el programa CYPECAD en la
correccion de sus errores y una verificacion de los resultados en el mismo programa
con la norma CBH-87.

El dimensionamiento de la escalera auto-portante en comparacion con la escalera
convencional varian en sus armaduras longitudinales (superiores e inferiores) y las
transversales un 20 %.

El costo total del proyecto es de Bs. 6.492.507,91 (Seis Millones Cuatrocientos
Noventa y Dos Mil Quinientos Siete con 91/100).

El plazo de ejecucion del proyecto es aproximadamente 87 semanas que da 609 dias

calendario.
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RECOMENDACIONES.-

Para la optimizacion de los resultados obtenidos del programa del calculo estructural
es necesario realizar una interpretacion de lo que te arroja el paquete y una
modificacion a esos resultados obtenidos ya que no es un medio pensante y disefiara
de acuerdo a los parametros establecidos en su elaboracion, y de esta forma llegar a
un dimensionamiento éptimo.

Es necesario realizar una verificacion manual de los elementos ya que presentan
variaciones en su armado que pueden llegar a ser de gran importancia.

Para la terraza se debe realizar una impermeabilizacién en toda su superficie, esto
para evitar inconvenientes de filtraciones.

Es necesario uniformizar las secciones de vigas, columnas y sobre todo zapatas
procurando que no sean muy diferentes para facilitar la construccion.

Para el disefio de escaleras de hormigon armado de uso normal se debera tomar en
cuenta: Un ancho mayor o igual minimo de una escalera de uso normal que es de
90cm, se deberd de disponer de un pasamano, se recomienda que la huella esté
comprendida entre 23-32cm y la contrahuella tenga una altura que se encuentre entre

13-20cm, la inclinacion de la escalera debe estar comprendido entre 20°- 45°,
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ANEXOS.-
A-1 Tablas generales para el célculo.
A-2 Estudio de suelos.
A-3 Computos métricos.
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A-7 Especificaciones técnicas.
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