1 ANTECEDENTES.
1.1 El problema.
En los ultimos afos la infraestructura del centro de educacién auditiva Diana ha quedado
inapropiada tanto para los estudiantes como para el personal del mismo. Se pretende resolver
este problema porque las personas con discapacidades de audicion necesitan ambientes
adecuados para su buena rehabilitacion y mayor aprendizaje. Y asi de este modo poder
desenvolverse de manera normal en la sociedad.
1.1.1 Planteamiento.
De acuerdo a los datos proporcionados por la directora del centro de educacion auditiva
Diana (ciudad de Tarija) Lic. Lindsay Balderrama Kennedy, la poblacion estudiantil actual
es de 80 estudiantes inscritos y se deja la inscripcion abierta en todo el afio, siendo una
edificacion antigua y la Unica que trata este tipo de discapacidades en la ciudad de Tarija,
quedando asi con una infraestructura inapropiada para los servicios que brinda.
Las principales causas que originan esta infraestructura inapropiada son:
e Incremento de la poblacion estudiantil con problemas de audicion.
e Deterioro de los ambientes actuales.
e Antigliedad de la infraestructura.
De mantenerse la situacion actual lo que generaria este problema es lo siguiente:
¢ Incomodidad de los estudiantes y profesores.
e Desatencion y menor aprendizaje de los estudiantes del centro.
e Una rehabilitacion tardia de los estudiantes.
e Limitacion en la inscripcion de nuevos estudiantes.
1.1.2 Formulacion de la solucion.
Por todo lo mencionado anteriormente se hace necesario plantear como solucion las
siguientes alternativas:
e Refaccion de la infraestructura actual del centro de educacion auditiva Diana (ciudad
de Tarija).
e Refaccion y ampliacién del actual centro de educacion auditiva Diana (ciudad de
Tarija).
e Nueva construccion del centro del centro de educacion Auditiva Diana (ciudad de
Tarija).



Con la construccion del nuevo centro de educacion auditiva se puede solucionar el problema
puesto que contara con ambientes apropiados y comodos para brindar mejores servicios que
el centro actual. En consecuencia de las alternativas de solucién planteadas la refaccion del
centro traerd problemas a lo largo del tiempo debido a que su capacidad ya se encuentra en
un limite, la solucion de refaccion y ampliacion no seria conveniente ya que la actual
construccion del centro es muy antigua y podrian generarse mas problemas con el tiempo.
1.1.3 Sistematizacion.
Del planteamiento de la alternativa nueva construccion del centro de educacién auditiva
Diana (ciudad de Tarija), se trabajaron los siguientes esquemas de planteo estructural:
e Esquema 1.- Zapatas aisladas de H°A°, porticos de H°A°, losa alivianada, cubierta
con reticulados metélicos.
e Esquema 2.- Cimiento corrido de H°A°, pdrticos de H°A®, losa maciza, cubierta con
reticulados de madera.
e Esquema 3.- Losas de fundacion de H°A°, muros portantes de H°A®, losa alivianada,
cubierta con reticulados metélicos.
FIGURA N° 1.1: ESQUEMAS DE PLANTEO ESTRUCTURAL.

ESQUEMA 1 ESQUEMA 2 ESQUEMA 3

Fuente: Elaboracion propia
De los esquemas de planteo estructural se eligio el mas apropiado técnica y econdmicamente
(analisis realizado en el perfil de proyecto), siendo escogido como el planteo estructural mas
viable el esquema 1, con las siguientes caracteristicas, zapatas aisladas de H°A®, porticos de

H°A~°, losas alivianadas, cubiertas con reticulados metalicos.

1.2. Objetivos.



El proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:
1.2.1 General.

o Disefiar la estructura de sustentacion del nuevo centro de educacion auditiva Diana
de la ciudad de Tarija, aplicando la Norma Boliviana del Hormigon CBH-87, para asi
obtener un disefio eficiente en cuanto a estabilidad y resistencia.

1.2.2 Especificos.
Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

o Efectuar el levantamiento topografico del terreno donde se emplazara el nuevo centro,
con los equipos adecuados de topografia, para conocer si existen desniveles
considerables.

e Determinar las caracteristicas mecanicas del terreno de fundacion, mediante el ensayo
SPT, para poder seleccionar de forma adecuada la cimentacién de la edificacion.

e Verificar de forma manual, el célculo de los resultados del disefio estructural
ejecutados en el programa CYPECAD.

e Estimar el presupuesto referencial de la estructura disefiada (coOmputos métricos,
analisis de precios unitarios y presupuesto general) mediante planillas Excel,
realizando un andlisis de los mismos, para saber cuanto costara aproximadamente el
proyecto.

e Desarrollar un cronograma de ejecucién de obra, con la ayuda del programa Microsoft
Proyect, para asi saber aproximadamente el tiempo que tardara la ejecucion del
proyecto.

e Disefar una escalera de hormigon armado tipo lanzada o autoportante, basandose en
la norma boliviana CBH-87, como aporte académico.

1.3 Justificacion.

Las razones por las cuales se elabora el proyecto de graduacion son las siguientes:

1.3.1 Académica.

Se profundizaran los conocimientos adquiridos en la carrera sobre el disefio estructural de
edificaciones analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas plantear soluciones a
los distintos problemas que se presenten en el calculo estructural basandose en el principio
de ingenieria que son el analisis, calculo y verificacion.

1.3.2 Técnica.



Debido a las limitantes y deterioro que presenta la infraestructura actual del centro, esta
queda ya obsoleta con relacion a la demanda estudiantil y comodidades para una mejor
capacitacion y rehabilitacion de las personas con discapacidades auditivas de la ciudad de
Tarija. Por esta razon se realiza este proyecto donde se plantea la nueva construccion del
centro de educacion auditiva Diana.
1.3.3 Social.
Contribuir con la ciudad de Tarija con el disefio estructural del nuevo centro de educacion
auditiva Diana, para que la poblacion que padece de esta discapacidad pueda tener ambientes
de acuerdo a las exigencias de una buena rehabilitacion y educacion. Esta idea nace de la
administracion del actual centro de educacion auditiva Diana, debido a que tienen grandes
falencias en el centro actual, como ser aulas bastante pequefias e incomodas, divisiones
realizadas con el financiamiento de los padres de familia debido a que ya supero su capacidad,
carencia de puertas y vidrios en las ventanas, etc. Con la construccion del nuevo centro se
pretende solucionar estas mencionadas falencias, contar con los ambientes adecuados para
poder brindar una educacion de calidad y una buena rehabilitacion para las personas con este
tipo de discapacidades.
1.3.4 Metodoldgica.
Se determinara el esquema estructural mas conveniente técnica y econémicamente, y para
el desarrollo del proyecto se tomaran en cuenta los paquetes informaticos siguientes:

e CYPECAD.

e SAP 2000.

e AUTOCAD.

e Microsoft Project.
1.4 Alcance del proyecto.
El mismo contempla el disefio estructural del nuevo Centro de Educacion Auditiva Diana de
la ciudad de Tarija.
1.4.1 Resultados a Lograr.
En el proyecto de Ingenieria Civil se incorporaran los siguientes resultados:

e Recopilacién y procesamiento de la informacidn técnica disponible en el municipio

de la ciudad de Tarija.



e Estudio de suelos: capacidad portante, clasificacion del suelo por el método SUCS
(Laboratorio de la U.A.J.M.S.-Ensayo de penetracion estandar — granulometria —
limites liquido y pléstico).

e Planos estructurales a detalle del célculo de la nueva estructura del centro de
educacion auditiva Diana.

e Disefio y calculo estructural de la nueva construccion del nuevo centro de educacion
auditiva Diana, utilizando el paquete estructural CYPECAD.

e Verificacion manual del célculo de los elementos estructurales seleccionados.

e Meétodos constructivos, especificaciones técnicas, volumenes de obra, precios
unitarios y presupuesto del proyecto.

1.4.2 Restricciones.
En el proyecto se presentaran las siguientes restricciones:

e No se harédn las instalaciones eléctricas, sanitarias, gas, agua potable, pluviales,
debido a que lo primordial es la aplicacion de los conocimientos adquiridos en la
carrera por el estudiante en el disefio de estructural. Por lo tanto tampoco seran
tomadas en cuenta en el presupuesto.

1.4.3 Aporte académico del estudiante.

Siendo importante también el disefio de las escaleras de hormigon armado, el estudiante
realizard el disefio de una Escalera Lanzada de H°A°, mediante un céalculo manual vy el
programa Cypecad, utilizando toda la bibliografia encontrada.

1.5 Localizacion del proyecto.

El departamento de Tarija se encuentra ubicado en el extremo sureste de Bolivia. La capital
del departamento de Tarija es la ciudad de Tarija, se encuentra situada entre los 21°32°00°°
de latitud sur y los 64°47°00" de latitud oeste del meridiano de Greenwich, y una altitud
promedio de 1.866 m.s.n.m., tiene una extension de 37.623 Km y su poblacién es de
aproximadamente 200.000 habitantes.

El centro de educacion auditiva Diana se encuentra ubicado en la ciudad de Tarija primera
seccion de la Provincia Cercado del departamento de Tarija, mas exactamente ubicado en el
barrio Aranjuez, Urbanizacion Los Sauces colindando al este con el barrio 15 de noviembre,
al oeste con el barrio los eucaliptos, al norte con el barrio Panamericano y al sur con el barrio

Guadalquivir.



Para una mejor ubicacién del lugar de emplazamiento del centro, se adjunta el croquis de
ubicacién en la parte de anexos (A-1).

1.6 Informacion socio-econdémica respecto al proyecto.

La informacion socio-economica es importante para la realizacion del proyecto en todas sus
etapas, por lo consiguiente es necesario contar con la siguiente informacion.

La poblacion estudiantil actual del centro de educacion auditiva en los ultimos 5 afios es la

siguiente:
CUADRO N°1.1: POBLACION ESTUDIANTIL CEADI.
UNIDAD EDUCATIVA CEADI
N° DE ESTUDIANTES TOTANL POR
ANO
GESTION | VARONES | MUJERES OBSERVACION
2011 21 44 65
2012 31 39 70
2013 47 42 89
2014 38 43 81
2015 35 46 81
Estudiantes 80 inscritos.
2016 43 37 80 La inscripcion es abierta se
la realiza todo el afio.

Fuente: Direccion CEADI

Respecto al servicio de agua potable, la zona del barrio Aranjuez, donde se encuentra ubicado
el proyecto, cuenta con este servicio basico, proporcionado por la empresa municipal de agua
potable y alcantarillado sanitario de la ciudad de Tarija, la cual consta con una red de
distribucion principal. Todas las viviendas aledafias cuentan con este tipo de servicio.

En cuanto al saneamiento Basico la empresa municipal de agua y alcantarillado sanitario de
la ciudad de Tarija es la encargada de proporcionar este servicio a la ciudad, la zona donde
se encuentra el proyecto cuenta con una nueva red de colectores para el recojo de las aguas
servidas de la misma, para ello se dispone de una red de tuberias de hormigén.

En el caso de la energia eléctrica S.E.T.A.R. (Servicios Eléctricos de Tarija) es la empresa

encargada de proporcionar este servicio, para ello dispone de una red de distribucion de alta



tension y redes de baja tension, la electricidad llega a cada domicilio de la zona, como
también se cuenta con el alumbrado publico.

Los servicios de salud cercanos a la zona Aranjuez, son la posta de salud Guadalquivir
ubicada en el cruce de las tres principales carreteras de la ciudad de Tarija, como son la
avenida panamericana, avenida circunvalacion y la avenida integracién, también se encuentra
préximo el centro de salud 15 de Noviembre ubicado en el barrio vecino del mismo nombre.
El servicio de gas domiciliario proporcionado por EMTAGAS llega con su tendido de la red
principal hasta cada domicilio de la zona Aranjuez.

Con relacién a las vias de acceso al lugar de ubicacién del proyecto, es una de las nuevas
rutas principales de la ciudad de Tarija como lo es la avenida integracion.

Respecto a las actividades econdmicas de la zona donde se encuentra en proyecto, parte de
la poblacion ejerce una profesion, otra parte se dedica al comercio con lo que respecta a

mujeres y a la albafiileria con lo que respecta a los hombres.



2 MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general de la propuesta, “Disefiar la estructura de sustentacion del
nuevo centro de educacion auditiva Diana” (Ciudad de Tarija), se debe tener conocimiento
del suelo de fundacién del lugar de emplazamiento del nuevo centro. Idealizar y definir las
estructuras de sustentacion de la nueva infraestructura, definir los materiales a emplear, las
cargas a utilizar en el disefio. A continuacion se presenta un marco tedrico, el cual nos
brindard conocimientos para realizar los estudios y disefio que se contempla en el proyecto.
2.1 Levantamiento topogréfico.

Es el conjunto de procedimientos para determinar la posicion de puntos sobre la superficie
terrestre, por medio de los tres elementos del espacio (longitudes “x, y”, altitudes “z”), ya
sea directamente o mediante un proceso de calculo, que representan una determinada area,
para posteriormente representarlos graficamente en un plano a escala determinada.

2.2 Estudio de suelos.

La exploracion de suelos es muy importante debido a que todas las obras sean cual sean se
apoyan sobre el terreno, ademéas nos sirve para conocer las propiedades mecéanicas y su
clasificacion, para asi poder determinar la buena seleccion del tipo de fundaciéon que se
empleara en el disefio estructural.

2.2.1 Ensayo de penetracion estandar S.P.T.

Para la exploracion de suelos, uno de los métodos mas utilizados, es el S.P.T. ademas de ser
muy econdémico. EI mismo que nos permite determinar las caracteristicas, espesor y
estratificacion de los materiales que se encuentran en el subsuelo, asi como también permite
conocer la resistencia a la penetracion en funcion del nimero de golpes (N) de los diferentes
estratos que conforman el subsuelo a diversas profundidades. Estd normalizado desde 1958
por la Norma D1586. Se inspeccionara el sitio del ensayo, para prepararlo, limpiando el
mismo y ubicando los puntos de estudio.

El ensayo consiste en hincar un muestreador partido de 45 cm de largo colocado al extremo
de una varilla AW, por medio de un martillo de 63.5 kg, que se deja caer libremente desde
una altura de 76 cm, para penetrar cada 15 cm, cuando se haya penetrado la profundidad

deseada, se debe detener el conteo registrando el nimero de golpes necesarios El valor



normalizado de penetracion N es para 30 cm, se expresa en golpes/pie y es la suma de los
dos ultimos valores registrados.
Se dice que la muestra se rechaza si:

e N es mayor de 50 golpes

¢ No hay avance luego de 10 golpes.
Luego se debe extraer el cono, se debe ampliar el hueco con las herramientas manuales y
extraer una muestra de aproximadamente 1000 g. aparte de una muestra de 50 g. para la
medicién de la humedad natural, y el posterior estudio de suelos.
Todo el equipo necesario se lo conseguira del laboratorio de la Universidad Autonoma “Juan
Misael Saracho”.
2.2.1.1 Presion admisible.
Therzagui y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcién de N; incluso han
dibujado los abacos que dan directamente la presion admisible con un coeficiente de
seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios coherentes, 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.

CUADRO 2.1: RELACION DE RESISTENCIA PARA LAS ARCILLAS.

N° CONSISTENCIA DE LA RESISTENCIA A COMPRESION
ARCILLA 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: Fundamentos de ingenieria Geotécnica, Braja M. Das. 15° edicion.
Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:

CUADRO 2.2: RELACION DE RESISTENCIA PARA LAS ARENAS.

N° COMPACIDAD DE LA
ARENA




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

Fuente: Fundamentos de ingenieria Geotécnica, Braja M. Das. 15° edicion.



FIGURA N° 2.1: RELACION DE RESISTENCIA PARA DIFERENTES TIPOS DE SUELO.
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2.2.2 Granulometria.
Granulometria es la determinacién de los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla que se
encuentra en cierta masa de suelo. EI método mecanico se usa en caso de que los suelos sean
granulares lo que permite facilmente determinar los porcentajes de grava y arena mediante
el uso de un juego de tamices.
El anélisis granulométrico consiste en pasar el suelo por una serie de tamices, previo
conocimiento del peso total de la muestra; la parte del suelo retenido por cada tamiz se calcula
en forma individual con relacion al peso total y seguidamente se determinan los porcentajes
que pasan por cada tamiz.
2.2.2.1 Clasificacion de suelos basados en criterios granulométricos.
Los limites de tamafio de las particulas que constituyen un suelo, ofrecen un criterio obvio
para una clasificacion descriptiva del mismo. Algunas clasificaciones granulométricas de los
suelos seglin su tamario, son las siguientes:

CUADRO 2.3: DESCRIPCION APROXIMADA DE PARTICULAS.

MATERIAL TAMANO
Piedra Bolén 12 pulgadas
Cantos Rodados 6 a 12 pulgadas
Grava 2 mm a 6 pulgadas
Arena 0.06 mma2 mm
Limo 0.002 mm a 0.06
Arcilla Menores a 0.002 mm

Fuente: Fundamentos de ingenieria Geotécnica, Braja M. Das.15° edicion.

2.2.3 Clasificacion de suelos.

Los suelos con propiedades similares pueden ser clasificados en grupos y subgrupos en
funcidn de las caracteristicas mecanicas y su comportamiento para la ingenieria. Los sistemas
de clasificacion proporcionan un lenguaje para expresar de forma concisa las caracteristicas
generales de los suelos, que son infinitamente variadas, sin una descripcion detallada. En la
actualidad, dos elaborados sistemas de clasificacion que utilizan la distribucion y la
plasticidad de los suelos son comunmente utilizados para aplicaciones ingenieriles. El

Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos que es para la construccién de edificaciones.
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FIGURA N°2.3: CLASIFICACION UNIFICADA DE SUELOS.
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FIGURA N°2.4: CARTA DE PLASTICIDAD CLASIFICACION S.U.C.S.
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2.3 Disefio arquitectonico.
El disefio arquitectdnico consiste en la creacion de espacios que cumplan caracteristicas tanto
en lo estético, lo tecnoldgico y lo funcional, los que seran objeto de uso por la sociedad. Entre

los elementos a tener en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la
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organizacion, el entorno fisico, el método constructivo, la morfologia, ademés de otros, este,
se lo realiza por medio de una representacion grafica a escala en planos arquitectonicos, tales
como: Planos en corte, en planta, fundaciones, cubiertas y fachadas, ademas de la ubicacién
y emplazamiento.

Los planos arquitectonicos aprobados, fueron proporcionados por el gobierno auténomo
municipal de la ciudad de Tarija.

2.4 Normas de disefio.

La norma utilizada para el disefio estructural o estructura de sustentacion del nuevo centro
de educacion auditiva Diana es la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87, debido
a que en Bolivia se la emplea para el disefio de viviendas y estructuras en general, decretada
por el Ministerio de Urbanismo y Vivienda la cual tiene su origen en el cddigo Espariol.

2.5 Materiales.

Los materiales empleados para la elaboracion de una estructura se generalizan en las piezas
de Hormigdn Armado lo constituyen el hormigon y el acero de refuerzo, sefialamos como
piezas fundamentales los tubos metalicos para el disefio de la cubierta debido a que este
material entro en el mercado, obteniendo una gran respuesta de su uso en el medio local.
Dichos materiales seran descritos a continuacion.

2.5.1 Hormigones.

El concreto u Hormigon es un material semejante a la piedra, que se obtiene mediante una
mezcla cuidadosamente proporcionada de cemento, arena y grava u otro agregado y agua,
los factores que hacen del concreto un material de construccion universal son: la facilidad
con que puede depositarse y llenar los moldes y formaletas de casi cualquier forma, su alta
resistencia al fuego y al clima.

El hormigon al no ser un material homogéneo e isotrépico no obedece un comportamiento
lineal seguido por la ley de Hooke, también hay que sefialar que el diagrama esfuerzo
deformacion del Hormigén varia de acuerdo al modo de rotura que se realiza, pudiendo ser
de rotura lenta o réapida, es por lo que segun estudios, se acepta que el hormigon pierde

resistencia al 85% de la medida por rotura rapida de probeta.
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FIGURA N° 2.5 DIAGRAMA ESFUERZO DEFORMACION DEL HORMIGON.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87
Para esfuerzos de orden inferior del 50% de la resistencia del Hormigén a los 28 dias (f “c),
se admite un comportamiento lineal con un mddulo de elasticidad dado por:

E = 15000 - /Ty

Donde:
E = Mddulo de elasticidad del hormigon en su zona elastica (Kg/cm?).
f. = Resistencia caracteristica del Hormigon a 28 dias (Kg/cm?).
Este modulo de elasticidad es valido tanto para carga lenta, como carga rapida, y solo es
valido para hormigones de peso normal.
2.5.1.1 Componentes del hormigon.
Entre los componentes mas importantes que intervienen en el hormigon, tenemos al cemento,
los aridos y el agua, también se cuenta con diferentes componentes como los aditivos y
adiciones, ademas cabe recalcar que para la elaboracion de los distintos tipos de hormigones
deben cumplirse con las exigencias de la NORMA BOLIVIANA.
2.5.1.1.1 Cemento.
El cemento es un polvo finisimo de color gris que al ser mezclado con agua se endurece,
tanto bajo el agua como al aire, por la cualidad de endurecer bajo el agua es definido como
un conglomerante hidraulico, su velocidad de endurecimiento depende de la temperatura a la

cual se esté trabajando.
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El cemento es uno de los conglomerantes hidraulicos mas importantes, el cual ocupa entre el
7% y el 15% del volumen de la mezcla y tiene propiedades de adherencia y de cohesion que
proveen buena resistencia a la compresion.
Las plantas industriales de cemento en Bolivia son muchas pero por la zona en la cual nos
encontramos se analiza el caso de El Puente, el cual es la planta industrializadora en la ciudad
de Tarija, la que fabrica dos tipos diferentes de cementos; El puente Especial Tipo IP-30, y
cemento El puente Alta resistencia Tipo I1P-40.
2.5.1.1.2 Aridos.
Los aridos constituyen el esqueleto del hormigdn, y son responsables de buena parte de las
caracteristicas del mismo pues son un elemento mayoritario, estando su porcentaje
comprendido entre el 65y el 75 % en peso del total.
Los aridos deben estar constituidos por particulas duras, de formas adecuadas (sin formas
lajosas o aciculares), inertes y no reactivas son los alcalis del cemento. Ademas, no deben
contener arcillas, limos ni materias organicas. No deben ser heladizos, es decir, no deben
deteriorarse con los ciclos de heladas. En general, los aridos de baja densidad son poco
resistentes y porosos. Por conveniencias practicas han sido separados en fracciones finas
(arenas) y fracciones gruesas (gravas).

CUADRO N° 2.4: CLASIFICACION DE ARIDOS SEGUN GRANULOMETRIA.

Morro > 100 mm.
Grava gruesa 50 - 100 mm.
Grava media 40 - 60 mm.
Grava menuda 30 - 50 mm.
Gravilla gruesa 20 - 40 mm.
Gravilla media 15 - 30 mm.
Gravilla menuda 15 - 25mm.
Garbancillo o almendrilla 7 - 15mm.
Ripio (piedra machacada) 7 - 25mm.
Arena gruesa 2 - 5mm.
Arena media 05 - 2mm.
Arena fina 0.1 - 0.5mm.
Filler o polvo 0.005 - 0.08 mm.
Limo 0.002 - 0.02 mm.
Arcilla <0.002 mm.

Fuente: Manual del Hormigdn, Sika.
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El tamafio maximo del agregado grueso debe ser al menos el 90% en peso, sera de tamafio

inferior a la menor de las dimensiones siguientes:
a).- Los cinco sextos (g) de la distancia horizontal libre entre armaduras independientes, si

es que dichas aberturas tamizan en el vertido del hormigdn, o de la distancia libre entre una

armadura y el parametro mas proximo.

b).- La cuarta ( %) parte del ancho, espesor o dimensién minima de la pieza que se hormigona.
¢).- Un tercio ( 1;) de la altura libre de los nervios de los entrepisos.

- 1 -~ . .
d).- Un medio (5) del espesor minimo de la losa superior en los entrepisos.
En ciertos elementos de pequefio espesor, y previa justificacion, el limite b) podra elevarse
. 1 - - -/ s -
al tercio (5) de la mencionada dimension minima, como se establece en c)

La totalidad del arido sera de tamafio inferior al doble del menor de los limites aplicables en
cada caso.

2.5.1.1.3 Agua.

La presencia del agua es imprescindible en la confeccion de los hormigones, ya que tiene dos
diferentes aplicaciones: como ingrediente en la elaboracién de mezclas, otorgandole
trabajabilidad al hormigén fresco y como medio de curado en las estructuras recién
construidas, proceso que consiste en lograr que el material disponga del agua que necesita el
cemento para hidratarse y mantenerse en condiciones moderadas de temperatura. Como
componente del hormigon convencional el agua representa aproximadamente entre el 10% y
el 25% del volumen del hormigén recién mezclado, dependiendo del tamafio maximo del
agregado que se utilice y de la docilidad que se requiera.

2.5.1.2 Resistencia caracteristica del hormigén.

La resistencia a compresion simple es la caracteristica mecanica mas importante de un
hormigon. Su determinacion se efectia mediante el ensayo de probetas, segun métodos
operatorios normalizados. Ahora bien, los valores de ensayo que proporcionan las distintas
probetas son mas 0 menos dispersos, en forma variable de una obra a otra, segun el cuidado
y rigor con que se confeccione el hormigdn; y esta circunstancia debe tenerse en cuenta al
tratar de definir un cierto hormigon por su resistencia.

Se define como resistencia caracteristica f del hormigon aquel valor que presenta un grado

de confianza del 95 %, es decir, que existe una probabilidad de 0.95 de que se presenten
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valores individuales de resistencia de probetas mas altos que f.,. Esta particularidad de las
mediciones fue estudiada por gauss, consiguiendo interesantes conclusiones (entre ellas el
método de los minimos cuadrados) con respecto al comportamiento de los errores —
diferencias entre el resultado verdadero y los obtenidos y la curva pirobalistica de
distribucion.

Se adopta la resistencia caracteristica del hormigén a compresion (f), a la resistencia que
alcanza el hormigon a los 28 dias. Una manera de determinar la resistencia a compresion a
cierto dia (j dias), es mediante el siguiente cuadro.

CUADRO N° 2.5: COEFICIENTES DE CONVERSION DE LA RESISTENCIA A
LA COMPRESION A DIFERENTES EDADES.

CLASE DE HORMIGON EDAD, en dias
3 7 28 90 360
Hormigones de endurecimiento
Normal 0.40 0.65 1.00 1.20 1.35
Hormigones de endurecimiento
Répido 0.55 0.75 1.00 1.15 1.20

Fuente: Noma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.
La resistencia a compresion se puede definir como la méaxima resistencia medida de un
espécimen de concreto (15 x 30 cm) sometido a una carga axial. Generalmente se expresa en
kilogramos por centimetro cuadrado (Kg/cm?) a una edad de 28 dias y se la designa con el
simbolo fy.
2.5.1.3 Resistencia a traccion del hormigon.
Aunqgue no suele contarse con la resistencia a traccion del hormigdn a efectos resistentes, es
necesario conocer su valor por que juega un papel importante en ciertos fendmenos, tales
como la fisuracidn, el esfuerzo cortante, la adherencia de las armaduras, etc.
Al igual que la resistencia a compresion del hormigdn, la resistencia a traccion es
determinada a parir de ensayos con probetas. La resistencia a traccion es muy pequefia en
comparacion con la resistencia a compresion. Existen tres métodos para la determinacién de
la resistencia a traccion: por flexotraccion, por hendimiento y por ensayo de traccion axial.
El método maés practico y mas usado es el de hendimiento o ensayo brasilefio, que utiliza
probetas cilindricas, de 15 cm de didmetro y 30 cm de altura, de 28 dias de edad, y dicha

rotura se produce por hendimiento o aplastamiento.
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Si no se dispone de resultados de ensayos, podra admitirse que la resistencia caracteristica a
traccion f., viene dada en funcion de la resistencia a compresion de proyecto, f, por la
foérmula:
forre = 0.21 - Y2
Donde:
fox ¥ ferx = estan expresados en MPa.
CUADRO N° 2.6: COEFICIENTES DE CONVERSION DE LA RESISTENCIA A
LA TRACCION A DIFERENTES EDADES.

) EDAD, en dias
CLASE DE HORMIGON 3 7 8 90 | 360
Hormigones de endurecimiento
Normal 0.40 0.70 1.00 1.05 1.10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.
Por el hecho de que la resistencia es a traccion es minima, asumiendo que el hormigén no
tiene resistencia a traccion, es por ello que para realizar el calculo no se la toma en cuenta o
se la desprecia.
2.5.1.4 Resistencia de célculo.
Se considera como resistencia de célculo, o de disefio del hormigon (en compresion f.q 0 en
traccion f.. 4), el valor de la resistencia caracteristica del proyecto correspondiente, dividido
por un coeficiente de minoracién vy..
Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de célculo debera
reducirse ademas de un 10% para tener en cuenta la disminucion de calidad que el hormigon

de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y compactacion.

f
f, ==K
cd Ye

Donde:

f.= Resistencia caracteristica del hormigén.

f.q= Resistencia de calculo del hormigdn.

Y. = coeficiente de minoracion o coeficiente de seguridad del hormigon.

Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a los 28
dias, donde las cifras corresponden a las resistencias del mismo (f.), en MPa. Generalmente
se emplean hormigones de H12.5 a H25, en estructuras de edificacion la resistencia a

compresion del proyecto (f.x), en ningln caso debe ser menor a 12.5 MPa (125 Kg/cm?).
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2.5.1.5 Diagrama de calculo tensién — deformacion.
Para el céalculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza de los problemas
de que se trate, se puede el diagrama convencional siguiente.
El diagrama Parabola — Rectangulo, formado por una pardbola de segundo grado y un
segmento rectilineo.
El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién 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 - f.4 La ecuacién de la pardbola es:
0,=850f.q €. - (1-250-¢)

Donde:
€. = Modulo de elasticidad del concreto, expresado en fraccion decimal.
f.q = Resistencia de célculo del hormigén.

FIGURA N° 2.6 DIAGRAMA DE CALCULO, TENSION - DEFORMACION.

9e A

f ;rd

- -

€0 Ecu
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.

2.5.1.6 Coeficiente de dilatacion térmica.
Como coeficiente de dilatacion térmica del hormigdn armado, se tomara: o= 1.0 x 10~> por
grado centigrado.
2.5.2. Aceros.
La Norma Boliviana propone que las armaduras para el Hormigon seran de acero y estaran
constituidas por:

e Barras lisas

e Barras corrugadas
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e Mallas electrosoldadas
Los didametros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utilizan en el
proyecto y construccién de obras de hormigdn armado, serén exclusivamente los siguientes,
con las areas en cm? que se indican:
CUADRO 2.7: DIAMETROS Y AREAS DE LOS ACEROS.

Didmetro (mm) 4 6 8 10 12 16 20
Area (cm?) 0.126 | 0.283 | 0.503 | 0.785 | 1.131 | 2.011 | 3.142
Didmetro (mm) 25 32 40 50
Area (cm?) 4909 | 8.042 | 12.566 | 19.635

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.

Las caracteristicas mecénicas mas importantes para la definicion de un acero son: la
resistencia, el limite elastico, la relacion entre los dos valores mencionados, el alargamiento
y la aptitud al doblado y desdoblado. Las dos primeras califican el acero desde un punto de
vista resistente y las tres Gltimas desde el punto de vista de sus cualidades pléasticas. Ambos
grupos de propiedades son necesarios Y, en general, se contraponen entre si, por lo que el
resultado de final obtenido durante el proceso de fabricacion es siempre una solucién de
compromiso.

Las cuatro primeras caracteristicas mencionadas se determinan mediante el ensayo de
traccion, que consiste en someter una barra bruta, sin mecanizar, a un esfuerzo axial de
traccion hasta su rotura, obteniéndose el diagrama tensién — deformacion del acero. La
aptitud de doblado — desdoblado se determina a través del ensayo correspondiente.

La principal caracteristica de un acero de refuerzo empleado en la construccion de piezas de

Hormigon Armado es su limite de fluencia (fy).

FIGURA N° 2.7: DIAGRAMA TENSION DEFORMACION DEL ACERO.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.

De la gama de aceros de refuerzo en Bolivia se utiliza acero de fluencia 4200 Kp/cm? el cual
ofrece todas las garantias para ser utilizado en la construccion, emplear aceros de resistencias
mas elevadas hacen que las piezas de hormigon armado sean mas fragiles perdiendo la
ductilidad exigida por la norma, incluso en el disefio de estribos se prohibe el uso de aceros
con resistencias mayores a las de 4200 Kp/cm?2.
Debido a que las barras corrugadas son mas empleadas en nuestro medio por su mejor
desempefio en el hormigon armado solo analizaremos las mismas.
2.5.2.1 Barras corrugadas.
La barra corrugada es un producto de seccion circular obtenida por fabricacion de laminacion
en caliente, cuyo destino es el hormigdn armado, es una barra con nervios longitudinales (a
lo largo) y con resaltes perpendiculares o inclinados con respecto a su eje, los cuales tienen
como proposito aumentar la adherencia del acero con el hormigon, debido a la mayor
superficie de contacto desarrollada. Estas deben cumplir con las especificaciones que sefialan
el limite de fluencia, resistencia a la traccion y su alargamiento, las barras se identifican por
su diametro, que son expresadas en pulgadas o en milimetros, las longitudes mas usuales son
de 9y 12 metros de largo.
Se considera como limite elastico f, del acero, al valor de la tension que produce una
deformacion remanente del 0.2% para la utilizacion como armaduras de Hormigon el acero
debe cumplir lo siguiente:

e Carga unitaria de rotura del acero (f;) comprendida entre 330 y 490 MPa.

e Limite elastico f, igual o superior a 215 MPa.

e Alargamiento de rotura, en tanto por ciento. Medido sobre base de 5 diametros, igual

0 superior a 23.
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e Ausencia de grietas despues del ensayo de doblado simple a 180°.
e Ausencia de grietas después del ensayo doblado - desdoblado a 90°.
Las barras deben cumplir las caracteristicas mecanicas minimas del siguiente cuadro:
CUADRO N° 2.8: CARACTERISTICAS MECANICAS MINIMAS DE BARRAS
CORRUGADAS.

CARGA | ALARGAMIENTO | RELACION
UNITARIA | DE ROTURA, EN fs/fy, EN
DESIGNACION | CLASE LIMITE | pEROTURA | % SOBRE BASE ENSAYO
O DE ESLASTICO | s EN MPa DE (5) NO MENOR
ACERO | fy,ENMPa | NO MENOR | DIAMETROS NO QUE
NO MENOR QUE MENOR QUE
QUE ®3)
)
AH 400 N D.N. 400 520 16 1.29
AH 400 F EF. 400 440 12 1.10
AH 500 N D.N. 500 600 14 1.20
AH 500 F EF. 500 550 10 1.10
AH 600 N D.N. 600 700 12 1.16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1.10

(1) AH = acero para hormigon (DN=dureza natural. EF=estirado en frio)
(2) Para el célculo de los valores unitarios se utilizara la seccion nominal

(3) Relacién minima, admisible, entre los valores de la carga unitaria de rotura y del limite elastico,
obtenidos en cada ensayo.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.
2.5.2.2 Resistencia caracteristica del acero.
La resistencia caracteristica del acero fyy, se define como el cuantil 5% del limite elastico en
traccion (aparente fy, o convencional al 0.2% f; ;).
2.5.2.3 Resistencia de célculo del acero.
Para tensiones inferiores al limite de proporcionalidad, el material puede considerarse
perfectamente elastico; por encima de este limite, parte de la deformacion se conserva al
descargar la barra, es decir se presentan deformaciones permanentes. Para que la estructura
este siempre en condiciones elasticas y no exista la posibilidad de deformaciones

permanentes, la tension de trabajo o tension admisible debe adoptarse por debajo del limite
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de proporcionalidad. Se toma como tensién admisible del material, la tensién de fluencia
dividida por un coeficiente de seguridad que pueda mayorar o disminuir la tension admisible.

Se considera como resistencia de calculo, o de disefio, del acero, al valor f;4, dado por:

fyk
f =X
yd Ys

Donde:

fy, = limite elastico del proyecto.

Y5 = coeficiente de minoracion o de seguridad del acero.

La anterior expresion es valida, tanto para traccién como para compresion.

2.5.2.4 Diagrama de calculo tensién - deformacion.

Los diagramas de célculo 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 yi

FIGURA N° 2.8: DIAGRAMA DE CALCULO TENSION —- DEFORMACION DEL
ACERO.

> o>

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.
2.5.2.5 Md6dulo de deformacion longitudinal.
Para todas las armaduras tratadas en la Norma Boliviana CBH87, como modulo de
deformacion longitudinal, se tomara:
E; = 210,000 MPa
2.5.2.6 Coeficiente de dilatacion térmica.
El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomara igual al del hormigon es decir:

o= 1.0 x 10~> por grado centigrado.

25



2.5.3 Aceros estructurales.
CUADRO N° 2.9: PROPIEDADES DE LOS ACEROS MAS USADOS EN
CONSTRUCCIONES CIVILES.

DESIGNACION NTC: 1985 1950 1920 2289 161
DESIGNACION ASTM: A-570 A-572 A-242 A-36 | A-706
SIM. UNIDAD | GRADO | GRADO | GRADO
33 50 50
Punto de MPa 227 345 345 248 413 235
fluencia
Fy Kgf/mm2 23.2 35.2 35.2 25.3 42.2 24.0
PSI 33000 50000 500000 | 36000 | 60000 34100
Resistencia MPa 358 448 482 400 551 363
ala
Traccion F Kgf/imm?2 36.6 45.7 49.2 40.8 56.2 37.1
u
PSI 52000 65000 70000 58000 | 80000 52700
Alargamiento 20% 18% 18% 20% | 12-14% | 18%

Fuente: Curso bésico de estructuras metélicas, Carlos BermUdez.

Acero es el nombre que se le da al producto de la combinacion de hierro y carbono, cuyo
comportamiento depende en gran manera de la cantidad precisa en que se halle este Gltimo
elemento (entre 0.1y 2 %) y la eventual presencia de otros como manganeso, fosforo, azufre,
silicio, vanadio y cromo.

El punto de fluencia y la resistencia a la traccion son dos propiedades que se usan
frecuentemente en los procesos de célculo. En la figura se ilustra la curva esfuerzo -
deformacion tipica de un acero Grado 50.

FIGURA N° 2.9 DIAGRAMA TENSION — DEFORMACION TIPICA DE UN
ACERO GRADO 50.
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Fuente: Curso basico de estructuras metalicas, Carlos BermUdez.

Como se puede apreciar en ella, cuando se alcanza el punto de fluencia el material puede
alcanzar grandes deformaciones y ain mantenerse tensando antes de entrar en la zona de
endurecimiento por deformacién y posteriormente llegar a la rotura.
Esta caracteristica tiene una gran importancia en el comportamiento estructural de los
elementos de acero, en razén de que normalmente no todas las fibras de una seccion seran
sometidas simultdneamente al mismo esfuerzo; las fibras sometidas a mayores niveles de
esfuerzo podréan llegar al punto de fluencia, deformarse y como resultado otras fibras se veran
sometidas a un incremento en los esfuerzos sin que las primeras hayan llegado al punto de
rotura.
2.5.3.1 Ventajas del acero como material estructural.
La supuesta perfeccion de este metal, tal vez el mas versatil de todos los materiales
estructurales, parece méas razonable cuando se considera su gran resistencia, poco peso,
facilidad de fabricacion y otras propiedades convenientes. Estas y otras ventajas del acero
estructural se analizaran en los siguientes apartados.

e Alta resistencia

e Uniformidad

e Elasticidad
e Durabilidad
e Ductilidad
e Tenacidad

e Ampliaciones de estructuras existentes
e Propiedades diversas

2.5.3.2 Desventajas del acero como material estructural.
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El acero tiene las siguientes desventajas:
e Costo de mantenimiento
e Costo de proteccion contra el fuego
e Susceptibilidad al pandeo
e Fatiga

e Fractura fragil

2.5.3.3 Perfiles de acero.
La industria de la construccién ha estandarizado ciertos elementos de acero con formas y
propiedades conocidas para facilitar a calculistas, productores y constructores hablar un
lenguaje comun. Algunos de los mas empleados se aprecian en la figura.

FIGURA 2.10: PERFILES MAS COMUNES.

T O L

Perfil W T'ubo cirenlar Tubo recrangular Angulo Canal
Perfil WT Perfil Z Perfil C Perfil Omega Perfil Z

Fuente: Curso basico de estructuras metélicas, Carlos Bermudez.

Los perfiles que aparecen con doble trazo pueden ser laminados en caliente o ensamblados.
Los primeros se obtienen al calentar la materia prima, denominada palanquilla, y que consiste
en grandes bloques de acero, hasta hacerla fluir para darle la forma correspondiente. Los
segundos, es decir los perfiles ensamblados, se obtienen a partir de ldminas que se sueldan
entre si. De esta ultima forma se han producido los perfiles mas pesados, dado que la
produccion de perfiles laminados en caliente se ha limitado principalmente a angulos y a
otros de bajo peso.

2.6 ldealizacion de las estructuras.

La idealizacion de la estructura es el primer paso del disefio estructural, se realiza de acuerdo

al plano arquitectonico, estudio de suelos, topografia del terreno y criterio del ingeniero, se
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podra plantear la forma de la estructura de sustentacion de la cubierta, edificacion y
fundacion conforme establece la norma boliviana del hormigon CBH87.
FIGURA 2.11: MODELACION DE LA ESTRUCTURA DE SUSTENTACION.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

2.6.1 Sustentacion de cubierta.

Realizado de acuerdo al tipo de cubierta y materiales a utilizar, pueden ser cubiertas de teja
colonial, placas Duralit, calamina, para cada uno de estos se lo puede realizar con cerchas de
madera o metalicas.

Se debe determinar la forma de las cerchas, con las luces a cubrir materiales de la cubierta
y pendientes, de acuerdo al plano arquitectonico.

En nuestro caso se realizard una cubierta de calamina (determinado de acuerdo los tipos de
calaminas que existe en muestro medio y a sus especificaciones), con cerchas metalicas de
acuerdo a los planos arquitecténicos.

Los reticulados metalicos son barras de acero que estan interconectadas entre si por medio
de pasadores formando celosias o triangulos, donde los nudos de este elemento estructural
no son rigidos, son usados como elementos de sustentacién para cubiertas y generalmente ya
estan definidas de acuerdo a la luz de la cercha.

Las fuerzas externas y reacciones se supone que estan en el mismo plano de la estructura y
actuan solamente sobre los pasadores. Ademas, se supone que cada uno coincide con la linea
que une los centros de los nudos de sus extremos y que el peso de cada barra es despreciable
en comparacion con las fuerzas externas que actuan sobre la cercha. De las condiciones
anteriores se dice que cada barra de una cercha es un elemento sometido a dos fuerzas y
sujeto solamente a fuerzas axiales directas (traccién o compresion). El analisis completo de

una cercha consiste en la determinacion de las fuerzas axiales internas de todas sus barras.
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Las hipétesis que idealizan el analisis de las armaduras son:

e Son estructuras triangulares.

e Las cargas actdan en los nudos.

e Los nudos son articulaciones.

e Las barras estdin sometidas Unicamente a esfuerzos normales de traccion o

compresion.
Una vez que se tiene ya establecidas las cargas actuantes sobre las cerchas, surge lo que se
Ilama:
Cercha real: En la cual las cargas pueden estar aplicadas en cualquier lugar, en los tramos
elementos o nudos.
Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. Solo existen fuerzas
normales (fuerza interna perpendicular a la seccién).
La obtencion de las fuerzas internas en cada barra nos permite realizar el dimensionamiento
de las mismas.
FIGURA N° 2.12: IDEALIZACION DE UNA CERCHA.

L P LT |
| DZANN.

+—rF Hy4—

} }

4+— I on

A S : ! |
_ . — A
LT

LI v I

CERCHA REAL CERCHA IDEAL
Fuente: Elaboracion Propia.

2.6.2 Sustentacion de la edificacion.

La sustentacion de la edificacion esta de acuerdo al criterio del ingeniero para elegir entre
una estructura aporticada de H°A°, muros portantes, estructura de madera; de acuerdo al tipo
de estructura y funcionalidad que va a tener, tomando en cuenta el tamafio de las aberturas,
luces que debe cubrir, topografia del terreno y tipo de suelo.

En nuestro caso sera una estructura aporticada de H°A°, tomando en cuenta que la

construccion es una estructura de 3 plantas y el estudio de alternativas que se hizo en el perfil
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de proyecto, ya que la funcionalidad de la estructura es para un centro de educacion y
rehabilitacion de personas con discapacidades auditivas.
En cuanto a los porticos de hormigon este es compuesto por dos elementos que son las vigas
y las columnas. La viga es un elemento de concreto armado, que cumple una funcién de
enlazar un amarre longitudinal recta a las columnas, se dice que las vigas reciben cargas de
la estructura de sustentacion de la cubierta, las losas aligeradas y transmiten cargas hacia las
columnas, las variadas conexiones entre vigas y columnas constituyen la estructura del
edificio. Las columnas son elementos que reciben las cargas de las vigas y las transporta a
las zapatas, para un mejor soporte en la base de la columna, trabajara en conjunto con la
zapata, proyectando mayor seguridad en su extremo inferior, y en conjunto con las vigas
permitiran que haya una menor deformacién.
La estructura aporticada del presente proyecto se idealiza como una formacion de barras
unidas entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y pilares de hormigén armado,
sometidas a cargas gravitacionales o de peso propio y sobrecargas o cargas vivas, ademas de
cargas de viento.

FIGURA N° 2.13: IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA PORTICADA.
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Fuente: Elaboracién Propia.
2.6.3 Estructuras complementarias (cerramientos horizontales).
Se denomina como losas a los elementos estructurales bidimensionales, en donde la tercera
dimension es pequefia comparada con las otras dos dimensiones bésicas. Estas losas actian
por flexion, ya que las cargas que actuan sobre estas son fundamentalmente perpendiculares
al plano principal de las mismas. Se pueden distinguir varios tipos de losas; segun el tipo de

apoyo, la direccion de trabajo y la distribucion interior del hormigon.
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Las losas alivianadas son elementos estructurales que son ejecutadas con la incorporacion de
algin material méas liviano que el hormigon, y que se la coloca en las zonas de traccion. Esto
se lo hace debido a que el peso propio del hormigdn es su mayor desventaja, puesto que
cuando mas se aumenta las luces de hormigon mayor es el peso que va adoptando el
hormigon, y para reducir esta desventaja se realiza el incorporamiento de materiales livianos
como ser los ceramicos y el polietileno (plastoform).

Para la idealizacion de las mismas se debe considerar las cargas actuantes por metro cuadrado
para su distribucion en la misma, se deben de armar en el sentido de la luz mas corta con
fines de resistencia, porque a menor luz es mas resistente la pieza y econémica porque las
viguetas pre-esforzadas mientras tengan mayor longitud mayor es su precio.

FIGURA N° 2.14: ESQUEMA DE LA LOSA ALIVIANADA.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.
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2.6.4 Fundaciones.

La fundacion esta de acuerdo al tipo de suelo que se tiene en el lugar de emplazamiento y es
criterio del ingeniero escoger entre zapatas, pilotes, cimientos que sean mas adecuados para
la estructura tomando en cuenta si existen colindantes o no.

En nuestro caso se realizara una fundacién con zapatas aisladas o cimiento corrido, los que
seran definidos de acuerdo al estudio de suelos posterior.

La cimentacién constituye el elemento intermedio que permite transmitir las cargas que
soporte una estructura al suelo subyacente, de modo que no rebase la capacidad portante del
suelo, y que las deformaciones producidas en éste sean admisibles para la estructura. Por
tanto, para realizar una correcta cimentacion habrd que tener en cuenta las caracteristicas
geotécnicas del suelo y ademas dimensionar el propio cimiento como elemento de hormigén,
de modo que sea suficientemente resistente.

En la idealizacion de la estructura de fundacion se transmite las cargas que llegan a la base
de la columna, como ser la fuerza cortante (V), la fuerza Normal (N), y el momento flector
(M), siendo asi mismo estas las transmitidas al suelo de fundacién por las zapatas, una vez

dimensionadas y habiendo realizado sus respectivas verificaciones.
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FIGURA N° 2.15: ESQUEMA DE IDEALIZACION DE LAS ZAPATAS.
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87.

2.7 Disefio estructural.
2.7.1 Calculo de estructuras en general.
El disefio estructural estar de acuerdo a la idealizacion de la estructura, tomando en cuenta
los materiales ya establecidos. Dicho célculo consiste esencialmente en comprobar que se
satisfagan las condiciones de equilibrio de esfuerzos y de compatibilidad de deformaciones.
Pero en un sentido mas amplio, el clculo de una estructura incluye también la fase previa de
establecimiento del tipo estructural lo que son las bases de célculo.

FIGURA N° 2.16: PROCESO DE CALCULO DE UNA ESTRUCTURA.
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Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. 14° edicion.
2.7.2 Calculo de estructuras de hormigén armado.
Los métodos de célculo de estructuras de hormigdén armado pueden clasificarse segun dos
criterios diferentes, resultando dos grupos segun cada criterio. En efecto, desde un cierto
punto de vista cabe distinguir:
FIGURA N° 2.17: METODOS DE CALCULO DEL HORMIGON ARMADO.
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- EN TENSIONES ADMISIBLES - - - -
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Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya. 14° edicion.
a).- Los métodos clasicos o de tensiones admisibles, en los cuales se determinan las
solicitaciones correspondientes a las cargas maximas de servicio; se calculan luego las
tensiones correspondientes a estas solicitaciones (tensiones de trabajo); y se comparan sus
valores con una fraccion de la resistencia de los materiales (tension admisible).
b).- Los métodos de célculo en rotura, en los cuales se determinan las solicitaciones
correspondientes a las cargas mayoradas y se comparan sus valores con las solicitaciones
ultimas, que son las que agotarian la pieza si los materiales tuviesen, en vez de las resistencias
reales las resistencias del punto de vista minoradas.
Desde otro punto de vista, también, pueden distinguirse:
a’).- Los métodos deterministas, en los cuales se consideran fijos y no aleatorios los distintos
valores numeéricos que sirven de partida para el calculo (resistencia de los materiales, valores
de las cargas ,etc.).
b’).- Los métodos probabilisticos, en los cuales se consideran como aleatorias las diversas
magnitudes que sirven de partida para el célculo, por lo que se admite que los valores con
que se opera tienen una determinada probabilidad de ser o no alcanzados en la realidad.
El método maés utilizado es el método de los estados limites, que deriva de una combinacion
de los métodos de ruptura y probabilistas.
2.7.3 Bases de calculo:
2.7.3.1 Coeficientes de seguridad.
En los métodos de calculo desarrollados en la norma, la seguridad se introduce a través de
coeficientes: dos (2) de minoracion (de la resistencia del hormigon y de la resistencia de
acero) y otros de ponderacion de las cargas y acciones en general.

2.7.3.2 Estados limites ultimos.
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La denominacion de los estados limites Gltimos engloba todos aquellos correspondientes a
una puesta de servicio de la estructura, ya sea por colapso o rotura de la misma o de una parte
de ella.

En estados limites Ultimos, los coeficientes de minoracion de la resistencia seran:

Coeficiente de minoraciondel acero____ vs = 1.15
Coeficiente de minoracion del hormigon___ .- s=1.50
Coeficiente de Mayoracion de cargamuerta_____ . vfg = 1.60
Coeficiente de Mayoracionde cargaviva.____. vfq = 1.60

2.7.3.3 Estados limites de servicio.

Se incluyen bajo la denominacion de estados limites de utilizacion todas aquellas situaciones
de la estructura para las que, la misma queda fuera de servicio, por razones de durabilidad,
funcionales o estéticas. Por razén de durabilidad se incluye el estado limite de fisuracion
controlada, caracterizado por el hecho de que la abertura méxima de las fisuras en una pieza
alcance un determinado valor limite.

2.7.3.4 Hipotesis de carga mas desfavorable.

Cuando la reglamentacidn especifica de las estructuras no indique otra cosa se aplicaran las

hipotesis de carga enunciadas a continuacion.

Hipotesis I: vig* G+ vfq - Q

Hipotesis 11: 09 (ytg-G+vyiq- Q)+ 0.9 yg- W
Hipotesis Il1: 0.8 (yfg* G + yq - Qeq) + Feq + Weq
Doénde:

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 accién sismica.

W = valor caracteristico de la carga del viento.

Weq = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica.

Weq = En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara: Weq = 0.25 - W

Feq = valor caracteristico de la accion sismica
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2.7.3.5 Comprobaciones que deben realizarse.
Los célculos realizados con arreglo a los métodos y prescripciones establecidos en la presente
norma, deberan garantizar que, tanto la estructura en su conjunto como cada uno de sus
elementos, cumplen las condiciones siguientes:

e Bajo cada hipotesis de carga, no se sobrepasan los estados limites ultimos. Las

hipdtesis de carga se estableceran a partir de las acciones de calculo.
e Bajo cada hipdtesis de carga no se sobrepasan los estados limites de utilizacion. Las
hipGtesis de carga se estableceran a partir de las acciones de célculo.

2.7.3.6 Calculo en estados limites.
2.7.3.6.1 Dominios de deformacion.
Para el célculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de
deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, B o C definidos en la figura.
Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacion, conducen
a admitir los siguientes dominios:
Dominio 1.- Traccion simple o compuesta: toda la seccion esta en traccion. Las rectas de
deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del acero mas
traccionado, del 10 por mil.
Dominio 2.- Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del 10 por mil y
el hormigon no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de deformacion,
giran alrededor del punto A.
Dominio 3.- Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion todavia es
aprovechada al méximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,
correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigon: ecu = 3.5 por mil.
El alargamiento de la armadura més traccionada esta comprendido entre el 10 por mil y &y,
siendo gy el alargamiento correspondiente al limite eléstico del acero.
Dominio 4.- Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacion giran alrededor del punto
B. El alargamiento de la armadura méas traccionada esta comprendido entre ey y 0 y el
hormigon alcanza la deformacion méaxima del 3.5 por mil.
Dominio 4.a.- Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequeria zona de hormigon en traccion. Las rectas de deformacion, giran alrededor del punto
B.
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Dominio 5.- Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresién. Las
rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta correspondiente a la

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

FIGURA N° 2.18: DOMINIOS DE DEFORMACION DE LAS SECCIONES, EN EL
ESTADO LIMITE ULTIMO DE AGOTAMIENTO.

5 5%
e -

/8 £, !

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya.

2.7.4 Acciones.
Una accidn es un conjunto de:

o fuerzas concentradas y repartidas.

e deformaciones impuestas, o impedidas parcial o totalmente.
Debidas a una misma causa y que aplicadas a una estructura o elemento estructural son
capaces de producir en ella estados tensionales.
Las acciones se clasifican en dos (2) grupos:

e acciones directas.

e acciones indirectas.
Las primeras estan producidas por pesos u otras fuerzas aplicadas directamente a la estructura
e independientes de las propias caracteristicas resistentes y de deformacion de la misma.
Las acciones indirectas estan originadas por fendmenos capaces de engendrar fuerzas de un

modo indirecto, al imponer o impedir, total o parcialmente, deformaciones, o imprimir
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aceleraciones a la estructura, siendo, por tanto, funcion de las caracteristicas de deformacién
de la propia estructura.
Por otra parte, segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos (2) tipos:

e acciones estaticas: que son las que no engendran aceleracion significativa sobre la

estructura ni sobre ninguno de sus elementos.

e acciones dindmicas: que engendran una aceleracion significativa sobre la estructura.
El hecho de que una accion sea considerada o no como dindmica depende de la respuesta de
la estructura, aun cuando el caracter dindmico esté en relacion con las variaciones de la accion
en el tiempo.
2.7.4.1 Valores caracteristicos de las acciones.
El valor caracteristico es el establecido en las normas de cargas y tiene en cuenta, no soélo los
valores que alcanzan las acciones, sino también la dispersion que tales valores presentan en
la realidad.
Se consideran como valores caracteristicos de las acciones, los que presentan una
probabilidad de un 95 % de no ser sobrepasados (por el lado de los valores mas desfavorables)
durante el periodo de vida util de la construccion.
2.7.4.2 Datos generales para el célculo de las solicitaciones.
Salvo justificacion especial, se considera como luz de célculo de las piezas no continuas, la
menor de las dos (2) longitudes siguientes:

e la distancia entre ejes de apoyo.

e laluz libre, méas el canto.
Para un elemento continuo, se toma normalmente como luz efectiva la distancia entre ejes de
apoyo.
2.7.5 Estructura de sustentacion de cubierta.
Para el disefio estructural de la estructura de sustentacion de la cubierta se idealizaran las
cerchas de tal manera que los elementos componentes de la misma trabajen solo con fuerzas
axiales como en traccion o compresion, esto se lograra de tal manera que las correas como
los apoyos de la cercha se dispongas en los nudos de la misma.
2.7.5.1 Disefio de correas.
Se disefiara las correas mediante el método de flexion asimétrica verificando que los

esfuerzos generados por las cargas se encuentren en la zona elastica, de tal modo que no se
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superen el limite de fluencia del material y a su vez la verificacion de la flecha maxima de la
seccion generada por las cargas actuantes.

Verificacion de los esfuerzos maximos:

FIGURA N° 2.19: CORREAS ACTUANTES EN FLEXION ASIMETRICA.

Fuente: Resistencia de materiales, Timoshenko. 5° edicion.
Los momentos en cada direccion estan dados por:
My =Mpax-COSa 1 My =My, -Sena
Los esfuerzos maximos generados en cada direccion son:

- -7 , M .
En ladireccion Y opay = ——=

En la direccion X oy = ——=

Limite de fluencia del material es igual a:
Fy, = 250,000 KN/m? 1.15 factor de seguridad para el Acero

F
Oadm — 1—55 = KN/m?

Se debe garantizar que el material trabaje en la zona elastica, por lo que el esfuerzo maximo

generado por las cargas no debe sobrepasar el limite de fluencia del material.

Oadm > Omax

Verificacion de la flecha maxima generada:
L

>
fadm 300
Deflexion admisible para vigas que soportan cargas permanentes y variables en las cuales no

tienen construidos muros o tabiques encima.
Se procede a verificar la deflexion méxima en el eje Y~ por fines de estabilidad.

c 3-Qy-L* Py -L?
adm ™ 384 . E .1, ' 46 -E -I4
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Qy=Q-cosa Py =q-sena
fadm > fmax
2.7.5.2 Disefio de miembros sometidos a traccion.
Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a traccion se debe realizar el analisis
de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:
P, = Fuerza interna del elemento en traccion, F, = Esfuerzo minimo de fluencia,
Fy, = Esfuerzo de tension minima a la ruptura.
Definir la seleccidn del perfil con sus respectivas caracteristicas de fabricacion.
Para el disefio de secciones sometidas a traccion, el perfil seleccionado debe cumplir las
siguientes basicas para asegurar la resistencia, ductilidad y estabilidad de los mismos:
Capacidad resistente.- debe cumplir lo siguiente:
Cedencia de la seccion en el area real.
N, =F,-A>P,
Fractura de la seccion del area efectiva.
Ny =Fy- Ae 2Py
Esbeltez limitada.- la esbeltez maxima de los miembros solicitados por traccion axial, deben

cumplir la relacion:

Doénde:

A = esbeltez limite.

L = longitud del elemento.

r = radio de giro minimo.

Deformacion compatible.- como se trabaja con un mismo material en toda la estructura las

deformaciones seran compatibles quedando asi las deformaciones:

P-L

A =
L E-A

Donde:

P = Carga ultima de disefio.

A = Seccion bruta del perfil.

E = Mddulo de elasticidad del acero.

L = Longitud del elemento.

40



2.7.5.3 Disefio de miembros sometidos a compresion.

Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a compresion se debe realizar el
analisis de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:

Fy, = Esfuerzo minimo de fluencia.

P, = fuerza axial de compresion que estéa actuando sobre la pieza.

Definir el perfil a usar.

Determinacion de la esbeltez maxima: El célculo de la esbeltez maxima debe cumplir la

siguiente relacion:

o

Amax = — < 200
Donde:

Amax = €sbeltez maxima.

| = longitud efectiva.

K = coeficiente de longitud.

I'min = radio de giro minimo.

CUADRO N°2.10: LONGITUDES EFECTIVAS EN COLUMNAS.

a) b) c) d) €) f
A | S S Y
T 17 % U n
Las lineas interrumpidas muestran { ‘\‘ / :n / r:
la forma pandeada de la columna. ‘ i ! _ !
I (U
Valor K teorico. 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0

Valores recomendados de disefio
cuando las condiciones reales son

parecidas a las ideales. 0.65 0.80 1.20 1.0 2.10 2.0

Rotacién y traslacién impedidos

“F

Simbolos para las condiciones de “¥" Rotacién libre y traslacién impedida
qi
1

extremo Rotacion impedida y traslacion libre

Rotacidn y traslacién libres

Fuente: Disefio de estructuras metalicas — Estados limites.

Definicion de la frontera entre columna eléstica e inelastica.
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FIGURA N°2.20: DIAGRAMA DE EULER.

Calummnas
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o pandeo clistico

Fuente: Disefio de estructuras metalicas — estados limites.

. 2
si Ac 1.5 > Fepye = 0.6580 A< - Fy ;

Resistencia normal a la compresion:

Verificaciones correspondientes:

K-1
Ac =

Imin " T

Py = A Ferie

l:)u = l:)u (solicitada)

2.7.5.4 Uniones mediante soldadura.

-y
E

Si A 215 > Foe = (

0.8770

A2 )'Fy

Se debe de seleccionar el tipo de soldadura mediante las caracteristicas de los materiales a

uniry lacompatibilidad de los electrodos a emplear, se puede hacer referencia a los siguientes

cuadros.

CUADRO N° 2.11: RESISTENCIA DE DISENO DE SOLDADURAS.

TIPOS DE
SOLDADURAY

ESFUERZO (a) MATERIAL

FACTOR ¢ DE
RESISTENCIA

RESISTENCIA
NOMINAL

NIVEL DE
RESISTENCIA
REQUERIDO

(b.c)

SOLDADURA DE RANURA CON PENETRACION COMPLETA

Tension normal al

Debe usarse

area efectiva soldadura
Base 0.90 Fy compatible
Compresion
normal al area
efectiva Puede usarse un
metal de
Tension o aportacion
compresién electrodo) con
P Base 0.90 Fy ( . )
un nivel de
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paralela al eje de la

resistencia igual
0 menor que el
compatible

soldadura
Cortante en el rea | Base: electrodo de 0.90 0,60Fy
efectiva soldadura.

0.80 060Fexx

Fuente: Disefio de estructuras de acero — Mc Cormac. 2° edicion.

CUADRO N°2.12: COMPATIBILIDAD DE ELECTRODOS.

METAL BASE ELECTRODOS | MAXIMO Fy DEL METAL
BASE (kg/cm?)
Sidetur AE25, DIN ST37,_ST42, ASTM A36, A53
Grado B, A375, A500, A501, A529 y A570 Grados
DYE E60XX Fy <2.900
E70XX
Sidetur AE35, ASTM A242, A441, A572 Grados 42
a 60, A588, DIN ST52
E70XX Fy < 3.800
ASTM A572 Grado 65 E70XX Fy <4.150
ASTM A514, espesores mayores a 63 mm E100XX Fy <7.030
ASTM A514, espesores iguales 0 menores a 63 mm E100XX Fy <7.030

Fuente: Fuente: Disefo de estructuras metalicas — estados limites.

2.7.6 Estructura de sustentacién de la edificacion.

2.7.6.1 Vigas.

Para el disefio de las vigas, los esfuerzos maximos generados en la misma, seran obtenidos

mediante el paquete estructural Cypecad, para realizar su verificacion a través de un calculo

manual.

Los efectos maximos son los siguientes:

Mmax(+) = Momento maximo (positivo).
Mmax(-) = Momento maximo (negativo).
Vihax = Cortante maximo en la pieza.

f.x = Resistencia caracteristica del H®.

f,

yk = Limite de fluencia del acero.

b,, = Ancho de la pieza.
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d; = Altura de recubrimiento mecanico.
h = Altura total de la pieza.

Determinacion de la resistencia de célculo del hormigdn y del acero.

foc .\, = C oy =
fa =t ye=15 fyd=yL: © Y5 =115

Dimensionamiento de la pieza.

Mg
bw ' 1Ecd

dpin = K - K=22< K<3.3

Armadura longitudinal: Calculamos el momento reducido de célculo.

_ Mg
ud - bw'dz'fcd

g < My, - la seccion no necesita armadura en compresion.
Por lo que el calculo de la armadura en compresion se la realizara con la cuantia mecénica
minima que determina el area de acero minimo.
Con el momento reducido determinamos la cuantia geométrica para determinar la armadura:

Mg === w, (cuadro 2.13)

Ag=wy b, d-
yd
Donde:

w, = Cuantia mecanica (funcion del momento reducido de calculo ud interpolado en la tabla
universal de célculo para flexion simple o compuesta).

b,y = Ancho del elemento que se analiza.

d = Distancia entre la fibra mds comprimida al centro de gravedad de la armadura
longitudinal.

f.q = Resistencia de célculo del hormigon.

f,

va = Resistencia de calculo del acero.

Mg > My, - la pieza necesita armadura a compresion.

La armadura que resista los esfuerzos de traccion producidos por los momentos flectores de

calculo se determina con las siguientes expresiones:
i r
Wso = 1-J W51=Wlim+W52 fza

Donde:
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wiim = Cuantia geometrica limite.

g = Momento reducido de célculo.

wy; = Cuantia mecénica para la armadura a traccion.

Wws, = Cuantia geométrica para la armadura a compresion.

| = Relacion entre el recubrimiento y el canto Util.

r =Recubrimiento geomeétrico.

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza,

Wsmin EN funcién del tipo de acero estructural

Asmin = Wsmin * by, - d

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

La seleccidn de los didmetros se lo realizara con diametros comerciales y espaciamientos con

el criterio del nimero de barras que se usara.

CUADRO N°2.13 TABLA UNIVERSAL PARA FLEXION SIMPLE O

COMPUESTA.
w

§ '} w ' 103
0.0890 0.0300 0.0310
0.1042 0.0400 0.0415
0.1181 0.0500 0.0522 D
0.1312 0.0600 0.0630 o
0.1438 0.0700 0.0739
0.1561 0.0800 0.0849 M
0.1667 0.0886 0.0945 I
0.1685 0.0900 0.0961 N
0.1810 0.1000 0.1074 |
0.1937 0.1100 0.1189
0.2066 0.1200 0.1306 0
0.2197 0.1300 0.1425 2
0.2330 0.1400 0.1546
0.2466 0.1500 0.1669
0.2593 0.1592 0.1785 L]
0.2608 0.1600 0.1795
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0.2796 0.1700 0.1924
0.2987 0.1800 0.2055

0.3183 0.1900 0.2190

0.3382 0.2000 0.2327 D
0.3587 0.2100 0.2468 o
0.3797 0.2200 0.2613 M
0.4012 0.2300 0.2761 :
0.4233 0.2400 0.2913

0.4461 0.2500 0.3069 N
0.4696 0.2600 0.3232 I
0.4938 0.2700 0.3398 0
0.5189 0.2800 0.3570 3
0.5450 0.2900 0.3750

0.5722 0.3000 0.3937

0.6005 0.3100 0.4133

0.6168 0.3155 0.4244 0.0929

0.6303 0.3200 0.4337 0.1006 D
0.6617 0.3300 0.4553 0.1212 o
0.6680 0.3319 0.4596 0.1258

0.6951 0.3400 0.4783 0.1483 M
0.7308 0.3500 0.5029 0.1857 |
0.7695 0.3600 0.5295 0.2404 N
0.7892 0.3648 0.5430 0.2765

0.8119 0.3700 0.5587 0.3282 I
0.8596 0.3800 0.5915 0.4929 o
0.9152 0.3900 0.6297 0.9242 a
0.9844 0.4000 0.6774 5.8238

Fuente: Hormigon Armado, Jimeénez Montoya.14° edicion.

CUADRO N°2.14: CUANTIAS GEOMETRICAS MINIMAS.

ELEMENTO POSICION AH 215 AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares 0.008 0.006 0.005 0.004
Losa 0.002 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Vigas 0.005 0.0033 | 0.0028 | 0.0023
Muros Armadura horizontal 0.0025 0.002 0.0016 | 0.0014
Armadura vertical 0.005 0.004 0.0032 | 0.0028

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87

CUADRO N° 2.15: VALORES LIMITES.

fy (kp/cm?) 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd (kp/cm?) 1910 2090 3480 3650 4000 4350
£ lim 0.793 0.779 3.48 0.668 0.648 0.628
p lim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319
w lim 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH87
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Armadura transversal.
Segun la norma las ecuaciones para el calculo de la armadura transversal en vigas son las
siguientes:
Cortante mayorado:
Vy=1.6-V
Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante.
foq = 0.5-/feqg = (Kglcm?)
Contribucidn del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante.
Veu = fyq " by *d
Cortante ultimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigén.
Vou =0.30-f4 by -d
Si: Va<Vi< Vo
Vg4 debe ser menor o igual que Vou, Y mayor que Ve, caso contrario, se debe cambiar las
dimensiones de la seccién transversal.
Por lo tanto la armadura transversal seré.

Vsu = Vd - ch

Vet
f =
s 0.90-d-fyq

Y la armadura minina.

fe
Agmin = 0.02 - by, - t-fy—j

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

2.7.6.2 Columnas.

Las columnas o pilares de hormigon armado, forman piezas generalmente verticales, en las
que la solicitacion normal es lo méas importante. Sus distintas secciones transversales pueden

estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexién compuesta.
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La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que acttan sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obra y en el Gltimo extremo al terreno de cimentacion, por lo que
constituyen elementos de gran responsabilidad.

Para el caso del analisis de columnas en estructuras porticadas se debe tener en cuenta los
siguientes datos de entrada, que serdn proporcionados por el paquete estructural Cypecad.
Datos necesarios.

b : h =son las dimensiones de la seccion del pilar.

My4 = momentos flectores de calculo en la direccion Y.
M,4q = momentos flectores de calculo en la direccion X.
N4 = fuerza normal de célculo.

f.q = resistencia de calculo del hormigon.

fyq = resistencia de calculo del acero.

Caélculo de la longitud de pandeo.
10 =a- I
Donde
o = coeficiente de pandeo que puede obtenerse con el monograma para porticos
traslacionales.
| = Longitud real del elemento considerado.
Para el célculo de la longitud de pandeo se empleard el monograma correspondiente a
porticos traslacionales.

FIGURA N° 2.21: MONOGRAMA PARA COEFICIENTE DE PANDEO.
Va

u Vo Va a Vo
30} L] r"o-oo
900 % -l o = of 30 —
e we f%% 00 0
20+ Fso '228:‘ '1 L-'ooo
20~ o 2o 5.0 Sr0 - 200
0o o+ 40 - 200
(L] -0 +
~f-ae ‘:‘é— T =
‘!: "éi Yo 1 - ¥
8 = + o e - 40
07~ I~ 0.7 204 - 80
08~ eor os 40 10 L <0
09 0
04l - 0.4 0 8 L)
o =09 10 e
o 13
o~ - 0.1
1 10+ b 18
o1 -0 4
L
L
0= hetd Lo 0. - S e 0
Porticos Intraslacionales Porticos traslacionales
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Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.

E-l .
ZT de todos los pilares que concurren en A

Yp =

o - de la misma forma para Yz
ZT de todas las vigas que concuren en A

Esbeltez geométrica:
_lo
Ag = n
Esbeltez mecéanica:

1 ax -1 1 ay -1
}\X—ﬂ—_x : A, =X =Y

_i_I_X ! Yy i Iy
A A

Para esbelteces mecanicas 35 <A < 100 (geométricas 10 <A, < 29), puede aplicarse el método

de aproximado de la instruccion espafiola (nuestras columnas pertenecen a esta clasificacion

por lo que desarrollaremos este método).

Determinacion del fq Y fyq4 resistencia de calculo del hormigon y del acero:

— fex . _fk
fog =085 <& | fg="2"

Calculo de excentricidades:
€total = €eqt €adi

Excentricidad minima:

€min = Ll : La excentricidad minima es igual a 0.0200 m.
20

La excentricidad equivalente para porticos traslacionales.

_ Mgy
Coq = €2 = 3,

Excentricidad adicional de segundo orden.

-, e ;.
Con la relacion % y con la esbeltez geométrica de A se entra al cuadro de valores de la

excentricidad ficticia %a por pandeo y tenemos el valor de donde obtenemos: %

CUADRO N° 2.16 VALORES DE LA EXCENTRICIDAD FICTICIA %" POR

PANDEO.

. ) G
Excentricidad equivalente relativa % =

00501 |02 (03 |04 |05 |08 |10 |12 |14 |16 |20 |25

3.0

4.0
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20 |.214 | .241 | 268 | .281 | .289 | .294 | .303 | .307 | .309 | .310 | .312 | .314 | .315 | .316 | .317
21 | .236 | .266 | .295 | .310 | .319 | .325 | .334 | .338 | .340 | .342 | .344 | .346 | .347 | .348 | .350
22 | .259 | .291 | .324 | .340 | .350 | .356 | .367 | .371 | .374 | .376 | .377 | .379 | .381 | .382 | .384
23 | .283 | .319 | .354 | .372 | .382 | .389 | .401 | .405 | .408 | .411 | .412 | .415 | 417 | 418 | .420
24 | .308 | .347 | .385 | .405 | 416 | .424 | .A37 | 441 | 445 | 447 | 449 | 451 | 454 | 455 | 457
25 |.335|.376 | .418 | .439 | 452 | .460 | .474 | .479 | .483 | .485 | .487 | .490 | .492 | .494 | .496
26 | .362 | .407 | 452 | 475 | .489 | .498 | 513 | 518 | 522 | 525 | .527 | .530 | .532 | .534 | .536
27 | .390 | .439 | 488 | .512 | .527 | .537 | .553 | .559 | .563 | .566 | .568 | .571 | .574 | .576 | .578
28 | .420 | 472 | 525 | 551 | 567 | .577 | .595 | .601 | .605 | .609 | .611 | .615 | .617 | .619 | .622
29 | .450 | .506 | .563 | .591 | .608 | .619 | .638 | .645 | .649 | .653 | .655 | .659 | .662 | .664 | .667
Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.
CUADRO N° 2.17 CAPACIDAD MECANICA EN KN PARA ARMADURAS
TRACCIONADAS PARA ACERO B500S
Diametro NUmero de barras
(mm)
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
10 341 | 683 | 1024 | 1366 | 170.7 | 204.9 | 239.0 | 2732 | 307.3 | 3415
12 492 | 983 | 1475 | 196.7 | 2459 | 2950 | 344.2 | 393.4 | 4426 | 4917
14 66.9 | 113.9 | 200.8 | 267.7 | 3346 | 401.6 | 4685 | 5354 | 602.4 | 669.3
16 87.4 | 174.8 | 262.3 | 349.7 | 437.1 | 5245 | 6119 | 699.3 | 786.8 | 874.2
20 136.6 | 273.2 | 409.8 | 546.4 | 683.0 | 8195 | 956.1 | 1092.7 | 1229.3 | 1365.9
25 213.4 | 426.8 | 640.3 | 853.7 | 1067.1 | 1280.5 | 1494.0 | 1707.4 | 1920.8 | 2134.2
Fuente: Hormigon Armado, Jimeénez Montoya.14° edicion.
CUADRO N° 2.18 CAPACIDAD MECANICA EN KN PARA ARMADURAS
COMPRIMIDAS PARA ACERO B500S
Diametro NUmero de barras
(mm)
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
10 330 | 66.0 | 99.0 | 131.9 | 1649 | 1979 | 2309 | 2639 | 296.9 | 329.9
12 475 | 95.0 | 1425 | 190.0 | 237.50 | 285.0 | 3325 | 380.0 | 427.5 | 475.0
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14 64.7 | 129.3 | 194.0 | 258.6 | 323.3 387.9 452.6 517.2 | 5819 | 646.5

16 84.4 | 168.9 | 253.3 | 337.8 | 4222 506.7 591.1 675.6 | 760.0 | 8445

20 131.9 | 263.9 | 395.8 | 527.8 | 659.7 791.7 923.6 | 1055.6 | 1187.5 | 1319.5

25 206.2 | 412.3 | 618.5 | 824.7 | 1030.8 | 1237.0 | 1443.2 | 1649.3 | 1855.5 | 2061.7

Fuente: Hormigdn Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.

Para la determinacion de la cuantia mecénica w se utilizara el diagrama de interaccion
adimensional de 2A y recubrimiento de 10 por 100, d; = 0.10 - h para acero B500S entrando
con los valores:

_ N4 - etotal
H="T"17.
h-b?-f.q
N
v=—H/4
h-b-f.q

FIGURA N° 2.22: DIAGRAMAS DE ITERACION ADIMENSIONAL.

< 50!’

l 1
! !.i- ACERO
o — B400SA4BS00S
| 400 w 7 = 500 Nfmem*
| Y

ALe2A
2%

d'=0.10-h

Fuente: Hormigén Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.
Se encuentra la cuantia total w, la capacidad mecanica de la armadura

U=w-b-h-fyg

Entrando en el cuadro 2.18, de capacidad mecénica para AE-500 de armaduras comprimidas

y se determina el nimero de barras con su respectivo didmetro.

Calculo de la armadura transversal de la columna.
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El didmetro del estribo.

1
(bE tribo = { 2 ’ q)de la armadura longitudinal mas gruesa.
stribo =

6 mm.

La separacion de los estribos puede ser segln estas dos opciones.

S { b o h (el de menor dimension)

15- ¢de la armadura longitudinal mas delgada
2.7.7 Estructuras complementarias (losas alivianadas).
Para efectuar el disefio o la verificacion de los cerramientos horizontales se obtendran los
efectos maximos del paquete estructural Cypecad, como ser el momento y el cortante
maximo.
Altura de la losa:

h > % para viguetas entre apoyos.

Donde:
h = altura de la losa.
L = longitud de calculo de la vigueta pretensada.
Seleccion del tipo de vigueta prefabricada con sus caracteristicas de fabricacion.
Determinacion de la altura del firme o capa de compresion
Espesor de firme mm ------ e>30paraclaroL <6m
Espesor de firme mm ------ e>60paraclaroL>6m

Deflexiones permisibles:

Donde:
A,qm = deflexion admisible para el caso de viguetas pretensadas.
L = longitud entre centros de apoyo.
Esfuerzos admisibles:
fMaam = 0.5 - fc en compresion

fraam = 0.8 * Vfc en traccion.

f — Mmax "€
Mmax —

Ix
Donde:

Mp,ax = Momento maximo positivo.
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c = fibra més alejada ya sea en compresion o en traccion.
fc = resistencia de célculo del hormigon.
Verificacion de la seccion.

Verificacion de deflexiones:

5 W-L*
Aadm > —-
384 E-1
Verificacion de esfuerzos a flexion:

fMadm > meax
Verificacion de esfuerzos cortante:

Vmax
fya = 0.5 B, fea > fymax =

Atotal

Calculo de armadura de refuerzo:

My =16-M

_ Mg
ud - bw'dz'fcd

b,, = ancho de la pieza, analizaremos para un metro de ancho.
Uaiim = 0.319 - para losas de hormigon con un acero de AE-500
Con el valor encontrado de pg, entramos en la tabla universal de calculo cuadro 2.13 y

encontramos el valor de la cuantia mecénica w;.

Ag=wq b, d-
yd

Se debe calcular el area de acero minima que necesita la pieza, para esto del cuadro 2.14

encontramos la cuantia geométrica minima (Wgpyi,)-

Con la cuantia geométrica minima encontramos la armadura minima necesaria en la pieza.

Asmin = Wemin * bw - d

El area de la armadura final sera la mayor de los dos valores encontrados.

2.7.8 Fundaciones.

2.7.8.1 Zapatas aisladas.

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

dos direcciones paralelas a los lados de la base. Los efectos maximos son proporcionados por

el paquete estructural Cypecad.

Dimensionamiento.
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Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje x (M), Momento en el eje y (M,), Cortante en el eje x (Vy), Cortante en
el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (N).
Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de la carga
N.

P.P. apata=0.05-N

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima que debera tener

la misma.
N

Apec = a

Escogemos un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a y
b, estos deben ser valores en multiplos de 5 por fines constructivos.

Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico.

_ N 6 M 6 My

Omax A~ aZz-b — a-b?

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

Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con la siguiente férmula.

(

ao - by a-b ao+by
+ —_
4 2-k-1 4
d > _ 2-(a-ay)
dy =——=
4+k

_ 2 (b_bo)
ds = 4+k

d1:

Donde:

4-fyq

Yf* Oreal

ve= 1.6 foq = 0.5-/feq
El 6,04 puede ser el o4 0 €l 04gm-
Asumimos recubrimiento de la zapata de 0.05 m.
Por lo tanto la altura de la zapata seré igual a d + 0.05 m.
La altura minima que debera tener una zapata es de 0.20 m.
Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio real
de la zapata con la siguiente formula:

P. P-zapata =Ym- VOlumenzapata
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La carga vertical N total sera la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la zapata.
Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flector, y éste sumado con
el momento flector inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:

Moy = My + V- h

Moy =My £V, -h
Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las verificaciones
de estabilidad.
Verificacion al vuelco.

_ (N +P.P.apata) - a/2 >

Tva My +Va-h =150
(N +P.P.zapata) - b/2
= >

Tvb Mp +Vp-h 2 1.50
Verificacion al deslizamiento.
Para suelo sin cohesion:

(N +PPyp) tangy ) 2
s v = 1.50 y (pd = 5 ()

¢ = Angulo de rozamiento interno

Para suelo cohesivo:

v, = A'Vcd >150 ; Cq=0.50- cohesion

Célculo de armadura:

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para esto
calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.
Luego encontramos el momento (Me) a una distancia de 0.15 m de la cara de la comuna del
bloque méas comprimido.

Luego el momento mayorado sera:

Meq = 1.6 - Mg
— Med
Ha T hraz fg

w=py-(1-py)
El &rea de armadura sera:
f
As =w-b-d- —cd
yd
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Escogemos la cuantia minima wg i, (cuadro 2.14) y con ésta determinamos la armadura
minima necesaria en la pieza.
Asmin = Wsmin *b-d

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

2.8 Estrategia para la ejecucion del proyecto.

2.8.1 Especificaciones técnicas.

Son las que definen la calidad de obra que el contratante desea ejecutar por intermedio del
Contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, l0s ensayos a
los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso
de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, las
instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban adoptarse durante la
construccion; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion, y finalmente
las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.

2.8.2 Precios Unitarios.-

Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el computo
métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades definidas para
una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos determine el costo parcial
de la misma.

Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

a).- Costo de materiales.

b).- Costo de mano de obra.

c).- Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.

d).- Gastos generales.

e).- Utilidad.
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La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de ¢) y d) representan el costo indirecto,
la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al que adicionado
la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 60% de la mano de obra; como herramientas
menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos
generales el 10% y como utilidad el 10%. Para los impuestos se tomd un valor de IVA del
14,94 % y un valor de IT del 3,09 %.

A modo de referencia, la planilla de precios unitarios podra tener la siguiente forma:

FIGURA N° 2.23: PLANILLA DE PRECIOS UNITARIOS.
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ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

)JATOS GENERALES

Proyecto :
Item N°:
Actividad :
Cantidad :
Unidad :
Moneda :
. MATERIALES
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD FRESLY) o)
PRODUCTIV TOTAL
1
2
3
4
5
TOTAL MATERIALES 0,C
. MANO DE OBRA
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD FRECS Cose
PRODUCTIV TOTAL
1
2
SUBTOTAL MANO DE OBRA 0,C
CARGAS SOCIALES = (% DEL SUBTOTAL DE MANO DE OBRA) (55% al 71,18%) 60,00% 0,C
IMP. IVA MANO DE OBRA = (%DE SUMA SUBTOTAL DE MANO DE 13,00% 0,
TOTAL MANO DE OBRA 0,C
. EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD FREE.Q cor
PRODUCTIV TOTAL
1
* HERRAMIENTAS = (5% DEL TOTAL DE MANO DE OBRA) 5,00% 0,
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA'Y HERRAMIENTAS 0,
. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
COSTO
TOTAL
| GASTOS GENERALES =15%DE1+2+3 0,C
TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS 0,C
. UTILIDAD
COSTO
TOTAL
[ UTILIDAD =8%DE1+2+3+4 0,C
TOTAL UTILIDAD 0,C
. IMPUESTOS
COSTO
TOTAL
[ IMPUESTOS IT=3%DE1+2+3+4+5 0,0
TOTAL IMPUESTOS 0,
TOTAL PRECIO UNITARIO (1+2+3+4+5+6) 0,
TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales) 0,C

Fuente: elaboracion propia
2.8.3 Computos métricos.
Los computos metricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volimenes de
las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas geométricas
y trigonométricas.

A modo de referencia, la planilla de computo métrico podra tener la siguiente forma:

FIGURA N°2.24: PLANILLA DE COMPUTOS METRICOS.
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PLANILLA DE COMPUTOS METRICOS

"DISENO ESTRUCTURAL NUEVO CENTRO DE EDUCACION AUDITIVA DIANA" (CIUDAD DE TARJA)

Departamento : TARIJA

N° |Volumen| Di i | [ Cantidad

N® DESCRIPCION Unid. uecos
‘ | Veces| oArea [Lareo] Ancho | 'Uln 1 | Parcial | Total
L latraro da obra pza 1,00
1,00 1,00
TIotal= 1.00
Volumen| Di | Cantidad
N® DESCRIPCION Unid. H ecns
‘ | “'ece.s o Area |I.argn Ancho '\lln | u Parcial | Total
! Instalacion de Faenas elb 1,00
1,00 1,00
Total= 1.00
Volumen| Dimensiones(m) | | Cantidad
N® DESCRIPCION Unid. H; =
‘ | “'eces o Area |I.a.1-gn Ancho | Alto | - Parcial | Total
§ Demolicion y retiro de escombros 1,00
1.00 1.00
Volumen Total= 1.00
N° |Volumen| Di (m) | [ Cantidad
N® DESCRIPCION Unid. H em
‘ | Veces| oAves |Lareo Ancho | Alto | Parcial |  Total
3 Limpieza v desbroce m’ TJ65.27

100 76527 765,27

Fuente: elaboracion propia.
2.8.4 Presupuesto.
Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra 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 condicionado 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.
2.8.5 Planeamiento y cronograma de obra.
Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
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 formulacion de un conjunto

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

Para la planificacion y programacion del presente proyecto se haran uso del método de la
ruta critica el cual es un modelo matematico — Idgico. En funcidn a este se analizan mediante
los métodos PERT (método probabilistico) y CPM (método deterministico).

La representacion se la realizara mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacién relacionada con la programacion el cual muestra las
actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las actividades que se

desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra.
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3 INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Andlisis del levantamiento topogréfico.

La informacion obtenida del levantamiento topografico fue realizada con el equipo respectivo
y de manera Optima, el area total del lote donde se emplazara la nueva edificacién es de
765.2700 m?, actualmente consta con una superficie construida de 463.77 m? y la nueva
construccion tendra una superficie total construida de 503.9121 m?, no se presentan
desniveles considerables que perjudiquen en el desarrollo de la obra o generen gastos extras.

FIGURA N° 3.1: LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO DEL CENTRO.

Fuente: Elaboracion propia.

3.2 Andlisis del estudio de suelos.

El correspondiente analisis del estudio de suelos se realizé una inspeccion del lugar, donde
se analizo los lugares posibles donde se realizaron los pozos para el ensayo correspondiente,
se realizo el ensayo en el lugar donde corresponde la ubicacion de las zapatas en total dos
pozos (se realizaron solo dos pozos por motivos de que, es un centro en funcionamiento y
alberga estudiantes de distintas edades, por la seguridad de los mismos y porque solo se
disponia de esos dos lugares para la excavacion ya que todo los espacios estan construidos),
la excavacion de los pozos se realizo de forma manual, mientras se profundizaba la
excavacion se podia observar el tipo de suelo y si existen estratificaciones en el mismo. Se

excavo hasta encontrar suelo firme para poder hacer el ensayo de S.P.T.
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El pozo N°1 se pudo encontrar suelo firme aproximadamente a los 1,95 m, hasta esa altura
el suelo no presentaba estratificaciones sino que al contrario era conformado solo por arcilla
blanda, mientas que después de esa profundidad se estratificaba en material granular con
rocas de tamafio considerable, gravas y arenas. Por lo tanto se realizé el ensayo de S.P.T. por
ser dicho material, la profundidad del ensayo fue a los 2,10 m, el nimero de golpes de la
préactica de ese ensayo fue de 10 golpes, de donde se extrajo la muestra para el analisis de
laboratorio, después del ensayo se continuo la excavacion para ver si el material continuaba
con las mismas caracteristicas pero solo se pudo realizar unos 60 — 70 cm y no mas como es
recomendable, se pudo observar que el material continuaba con las mismas caracteristicas.
Una vez realizado el trabajo de campo, se hizo el trabajo de laboratorio donde se realizé la
granulometria representada en una curva de distribucion logaritmica, donde se puede
observar que el suelo presenta mayor cantidad de gravas y arena, el suelo por ser granular no
presenta los limites de plasticidad y liquido, el contenido de humedad in situ es de 2.75%,
donde se puede observar que no hay influencia de nivel fredtico y humedad que pueda
ocasionar algun problema a las fundaciones, la clasificacion de suelos respecta al método
SUCCS es un suelo GW, que tiene las caracteristicas de suelo gravoso y material grueso bien
graduado.

En lo que respecta al esfuerzo admisible del suelo se realiz6 con los 4bacos proporcionados
por el laboratorio de suelo de la U.A.J.M.S. donde se obtuvo un valor de 240.0000 KN/m2,
siendo asi un suelo apto para la fundacién con zapatas aisladas.

El pozo N°2 se pudo encontrar suelo firme aproximadamente a los 2,00 m, hasta esa altura
el suelo no presentaba estratificaciones sino que al contrario era conformado solo por arcilla
blanda, mientras que después de esa profundidad se estratificaba en material granular con
rocas de tamafio considerable, gravas y arenas. Por lo tanto se realizé el ensayo de S.P.T. por
ser dicho material, la profundidad del ensayo fue a los 2,15 m, el nimero de golpes de la
practica de ese ensayo fue de 9 golpes, de donde se extrajo la muestra para el analisis de
laboratorio, después del ensayo se continuo la excavacion para ver si el material continuaba
con las mismas caracteristicas pero solo se pudo realizar unos 60 — 70 cm y no mas como €s
recomendable, se pudo observar que el material continuaba con las mismas caracteristicas.
Una vez realizado el trabajo de campo se realizo el trabajo de laboratorio donde se realizo la

granulometria, representada en una curva de distribucion logaritmica, donde se puede
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observar que el suelo presenta mayor cantidad de gravas y arena , el contenido de humedad
in situ es de 2.48 %, donde se puede observar que no hay influencia de nivel freatico y
humedad que pueda ocasionar algun problema a las fundaciones, el suelo por ser granular no
presenta los limites de plasticidad y liquido, la clasificacion de suelos en lo que respecta al
método SUCCS es un suelo GW, que tiene las caracteristicas de suelo gravoso, y material
grueso bien graduado.

En lo que respecta al esfuerzo admisible del suelo se realizé con los abacos proporcionados
por el laboratorio de suelo de la U.A.J.M.S. donde se obtuvo un valor de 224.0000 KN/m?,
siendo asi un suelo apto para la fundacion con zapatas aisladas.

FIGURA N° 3.2: PUNTOS DE ENSAYO DEL S.P.T.

9.5,

—

2

20 N*Y

19.20 1~

Fuente: Elaboracion propia.

Una vez analizando los dos pozos podemos observar que constan con caracteristicas similares
tanto en su estratificacion como en su clasificacion y en su esfuerzo admisible. La
profundidad de fundacion establecida es de 2 metros a partil del nivel de tierra, y viendo

dichos esfuerzos permisibles se pueden emplear las zapatas aisladas.

3.3 Analisis del disefio arquitectdnico.
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El disefio arquitectdnico es importante porque nos ayudara a entender el planteo de la
estructura de sustentacion, la arquitectura proporcionada por la alcaldia municipal de Tarija
provee espacios de acordes a las exigencias de un centro para la rehabilitacion de personas
con discapacidades.

La nueva infraestructura del centro consta de una planta baja, primera planta y segunda
planta, cubierta de calamina con estructura metélica, zapatas aisladas (cuadradas), losas
alivianadas.

En cuanto a la distribucion de espacios el nuevo centro cuenta con 9 aulas para el ensefio
pedagogico, una direccion, secretaria, cocina, comedor, salon de reuniones, 2 aulas para
discapacidades multiples, un gabinete de fisioterapia, aula de taller productivo, una aula de
apoyo Yy un salon auditorio, con sus respectivas baterias de bafios para cada piso, para la
practica de deportes consta con una cancha poli funcional.

3.4 Planteamiento estructural.

El planteamiento estructural fue definido en el perfil de proyecto y como resultado tenemos
lo siguiente:

3.4.1 Estructura de sustentacion de cubierta.

Para la estructura de sustentacion de cubierta tenemos cerchas metalicas como muestran en
el plano arquitectonico del nuevo centro de educacion auditiva diana.

3.4.2 Estructura de sustentacion de la edificacion.

Para la estructura de la edificacion se propuso realizar pérticos de H°A°. La estructura
porticada del presente proyecto se idealiza como una formacién de barras unidas entre si por
nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y pilares de hormigon armado, sometidas a
cargas gravitacionales o de peso propio, cargas vivas, sobrecargas.

3.4.3 Estructuras complementarias.

Las estructuras complementarias a trabajar en este capitulo perteneciente al nuevo centro
seran los cerramientos horizontales o las losas alivianadas de Hormigon. Donde las
caracteristicas de los mismos estaran de acorde a los planos arquitectonicos y el calculo estara

basado tomando en cuenta los usos de los espacios y las cargas de servicio.

3.4.4 Fundaciones.
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Las estructuras de fundacion fueron definidas con respecto a el estudio de suelos, como se
pudo observar en el anélisis del estudio de suelos del lugar de emplazamiento, es apto para
fundar a los dos metros de profundidad, por lo que se opt6 por zapatas aisladas de Hormigon
Armado como estructuras de fundacion.

3.5 Andlisis, célculo y disefio estructural.

Para el andlisis, célculo y disefio estructural, la nueva infraestructura consta de tres plantas
identificadas con sus diferentes usos y equipamientos.

3.5.1 Estructura de sustentacion de cubierta.

El disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta consta de los siguientes pasos:
Seleccidn del tipo de cercha.

La seleccion de la cercha esta de acuerdo a la luz a cubrir y a la pendiente de la cubierta, que
estd en funcion al tipo de material de cubierta: la cubierta esta dada por la arquitectura del

nuevo centro que fue proporcionada por el municipio de la ciudad de Tarija, consta de la

siguiente caracteristica:
FIGURA N° 3.3: VISTA ISOMETRICA DE LA CUBIERTA.

CERCHATS CERCHATI

7.70 1225

Fuente: Elaboracion propia.

Analizando la luz mas larga a cubrir de 13.2500 m podemos adoptar la cercha tipo Howe,
que es la mejor adecuada para luces grandes, ya que son mas rigidas por la disposicion de
sus elementos. La altura de la cubierta es de 2.2500 m, el espaciamiento entre pafios es de
1.2000 m, con sus respectivas pendientes.

FIGURA N° 3.4. CERCHA TIPO HOWE.
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Fuente: Manual de disefio para maderas del Grupo Andino.

Luces recomendadas = 6 — 12 m 0 mé&s (con mas pafos).
Relacion altura sobre longitud ? = % - =
- Mayor luz a cubrir por la cercha de 13.2500 m

- Larelacion ? esta dentro de lo establecido 0.2500 < 0.3400 < 0.4200

Tipo de acero a utilizar:

Para el disefio de la estructura se utilizara el acero con las siguientes caracteristicas:

Acero ASTM A-36

Fy, = 250,000.0000 KN/m?  esfuerzo minimo de fluencia.

F, =410,000.0000 KN/m?2 esfuerzo minimo de tension.

E = 2.1x108 KN/m? modulo de elasticidad.

Se dispondra de este tipo de acero porgue es el que se puede encontrar en nuestro medio.
Para el calculo de la cercha se idealizara de tal forma que la misma trabaje en compresion o
en traccion. Esto se logra colocando las correas en cada nudo de la cercha, para que las cargas
se traspasen como cargas puntuales a la misma.

Disefio de correas.

Para el disefio de las correas se tomo en cuenta la situacion mas critica de toda la cubierta

con fines de uniformizar los elementos de la misma.

FIGURA N° 3.5: CARACTERISTICAS DE LA CERCHA TIPO HOWE.
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Fuente: Elaboracion propia.

Disposicion de correas:

FIGURA N° 3.6: DISPOSICION DE CORREAS EN LA CERCHA.

Fuente: Elaboracion propia.

Separacion horizontal entre correas s =1.2000 m

Separacion inclinada entre correas  s;= 1.3903 m

Longitud de las correas L = 1.5000 m

Angulo de inclinacion de la cubierta = 30.3030°

Analisis de cargas:

Las cargas a considerar en el disefio de la cubierta son: cargas permanentes y cargas variables.
Cargas Permanentes: G

Material de cubierta: calamina galvanizada N° 26.

CUADRO N° 3.1: CARACTERISTICAS DE LA CALAMINA N°26.

CALIBRE PESO Peso
longitud area
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N° mm (KN/m) ( KN/m?2)
26 0.4500 0.0353 0.0422
Fuente: Disefio de estructuras de Acero. Marc Cormac. 5° edicion.

P, Calamina N°26 = 0.0422 KN/m?2

Peso propio de la correa a emplear: perfil costanera:

Designacion: G 30x60x10x2 mm.

FIGURA N° 3.7: PERFIL COSTANERA 60x30x10x2.

%)

Fuente: Disefio de estructuras de Acero. Marc Cormac. 5° edicion.
CUADRO NF° 3.2: CARACTERISTICAS DEL PERFIL COSTANERA 60x30x10x2.

DIMENSIONES AREA | PESO | MOMENTO DE RADIO DE
INERCIA GIRO
h h c e | (x107%) IX ly rx ry
(x1077) | (x1077)
mm | mm | mm | mm m2 KN/m m* m* m m
60 30 10 2 2.5400 | 0.0196 | 1.4880 | 0.5280 | 0.0242 | 0.0144

Fuente: Disefio de estructuras de Acero. Marc Cormac. 5° edicion.
Pp del perfil =0.0196 KN/m

Cargas variables: Q

Carga de mantenimiento.-

Pprom de una persona = 1.000 KN --- carga puntual.
Carga de viento: W

La carga de viento esta dada por la siguiente expresion:

P= L C - V?
" 16

Donde:

P = Presion del viento (Kg/m?).

C = coeficiente edlico.

V = velocidad del viento (m/s).

Para un angulo de inclinacion de 30.303° tenemos:
Barlovento c; =0.2061
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Sotavento ¢, =-0.4000
Para el disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta tomaremos en cuenta solo la
carga de barlovento porque es la que genera presion en la misma.

Para una velocidad promedio en la ciudad de Tarija de 24 m/s (fuente SENAMI) tenemos:
P = — - 0.2061 - 24.00002
P =0.0742 KN/m?

Hipdtesis de cargas:
Carga permanente: G

FIGURA N° 3.8: DESCOMPOSICION DE LA CARGA PERMANENTE.

' Pp = 0.0422 KN/m?

b

1.2000 1.2000

Fuente: Elaboracion propia.
Pcalamina = P, - s = 0.0422 - 1.2000
Pcalamina = 0.0506 KN/m
Pcorrea = 0.0196 KN/m

Peso total de la carga permanente:

G =0.0506 + 0.0196 = 0.0702 KN/m
Carga variable: Q

Q =1.000 KN --- carga puntual.
Carga de viento: W
FIGURA N° 3.9: DESCOMPOSICION DE LA CARGA DE VIENTO.
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P=007T42 KN 1 Pv =P/ cos (30.3030")

Pv = 00742 / cos (30.3030")

Pv = 00859 KNmM*

30.393°

- -
i

Fuente: Elaboracion Propia.
W =P, -S=0.0859-1.2000 = 0.1031 Kg/m

Hipotesis 1 = 1.6000 - G + 1.6000 - Q

gl =1.6000 - 0.0702 + 1.6000 - (1.000/1.5000)

gl =1.1791 KN/m

Hipdtesis 11 =0.9000 - (1.6000 - G + 1.6000 - Q) + 0.9000 - 1.6000 - W

g2 =0.9000 - (1.6000 - 0.0702 + 1.6000 - (1.000/1.5000) + 0.9000 - 1.6000 - 0.1031
g2=1.2102 KN/m

Considerando la hip6tesis mas desfavorable, la hipotesis 11 tomaremos como coeficientes de

carga 1.4400 para todas las cargas actuantes en la estructura d5e sustentacion de la cubierta.

Por lo tanto las cargas para el disefio de las correas seran:
g =1.4400 - 0.0702 + 1.4400 - 0.1031 = 0.2496 KN/m
P =1.4400 - 1.000 = 1.4400 KN se analizara la carga puntual en el centro de la correa.

FIGURA N° 3.10: IDEALIZACION DE LA CORREA.
1.4400

0.2496 KN/m

Fuente: Elaboracion propia.

Andlisis estructural:
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Se idealiza la correa como una viga simplemente apoyada, cuyos efectos maximos se usaran
para el disefio de la misma y las reacciones generadas en los apoyos seran transmitidas como

carga puntual a cada nudo de la cercha.

Mmax = S + 22 = 06102 KN'm

V="1242=09072 KN
Disefio:
El perfil seleccionado es el COSTANERA 30x60x10x2 mm con las siguientes caracteristicas
ya mencionadas.
Se disefiara las correas mediante el método de flexion asimétrica verificando que los
esfuerzos generados por las cargas se encuentren en la zona elastica de tal modo que no se
superen el limite de fluencia del material y a su vez la verificacion de la flecha méxima de la
seccion.
Verificacion de los esfuerzos maximos:

FIGURA N° 3.11: CORREAS ACTUANTES EN FLEXION ASIMETRICA.

Y
-

Fuente: Resistencia de materiales, Timoshenko. 5° edicion.
Los momentos en cada direccion estan dados por:
My = Mpax - €0s (30.3030°) = 0.5852 KN'm
M, = Mpay - €0 (30.3030°) = 0.3420 KN-m

Los esfuerzos méaximos generados en cada direccion son:

Enladireccion Y oy = —t= % = 107,514.0000 KN/m2

Ix

En la direccion X 6. = Mf’y'c = ‘l:% = 112,369.0000 KN/m?2

Limite de fluencia del material es igual a:
F, =250,000.0000 KN/m? 1.15 factor de seguridad para el Acero.

Gadm = 217,391.3043 KN/m2
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Donde podemos observar que en ninguno de los dos sentidos el valor del esfuerzo maximo

generado por las cargas sobrepasa el limite de fluencia por lo que se garantiza que trabaja en

la zona elastica del material.

Oadm > Omax

217,391.3043 KN/m2 > 107,514.0 cumplejii

Verificacion de la flecha maxima generada:

L
fadm > 7= = 0.0050 m

Deflexion admisible para vigas que soportan cargas permanentes y variables en las cuales no

tienen construidos muros o tabiques encima.

Se procede a verificar la deflexion méaxima en el eje Y por fines de estabilidad.

_ 5-Qy-L* Py- L3
max ™ 3g4.E-Ix @ 48-E-Ix

Qy =q - cos (30,303°) = 0.2154 KN/m
Py =P - sen (30,303°) = 0.1243 KN
fnax = 0.0032 m

fadm > fmax
0.0050 m > 0.0032 m cumpleijiiii
Por lo tanto se usara para las correas:
PERFIL COSTANERA............... 30x60x10x2 mm

Disefio de la cercha:

Las caracteristicas de la cercha son las siguientes:

FIGURA N° 3.12: CARACTERISTICAS DE LA CERCHA DE ESTUDIO.
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1

Fuente: Elaboracion Propia.
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De la forma que se idealizo la cercha, las correas transmiten las cargas actuantes en la cubierta
como una fuerza puntual a los nudos de la misma.

Cargas transmitidas por las correas.

FIGURA N° 3.13: CARGAS TRANSMITIDAS POR LAS CORREAS A LOS NUDOS
DE LA CERCHA.

Fuente: Elaboracion propia.
Peso propio de la estructura:
El perfil seleccionado para el disefio de las cerchas es el Tubular 40x60x1.6 mm.
FIGURA N° 3.14: PERFIL TUBULAR 40x60x1.6.

Fuente: Disefio de estructuras de Acero. Marc Cormac. 5° edicion.
CUADRO NF° 3.3: CARACTERISTICAS DEL PERFIL TUBULAR 40x60x1.6.

DIMENSIONES | AREA | PESO | MOMENTO DE RADIO DE
INERCIA GIRO

h b t | (x107%) I ly rx ry
(x1077) | (x1077)

mm | mm | mm m2 KN/m m* m* m m

40 60 1.6 | 3.0320 | 0.0293 | 1.5214 | 0.8150 | 0.0240 | 0.0164

Fuente: Disefio de estructuras de Acero. Marc Cormac. 5° edicion.




De donde tenemos:
Peso por metro del perfil = 0.0293 KN/m
Longitud total de los elementos = 55.9200 m
Peso total de la cercha = 1.6407 KN
Dividiendo entre el nimero de espacios igual a 12 tenemos una carga por nudo:
P =0.1367 KN

Peso propio del cielo falso de placas drywall + estructura metalica de 0.2500 KN/m?2 (fuente
especificaciones SINERGY).

Pcf=0.250 - 1.50 - 1.20 = 0.4500 KN

Carga en los nudos transmitidas por el peso propio de la estructura y el cielo falso.

FIGURA N° 3.15: CARGA DE PESO PROPIO Y CIELO FALSO EN LA CERCHA.

J 1367 KN

1367 KM J 1367 W
01387 KN 0 1367 KN
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b |
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Y | - " 3 A
0634 ’ ) 0 0554 WM
] M ’ :
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B B ks — —- - i . "t
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D 2250 %N 0 4500 KM 0 4500 X S00KN O l!'r KN QASIOKN 04500 KN Q4500 KN OASDOKM D 4500 MN 0 4500 KN 0 4500 KN 02250 KN

Fuente: Elaboracion propia.

Cargas totales en las cerchas.

FIGURA N° 3.16: CARGA TOTAL ACTUANTE EN LA CERCHA.

% KN
439 NN 0438 K
| |
1 0430 KN T 1 0438 KN
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) 450 K O A K U 450 KN 450 K 0 450 KN 0 450 KN 0 450 KN Q4h0 KN Q450 K QA4L0 KN 0450 KN

Fuente: Elaboracion propia.
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Calculando las fuerzas internas tenemos:

CUADRO N° 3.4: FUERZAS INTERNAS EN LOS ELEMENTOS DE LA CERCHA.

LONG. | F.I.
ELEM (m) (KN) | OBSERV

0.8250 | 7.8750 | tracc
0.8714 |-8.3110| comp
0.2805 | 0.4500 | tracc
1.0000 | 7.8750 | tracc
1.0386 |-2.7060| comp
1.0562 |-5.5650| comp
0.6205 | 1.1800 | tracc
1.2000 | 5.2690 | tracc
1.3509 |-3.0600| comp
1.2675 [-2.6950| comp
1.0285 | 1.8550 | tracc
1.2000 | 2.5500 | tracc
1.5804 [-3.2940| comp
1.2675 [-0.0530| comp
1.4365 | 2.5960 | tracc
1.2000 | 0.0500 | tracc
1.8718 [-3.9100| comp
1.2675 | 251,8 tracc
1.8445 | 3.3770 | tracc
1.200 [-2.3890| comp
2.2005 |-4.3960| comp
1.2675 | 5.0620 | tracc
2,2525 |-5.4260| comp
Fuente: Elaboracion propia.

Acero a utilizar es ASTM A-36.
Fy, = 250,000.0000 KN/m2
F, =410,000.0000 KN/m?

sSi<lcHlo|mo|v|o|Z|IZ|r|R|l«|—|T|O|mMmMO|O|m|>

Utilizando un factor de seguridad de 1.1500 para el acero estructural:

Fy’=217,391.3043 KN/m?
F, =356,521.7391 Kg/m?

Para fines de uniformizar la cercha, dimensionaremos los elementos con los valores més

criticos tanto en traccion como en compresion.

Disefio estructural de los elementos.
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CUADRO N° 3.5: ELEMENTOS CON MAYOR SOLICITACION A DISENAR.

LONG F.l
ELEMENTO (m) (KN) OBS
D 1.000 7.8750 Tracc
B 0.8714 -8.3110 Comp

Fuente: Elaboracion propia.
Disefio del elemento D (traccion).
Para el disefio de la seccion sometida a traccion el perfil seleccionado debe cumplir las
siguientes condiciones basicas para asegurar la resistencia, ductilidad y estabilidad de los
mismos:
1.- capacidad resistente.- debe cumplir las siguientes condiciones:
Cedencia de la seccion en el area real.
217,391.3041- 3.0320x10~* > 7.8750 KN
65.2174 KN > 7.8750 KN cumplejjj
Fractura de la seccion del area efectiva.
N, = F - A, =
356,521.7398; 3.0320x10~* > 7.8750 KN
106.9565 KN > 7.8750 KN cumplejjj
2.- Esbeltez Limitada.- la esbeltez maxima de los miembros solicitados por traccion axial,
deben cumplir la relacion:

A=-=-<300

e N

< 300

0.0164 —

A=60.9756 <300 cumplejiji

A=

3.- Deformacion compatible.- como se trabaja con un mismo material en toda la estructura

las deformaciones seran compatibles quedando asi las deformaciones:

P-L
Al = —
L E-A
A — 7:8750:10000
L 2.1x108 - 0.0003
A, =0.0001 m.
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Disefio del elemento B (compresion).

Calculo de la longitud efectiva:

Longitud del elemento = 0.8714 m

Coeficiente de longitud K =1.0000
|=K-L=1.0000-0.8714=0.8714 m

Esbeltez médxima:

Amax = — <200

min

1.0000:0.8714
Apay = 000871 200

0.0162

53.0488 < 200 cumpleijij

Definicion de la frontera entre columna elastica e inelastica.-

K-l F
)\C - . ’_y
Fmin’ T E

A. = 0.5826 < 1.5000

Por lo tanto corresponde a la siguiente relacion para el esfuerzo critico:

Ferit = 0,658%¢” + Fyy ~mnmneev para A, < 1.5000

Fepic = 0.6580 05826” . 217 391.3043
Ferit = 188.5990 KN/m?
Resistencia normal a la compresion:
Ph= Ferie - A

P, =188.5990 - 0.0003 = 57.1832 KN

Verificacién de la carga solicitada.- La condicién que debe cumplir es:
Py 2 Py (solicitada)

57.1832 KN > 8.3110 KN  cumplejjj

Resultados del dimensionamiento para las cerchas:
CUADRO N° 3.6: RESULTADO DE LOS ELEMENTOS DE LA CERCHA.

ELEMENTOS F.l. SERCCION PERFIL
cordon superior | Comp rectangular 40x60x1.6
cordon inferior | Tracc. rectangular 40x60x1.6

montantes Comp rectangular 40x60x1.6
diagonales Tracc. rectangular 40x60x1.6

Fuente: Elaboracion propia.
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FIGURA N° 3.17: REACCIONES GENERADAS EN LOS TIPOS DE CERCHAS.
Cerchatipo 1

15505 WM
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1.0361 KN 1.0361 KN

1.0361 KN 1.0361 KN
0.9036 KN 0.9036 KN

N L2
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0A5KN 46 KN D45¥N 045 KN DAa5 KN 04519 45 ¥N

5.50 KN 770 KN

Fuente: Elaboracion propia.
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Disefio de uniones.
Las uniones de los elementos de las cerchas se las realizara mediante soldadura, para ser mas
especifico sera la soldadura del tipo de ranura de penetracion completa, en forma de V simple,
para asi garantizar las mismas.
Para acero A-36

Fy, =250,000.0000 KN/m? < 290,000.0000 KN/m?

Para el material base de acero A-36 se recomiendan que se utilice electrodos E60xx que

comunmente se usan para aceros con valores de Fy entre 36 y 60 Ksi, utilizdndose asi para

unir material delgado aproximadamente hasta de 5/16 plg (7,9 mm) de espesor, siendo de

esas caracteristicas el material empleado en el disefio de las cerchas.

Por lo que, las uniones de las cerchas se realizaran por soldadura de fusidn, empleando la

soldadura de arco, con el tipo de soldadura en V simple, todo con electrodos E60xx.
FIGURA N° 3.18: SOLDADURA EN V, DE PENETRACION COMPLETA.

Fuente: Disefio de estructuras de Acero. Marc Cormac. 5° edicion.
3.5.2 Estructura de sustentacion de la edificacion.
Para la estructura de sustentacion se realizo el disefio en el paquete de disefio estructural
CYPECAD, se realizara un célculo manual de los elementos seleccionados de la estructura.
Datos de los materiales empleados en la estructura:
Hormigon = H 25
Acero estructural = AE 500
Resistencia caracteristica del H° f., = 25,000.0000 KN/m?
Limite de fluencia del acero fy; = 500,000.0000 KN/m?
Peso especifico del H°A° = 25.0000 KN/m3
Vida util del proyecto: 50 afios, edificios de viviendas u oficinas y estructuras de ingenieria
civil (excepto obras maritimas) de repercusion econémica baja a media.

Grado de exposicion Il a, recubrimiento minimo 0.0020 m.
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Recubrimiento geométrico o nominal:
Vigas, columnas = 0.025 m.
FIGURA N° 3.19: RECUBRIMIENTO NOMINAL PARA COLUMNAS Y VIGAS.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Losa alivianada = 0.0200 m.

FIGURA N° 3.20: RECUBRIMIENTO NOMINAL PARA LOSAS.

Recubemiomo supedon’) | 20) om
Fnateymers ey | 20 am

Heoutdmioms e (3 20 om

1

s—w
R

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
Zapatas = 0.0500 m
Escaleras = 0.0300 m

Coeficientes de seguridad del hormigén y. = 1.5000
Coeficientes de seguridad del hormigén y, = 1.1500
Profundidad de fundacion = 2.0000 m

Esfuerzo admisible del terreno ¢ = 224.0000 KN/m?
Analisis de cargas.-

Para la determinacion de cargas actuantes se analizaron los usos de los ambientes, los
materiales de acabado como el peso propio de la estructura.

Las cargas tomadas en cuenta en el disefio son:
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e El peso transmitido por la cubierta.

e Peso propio de la estructura (calculado automaticamente por el paquete estructural)

e Sobre carga de uso:

CUADRO N° 3.7: SOBRECARGAS DE USO PARA EDIFICIOS DOCENTES.

USO DEL ELEMENTO

SOBRECARGA KN/m?

E. Edificios docentes

Escaleras y accesos
Balcones volados

Aulas, despachos y comedores

3.000
4.000
Segun art. 3,5

Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.

e Cargas lineales de los muros: 4.000 KN/m

e Cargas por acabados en las losas : 1.000 KN/m?

Para la definicion de nimero de barras y didmetros se usara el siguiente cuadro segun al area

necesaria de la seccion.

CUADRO N° 3.8 DIAMETRO Y AREA DEL ACERO ESTRUCTURAL.

@ (mm) | Area (cm?) N° de barras | N° de barras adoptado
6 0,2827 - -
8 0.5027 - -
12 1.131 - -
16 2.011 - -
20 3.142 - -
25 4.909 - -

Fuente: Elaboracion propia.

Calculo de la viga de hormigon armado.

Para realizar la verificacion de la seccion, como de la armadura calculada por el programa,

realizaremos un calculo manual de la viga mas comprometida en cuanto a solicitaciones de

carga. En nuestro caso sera la viga en el primer piso, pértico 20 entre los pilares P36 y P30.
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FIGURA N° 3.21: VIGA SELECIONADA PARA EL ANALISIS.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Para los cual los efectos méaximos generados son los siguientes:

Datos:

Mmax(+)= 135.7000 KN-m Momento méximo (positivo)

b,, =0.2500 m Ancho de la pieza

d1=0.0430 m Altura de recubrimiento mecénico
h =0.4000 m Altura total de la pieza.

Determinacion del f.q Y fyq, resistencia de calculo del hormigon y del acero.

fox _ 25,000.000

feq = = 16,666.6667 KN/m?
Ye 1.5000
fq = 2k = 200000000 - 434 782 6087 KN/M?
Ys 1.1500

Calculo de la armadura longitudinal a traccion:
Mg4= 135.7000 KN-m

Altura Gtil de la viga:

d=h-d; =0.4000 - 0.0430 = 0.3570 m

Momento reducido de calculo:

Mg _ 104.5000
Ha bw-d2-f.q 0.2500:0.30702:16,666.6667

My, = 0.3190 para AE 500 (cuadro n® 2.15)

=0.2555

0.2555 < 0.3190 La pieza no necesita armadura en compresion.
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Con el valor del momento reducido de calculo (., ), determinamos la cuantia mecanica
(ws), para determinar el area de acero a traccion necesaria: (cuadro n° 2.13)

Para u, = 0.2500 --------- w, = 0.3069
Para pg = 0.2555 ---------- w, = 0.3159
Para = 0.2600 ----------- w, = 0.3232

Area necesaria de acero:

16,666.6667
434,782.6087

Ag=wg by, -d- ;y—j = 0.3159 - 0.2500 - 0.3570 -
A, =0.0011 m2
Con la cuantia mecanica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
necesaria en la pieza para vigas con armadura en traccion.
Wgmin = 0.0028 (cuadro n° 2.14).
Agmin = Wsmin * bw * d = 0.0028 - 0.2500 - 0.3570
Agmin = 0.0002 m?

Para el dimensionamiento de la armadura en traccion tomamos el valor mayor de las areas
de acero calculadas anteriormente:
As =0.0011 m2

Obtencion del diametro y nimero de fierros para As positiva en la viga:

@ (mm) Area (cm?) N° de barras | N° de barras adoptado
12 1.131 9.5569 10
16 2.011 5.3758 6
20 3.142 3.4405 4
25 4.909 2.2019 3

Se utilizara 4220
Area real:
As@20mm =4 -4.909 = 0.0013 m?
0.0013 m2>0.0011 m2 cumplejjj
Caélculo de la armadura longitudinal superior a compresion:
Como la pieza no requiere armadura a compresion, constructivamente se colocara armadura
minima. Por lo tanto:
Se utilizara 2210
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Verificacion de la seccion:

Capacidad mecanica:

YAV T7, 7o —— U = 546.4000 KN
A’ 2010 -====mmmmmmmeee U’ =68.3000 KN
_ A-fyg ,  Alfyg

- W _—
b-d-feq b-d-feq
546.4000

W= e T = 0.3673
W= —— 0_:58;’;0_"1"6'666.6667 = 0.0534
Wy =W—-W
we = 0.3673 — 0.0534 = 0.3214
Para wg = 0.3069 ---------- £ =0.5189 ~--emener 1= 0.2500
Para wo = 0.3214 ---------- £ = 0.5432 ---mnner 1= 0.2589
Para wg = 0.3232 ---------- g V1) — 1= 0.2600

Teniendo en cuenta que si & < 0.1667 se toma A’ = 0 por seguridad. Por lo tanto tenemos el

momento Ultimo resistente de la seccion:

My=u-b-d-f,q=0.2589 -0.2500 - 0.35702 - 16,666.6667

M, = 137.4870 KN-m
M, = 137.4870 KN-m > My = 135.7000 KN-m
Verificacion de la flecha

La flecha admisible para vigas sometidas a cargas permanentes y sobre cargas con muro o
tabique construida encima es de:

_ L _ 640 _
fadm _ﬁ_ %—00128m

La flecha calculada en el programa es la siguiente:

_ L _ 640

£ =——=%2-00089 m
715 715

faam = 0.0128 m > f,, =0.0117 m
Calculo manual de la flecha actuante en la viga.
Flecha o deformacion instantanea.

Momento de fisuracion.
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f,=037-" /fcka

f.. =0.37 - 3/25.00002 = 3163.4555 KN-m

| = b-h® _ 0.2000-0.40003

12 12
| =0.0013 m*
y = 0.2000 m
Mf — fcty'l — 3,163.405230'(()).0013 — 210897 KNm

Rigidez a flexién en seccion sin fisurar.

Eem = 8500 - 3/Fom;
Ecm = 8500 - /25 + 8 = 27°264,041.8050 KN/m?

Rigidez a flexidn, en flexion totalmente fisurada.

As
PL=5
Ag; (49920) =0.0013 m?
_ 0.0013 3
P1 = 52500 03570 0.0141
Eg
n=
ECm

200/000,000.0000
n=———————=0.0007

27'264,041.8050

x:d-n-p1-<—1+ 1+ )

n-pq

2
0.0007 - 0.0141

X =0.3570 - 0.0007 - 0.01408 - (—1 + \/1 + > =0.1295m

f=n- Ag - (d-x)-(@d-%)

I = 0.0007 - 0.0013 - (0.3570 - 0.1295) - (0.3570 - =)

If = 0.0007 m*
Momentos actuantes en viga respecto a sus diferentes cargas actuantes.
Momento generado por el peso propio Mpp = 23.4000 KN'm
Momento generado por la carga muerta My = 17.6000 KN-m

Momento generado por la sobre carga Mg =23.3000 KN*m
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Fraccion cuasi permanente del momento flector debido a la sobre carga con un coeficiente
de simultaneidad de vy = 0.60 My, = 0.60 - 23.3000 = 13.9800 KN-m

Por lo tanto tenemos:
M, centro = 64.3000 KN-m M, izq = 101.9000 KN-m M, ger = 101.2000 KN:m

Rigidez a flexion efectiva, para casos intermedios.
M) 3 Me) 3

Ie:(M—Z) -1b+[1— (M—f) ]-If

Para vigas continuas tenemos:

[e =025 - Ieizq +0.50 - Ie centro 10-25 " I¢ ger

3 3
M M
Ieizq - (Ma ifzq) . Ib ¥ [1 B (Ma ifzq> l . If

leiq = (Z227)°. 00013 + [1 - (Zromory’ ] +0.0007 le izq = 0.0007 m*
ecaneo = () e 1= G2) ]
leisg = (21‘3’?2;)3 .0.0013 + [1 - (21‘3’322)3 ] . 0.0007 I centro = 0.0007 m*
e = (2) 1o+ 1 () |
oo =) 0000+ [1 - (222 | 00005 100008
Por lo tanto:

[, =0.25-0.0007 + 0.50 - 0.0007 + 0.25 - 0.0006
I, =0.0007 m*
Con los momentos que nos brinda el Cypecad podemos sacar las cargas uniformes de cada
situacion:
Momento aproximado en vigas continuas en el centro tenemos.

W- L2
16

M=

Peso propio Wpp =9.1406 KN/m
Peso propio Weym = 6.8750 KN/m

Peso de la fraccion cuasi permanente debido a la sobrecarga My, = 5.4609 KN/m
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Longitud de la viga actuante solo en el momento positivo para poder hacer un analisis de una
viga simplemente apoyada L =0.7 - 6.4000 = 4.4800 m
Las flechas originadas seran:

Flecha del peso propio.

foo = 5-Wpp-L* _ 5-9.1406 - 4.4800*
PP = 384 Ecm-le  384-27'264,041.8050 - 0.0007
fpp =0.0026 m
Flecha de la carga muerta.
_ 5-Wem-L* _ 5-6.8750 - 4.4800%*
CM ™ 384 B¢y -le  384-27'264,041.8050 - 0.0007
fCM =0.0020 m
Flecha de accidn cuasi permanente de la sobrecarga.
£ = 5-Wy-L* 5:5.4609 - 6.4000*
VY T 384-Eqp -le  384-27'264,041.8050 - 0.0007
f, =0.0016 m

La flecha instantanea sera:

finst = fpp + fom + £y

finst = 0.0026 + 0.0020 + 0.0016
finse = 0.0062 m

Flecha diferida producida por acciones de larga duracion.
Suponemos que se descimbra a los 15 dias, se pone la carga muerta al mes y se entra en
servicio en a los seis meses de la puesta del hormigén.
Coeficiente equivalente de edad de puesta en carga.

£ = §1° Mpp+ &* Mcm + §3° My,
€ Mpp+MCM+ML|J

Teniendo: &, =0.50 (15 dias) &, =0.70 (1 mes) &5 =1.20 (6 meses)

E _0.50-23.4000+ 0.70-17.6000+1.20 - 13.9800
€ 23.4000 +17.6000+13.9800

f _ . § (5afios)—&e
diferida — linst 1450 - pr

=0.7420

2.0000 — 0.7420
1+50-0

fdiferida =0.0053 m

Flecha de accidn no cuasi permanente de la sobre carga.

faiferida = 0.0062 -

e G-y
fa-y =fy -
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(1-0.6)
0.6

f(l— V) =0.0016 -

f(l— ) =0.0010 m

Por lo tanto la flecha total actuante en la viga es de:
ftotal = finst + fdiferida + f(l— y)
fiota1 = 0.0062 + 0.0053 + 0.0010

fiotal = 0.0125 m
Para la flecha activa se calcula la flecha originada hasta el instante que se haya construido el
elemento no estructural como es la carga muerta del muro de ladrillo (1 mes).
Solo actuan el peso propio del elemento estructural y la sobrecarga.
finst = fppt+ fy,
finst = 0.0026 + 0.0016
finst = 0.0042 m

La flecha diferida hasta dicho instante 1 mes

_ &1 Mpp
Ee(lmes) - Mpp

_ 0.70-23.4000

€e(imes) = ——-.—— = 0.7000

23.4000

& (5aifios)—¢&,

fdiferida(lmes) = finst (1mes) " " 5o~ o

2.0000 — 0.7420

fdiferida(mes) =0.0042 - 14500

fdiferida(mes) =0.0052 m
Por lo tanto la flecha activa es igual a la flecha total menos la ya se haya producido hasta el
instante en que se construye dicho elemento dafiable.

factiva = ftotal - fdiferida(mes)

foctiva = 0.0125 — 0.0052

L

factiva =0.0079 M ------------m--o- factiva = m

Calculo de la armadura negativa en la columna P36 (refuerzo por momento negativo
en apoyo).

Datos:

Mmax(-)P36 = 149.5000 KN'm  (Momento maximo negativo generado en el apoyo P36)

Momento reducido de calculo:
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M4 = 149.5000 KN'm

Mg _ 149.5000 _
Ha = b, 2 fog _ 02500035702 16,666.6667 0.2815
Mg iy = 0-3190 -------- 0.2815 < 0.3190

Con el valor del momento reducido (u,), determinamos la cuantia mecanica (ws), para

determinar la armadura necesaria en el refuerzo generado por el momento negativo en el

apoyo P36:
Para i, = 0.2800 ------------- w, = 0.3570
Para pg = 0.2815 ------------- w, = 0.3597
Para i, = 0.2900 ------------- w, = 0.3750
A =wg by, -d- =4 =03570 - 0.2500 - 0.3570 - ~2866.6667
fyd 434,782.6087

A =0.0012 m2
Con la cuantia mecanica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
necesaria en la pieza, para vigas con armadura en traccion.
Wemm = 0.0028
Agmin = Wgmin * by - d =0.0028 - 0.2500 - 0.3570
Agmin = 0.0003 m2.

Para el dimensionamiento de la armadura negativa de refuerzo, tomamos el valor mayor de
las areas de acero calculadas anteriormente:

A =0.0012 m?
Obtencién del didmetro y nimero de barras para As negativo en P36, para la viga:
@ (mm) Area (cm?) N° de barras N° de barras adoptado
12 1,131 10.8824 11
16 2,011 6.1214 7
20 3,142 3.9177 4
25 4.909 2.5073 3

Se utilizara 4@20 en dos capas
Avrea real:

As 4320 = 4 - 49090 = 0.0014 m2
0.0015 m2>0.0012 m2 cumplejjj
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Calculo de la armadura negativa en la columna P30 (refuerzo por momento negativo
en apoyo).

Datos:

Mmax(-)P30 = 150.1000 KN.m  (Momento maximo negativo generado en el apoyo P30)

My =150.1000 KN:m

Momento reducido de calculo:
Mgy 150.1000

= = =0.2827
Hq by - d2-feqg  0.2500-0.35702 - 16,666.6667

=0.3190 -------- 0.2827 < 0.3190

M4 1im
Con el valor del momento reducido (), determinamos la cuantia mecanica (ws), para

determinar la armadura necesaria en el refuerzo generado por el momento negativo en el

apoyo P30:
Para yi, = 0.2800 ------------- w; = 0.3570
Para pg = 0.2827 ------------- w; = 0.3618
Para p, = 0.2900 ------------- wg = 0.3750

Ag=wg-by, d- i—d = 0.3618 - 0.2500 - 0.3570 22006667
y

a 434,782.6087
A =0.0012 m?
Con la cuantia mecanica minima para el acero AE 500, encontramos la armadura minima
necesaria en la pieza, para vigas con armadura en traccion. wgy,;, = 0.0028
Agmin = Wgmin * by - d =0.0028 - 0.2500 - 0.3570

Agmin = 0.0003 m2.
Para el dimensionamiento de la armadura negativa de refuerzo, tomamos el valor mayor de
las areas de acero calculadas anteriormente:

A =0.0012 m?
Obtencion del diametro y nimero de barras para As negativo en P30, para la viga:

@ (mm) | Area(cm?) N° de barras | N° de barras adoptado
12 1.131 10.9440 11
16 2.011 6.1560 7
20 3.142 3.9398 4
25 4.909 2.5215 3

Se utilizara 420
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Area real:

As 4020 = 0.0015 m?
0.0015 m2>0.0012 m? cumplejjj

Armadura transversal en el centro de la viga. L = 4.5000 m

16,666.6667
434,782.6087

Agmin =0.2000 - by, - t- lfc—d =0.0200 - 0.2500 - 1.0000 -
yd
Agmin = 0.0002 m?2
Para la zona la central el cortante es el minimo o tiende a cero por lo tanto para el armado
en la zona central se adoptara el area de acero minima para la seccion:

Para estribos de dos piernas tenemos:

A = Asmin _ 00002 _ 5 5541 m2
S 2 2

Obtencién del didmetro y nimero de barras:

@ (mm) | Area (cm?) | N° de barras | N° de barras adoptado
6 0,2827 3,3894 4
8 0.5027 1.9065 2

Adoptando un didmetro de 8 mm tenemos para una longitud de 4.5000 m
Barras=2-4.5000 =9 ------ 9 barras
Espaciamiento = 4.5000/9 = 0.5000 m
Asumiendo un espaciamiento de 0.3000 m tenemos 15 barras:
Por lo tanto se utilizara:

Se utilizara 16 @ 8 ¢/30
Armadura transversal en extremo P36. L = 0.80 m a partir de la cara de la columna.
Para evitar las fisuras producidos por el cortante critico, que se ocasiona a una distancia de
la altura total de la viga a partir de la cara de la columna, se debe reforzar una zona igual a
dos veces la altura de la viga, ya sea aumentando el didmetro de los estribos o reduciendo el
espaciamiento en la zona afectada por dicho cortante.

Del diagrama de cortantes:

Veritico P36 =110.9000 KN Cortante critico generado en P36 h = 0.4000 m

Condiciones que debe cumplir la viga:
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V4 = 110.9000 KN

f,q = 0.5000 - /f.q = 0.5000 - v/16,666.6667
foa = 64.5497 KN/m?
Veu = fuq - by - d = 64.5497 - 0.2500 - 0.3570
Vey =5.7611 KN
Vou = 0.3000 - f.q - by, - d = 0.3000 - 16,666.6667 - 0.2500 - 0.3570
Vyu = 446.2500 KN
|/ //—— 5.7611 KN < 110.9000 KN < 446.2500 KN oKijj

V4 Debe ser menor o igual que V,,, y mayor que V,, caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccion transversal. Cumple las condiciones por lo tanto la pieza se

mantiene.
Célculo del area necesaria de acero transversal:

Vy, = Vy - V., = 110.9000 — 5.7611 = 105.1389 KN

_ Vsu't  _ 105.1389 - 1.0000
St ™ 0.90-d-fyq  0.9000-0.3570 - 434,782.6087

A = 0.0008 m?

Asmin = 02000 . bW “t- fc_d — 00200 . 02500 . 10000 . 16,666.6667

fyd 434,782.6087

Agpmin = 0.0002 m2

Para la zona afectada por el cortante critico adoptamos el area de armadura mayor de las
calculadas anteriormente:
Ag =0.0008 m2

Para estribos de dos piernas tenemos:

Ag = Lomin - 20008 _ g 9904 m?2
2 2

Obtencidn del didametro y el nimero de barras:

@ (mm) | Area(cm?) | N°debarras | N°de barras adoptado
6 0.283 13.3094 14
8 0.503 7.4865 8

Adoptando un diametro de 8 mm tenemos para una longitud de 0.8000 m
Barras = 8 - 0.8000 = 6.4000 ------ 7 barras
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Espaciamiento = 0.8000/7 = 0.1143 m
Asumiendo un espaciamiento de 0.1000 m tenemos 8 barras:
Por lo tanto se utilizara:

Se utilizara 9 @ 8 c/10

Armadura transversal en extremo P30. L = 0.80 m a partir de la cara de la columna.
Para evitar las fisuras producidos por el cortante critico, que se ocasiona a una distancia de
la altura total de la viga a partir de la cara de la columna, se debe reforzar una zona igual a
dos veces la altura de la viga, ya sea aumentando el diametro de los estribos o reduciendo el
espaciamiento en la zona afectada por dicho cortante.

Del diagrama de cortantes:
Veritico P30 =120.2000 KN Cortante critico generado en P30 h = 0.4000 m
Condiciones que debe cumplir la viga:

V4 =120.2000 KN

f,q = 0.5000 - \/f.q = 0.5000 - v16,666.6667
f,q = 64.5497 KN/m2
Vo = fyq - by - d = 64.5497 - 0.2500 - 0.3570
V., =5.7611 KN
V,, = 0.3000 - f.q - by, - d = 0.3000 - 16,666.6667 - 0.2500 - 0.3570
V,, = 446.2500 KN
Veu < Vg < Vgymmmmmmmm- 5.7611 KN < 110.9000 KN < 446.2500 KN  okjji

V4 Debe ser menor o igual que V,,, y mayor que V., caso contrario, se debe cambiar las
dimensiones de la seccion transversal. Cumple las condiciones por lo tanto la pieza se
mantiene.

Célculo del area necesaria de acero transversal:

V,, = Vy - Vo, = 120.2000 — 5.7611 = 114.4389 KN

_ Veut 114.4389 - 1.0000
0.90-d-fyq  0.9000-0.3570 - 434,782.6087

Ay, = 0.0008 m2

Ast

Asmin = 02000 . bW “t- fc_d — 00200 . 02500 . 10000 . 16,666.6667

fyd 434,782.6087

Agiy = 0.0002 m2
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Para la zona afectada por el cortante critico adoptamos el area de armadura mayor de las

calculadas anteriormente:

Ag =0.0008 m?
Para estribos de dos piernas tenemos:
Ay =2emin = 2208 = 0,0004 m?

Obtencion del diametro y el nimero de barras:

@ (mm) | Area(cm?) | N°debarras | N° de barras adoptado
6 0.283 13.3094 14
8 0.503 7.4865 8

Adoptando un diametro de 8 mm tenemos para una longitud de 0.8000 m
Barras = 8 - 0.8000 = 6.4000 ------ 7 barras
Espaciamiento = 0.8000/7 = 0.1143 m
Asumiendo un espaciamiento de 0.1000 m tenemos 8 barras:
Por lo tanto se utilizara:
Se utilizara 9 @ 8 c/10

FIGURA N° 3.22: ARMADO DE LA VIGA.
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Fuente: Elaboracion propia.
Calculo de la columna de hormigén armado.
Para realizar la verificacion de la seccion, como de la armadura calculada por el programa,
realizaremos un célculo manual de la columna mas comprometida en cuanto a solicitaciones
de carga. En nuestro caso seré la columna P30 del primer piso.
FIGURA N° 3.23: COLUMNA SELECCIONADA PARA EL ANALISIS.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Datos:

95



N =410.2000 KN

Momento (M,) = 2.9000 KN.m

Momento (My) = 25.4000 KN.m

Resistencia caracteristica del H° f., = 25,000.0000 KN/m?
Limite de fluencia del acero fy; = 500,000.0000 KN/m?

b =0.3000 m

h =0.3000 m

L =3.0500 m

E =75000,000.0000 KN/m?

Calculo de la esbeltez geométrica y esbeltez mecéanica.

Calculo del coeficiente de pandeo a:

FIGURA N° 3.24: VIGAS Y COLUMNAS CONCURRENTES.

.....
¢

Fuente: Elaboracion propia.
Momentos de inercia de los elementos concurrentes:
En columnas: b =0.30 m; h=0.30 m:

_b-h? _h-b?
L= 12 ly= 12
I, =0.0007 m* I, =0.0007 m*

En vigas: En vigas:
Viga 1: 2: 3 b =0.2000 m; h =0.3000 m

12

I, = 0.0005 m*
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Viga4:5:6 b=0.2500 cm; h=0.4000 cm

_b-h?
L= 12

I, = 0.0009 m*

Coeficientes adimensionales de pandeo WA

E. I
L
— — col
Wax =Way = 31
LVig
75'000,000 - (0.0007+0.0007) 75000,000 - (0.0007+0.0007)
_ 3.0500+3.0500 — . — 3.0500+3.0500
Wax = 757000,000 - (0.0009) =0.6442 Way =
5,2000

75/000,000 - (0.0009+0.0009) =0.6380
3.9000+6.4000

Coeficientes adimensionales de pandeo ¥B

E. I
1_[_; - 1_[_; - Lcol
BX BY E.I
Lvig
757000,000 - (0.0007+0.0007) 757000,000 - (0.0007+0.0007)
_ 3.0500+1.6000 — . — 3.0500+1.6000
Wpx = 757000,000 - (0.0005) =16774 ; Wy =
5,2000

757000,000 - (0.0005+0.0005) 1.6613
3.9000+6.4000

Con los valores de WA y WB se va al monograma de la figura N° 2.8 y se obtiene el
coeficiente K (para pérticos transicionales).

FIGURA N° 3.25: MONOGRAMA PARA EL CALCULO DEL COEFICIENTE DE
PANDEO PARA PORTICOS TRASLACIONALES.

Fuente: Fuente: Hormigon Armado, Jiménez Montoya.14° edicion.

ox=1.3600 : ay=1.3700
Longitud de pandeo:
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lox =4.1480m loy =4.1785m
Esbeltez geométrica:
lo
)\g = g
Agy =13.8267 Agy = 13.9283
Esbeltez mecanica:
_lox _ ax-1 . _10y ay -1
A A
_ 41480 _ . _ 4.1785 _
———=47.8970 : Ay = W = 48.2492
(0.3000'0.3000)

A= ’ 0.0007
(0.30-0.30)
Para esbeltez mecanica 35 <A < 100 (geometricas 10 < A5 < 29), puede aplicarse el método

de aproximado de la instruccion espafiola (por la cual disefiaremos la columna mencionada).

Determinacion del f.q y f, 4 resistencia de calculo del hormigén y del acero:
200009900 = 14,166.6667 KN/m?

f.q = 0.8500 - & =0.8500-
Ye 1.5000
fq = 2 = 2000009900 - 434 782 6087 KN/M?
y Ys 1.1500
Calculo de excentricidades:
€total = €eqt €a
Excentricidad minima:
h _ 03000 _
=0.0150 m

€min ~ 20
La excentricidad minima es igual a 0.0200 m por lo tanto e,,;, = 0.0200 m.

La excentricidad equivalente para porticos traslacionales es:
€eq = €

=0.0619 m

o = May _ 254000
27 Ng  410.2000

Excentricidad adicional de segundo orden:
29015 — 0.20 y con una esbeltez geométrica de A = 14 se entra al cuadro

Con la relacién =& =
h 0.30
de valores de la excentricidad ficticia eh—a por pandeo y tenemos el valor de:

€a _
== 0.1310
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e,=0.1310- 0.30 =0.0393 m
Entonces:
€total = 0.0619 + 0.0393 =0.1012 m
Para el disefio de la armadura se utilizara el diagrama de interaccion para B500S y
recubrimiento de 10 por 100 entrando con los valores (Figura 2.22):

Ng - etotal _ 410.2000 - 0.1012

= = =0.1085
M= b2 fq 03000030002 - 14,166.6667

Ng 410.2000

= = =0.3217
R-b-feq  0.3000-0.3000-14,166.6667

2]

Se encuentra la cuantia total w = 0.2000 La capacidad mecénica de la armadura total sera:
U=w-b-h-fg4
U =0.2000 - 0.3000 - 0.3000 - 14,166.6667 = 255.0000 KN
Entrando en la tabla de capacidad mecénica para AE-500 para armaduras comprimidas

(cuadro 2.18) tenemos:

U6@12 = 285 KN
Se utilizara 6 @ 12
Calculo de la armadura transversal.
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{ béh (menor dimensién de la pieza) = 0.3000 m
S=
15~ (Z)delaarmaduralongitudinal =15+ 1.2 =0.1800 m

Se adopta una separacion de estribos de 0.1800 m

El didmetro del estribo sera:

de la armadura longitudinal = % 12=0.0030 m

0.0060 m

Q)Estribo =

{1/4-@

Adoptamos un @ = 6mm para los estribos.
Por lo tanto:
Se utilizara 23 @6 c/15

Los estribos deben colocarse en toda la altura de la columna, inclusive en los nudos con las
vigas.

FIGURA 3.26: ARMADO DE LA COLUMNA.
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Fuente: Elaboracion propia.
3.5.3 Estructuras complementarias. (Losa alivianada).
FIGURA 3.27: LOSA ALIVIANADA SELECCIONADA PARA EL ANALISIS.

FORJADO U10 PRIMER

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
Para efectuar el disefio o la verificacion de los cerramientos horizontales se obtendran los

efectos maximos del paquete estructural Cypecad, como ser el momento y el cortante

maximo.

Datos:

Mmax(+)= 16.4000 KN-m Momento maximo (positivo)

Mmax(-) = 2.1000 KN-m Momento maximo (negativo)

Vinax= 11.7000 KN Cortante maximo en la pieza.

f.x = 25,000.0000 KN/m? Resistencia caracteristica del H® (Capa de compresién).
fox v =35,000.0000 KN/m? Resistencia caracteristica del H® vigueta.

fyx =500,000.0000 KN/m? Limite de fluencia del acero de refuerzo.
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fyxv =1800,000 KN/m? Limite de fluencia del acero de refuerzo de la vigueta.

h=0.1500 m Altura del complemento.

P =0.5000 m Espaciamiento entre viguetas.
b =0.4300 m Ancho del complemento.

L =4.9000 m Longitud de la vigueta.
Complemento de plastoform 15x43x130

Altura de la losa:

h> Z—LS para viguetas entre apoyos.

4.9000 _

b 0.1900 m..... Asumimos 0.2000 m.

Seleccidn del tipo de vigueta prefabricada con sus caracteristicas de fabricacion.

FIGURA N° 3.28: VIGUETAS Y COMPLEMENTO DE PLASTOFORM A
EMPLEAR.

VICLATTA PIETIMAALA ' o L

V140 | : »
Fuente: Catalogos Sobopret. SOBOCE.

Ayigueta = 0.0065 m?

Pyigueta = 0.149 KN/m

Iy = 9.9860 x10° m*

E = 15,000 - vfck = 15,000 - V350 = 28°062,430.4000 KN/m?

Se usara viguetas VT40 por sus caracteristicas resistentes, ademas por ser una luz
considerable a cubrir (vigueta VT40 utilizada hasta luces de 5 m).

Analizaremos la seccion en conjunto como una seccién en T: con las siguientes
caracteristicas:

A =0.0415 m?

Xcg = 0.2500 m

Y =0.1352m

I, =0.0009 m*

E = 15,000 - vfck =15,000-v250 =23"717,082.4500 KN/m?
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Determinacion de la altura del firme o capa de compresion
Espesor de firme m ------ e >0.0300 paraclaroL <6 m
Espesor de firme m ------ e>0.0600 para claro L > 6 m
Tenemos una longitud de 4.9000 m a cubrir por lo que tomaremos un espesor de 0.0500 m
como capa de compresion.
Deflexiones y esfuerzos permisibles:

L 4.9000
Aadm = — =
300 300

=0.0163 m. deflexién en la vigueta.

Donde:
L = longitud entre centros de apoyo de la vigueta.
Esfuerzos admisibles:
fck =25,000.0000 KN/m2
fcd = 16,666.6667 KN/m?
fmadm = 0.5000 - fcd en compresion
fmadm = 0.5000 - 16,666.6667= 8,333.3334 KN/m?
fytadm = 0.8000 - vfcd en traccion.
fradm = 0.8000 - 1/16,666.6667 = 103.2796 KN/ m2

Verificacion de la seccion.

Verificacién de deflexiones:

5 W-L*
Aadm > —-
384 E-I

5 5.6134 - 4.9000%
W =5.6134 KN/m : Aadm >—-— —
384 28°062,430.4000 - 9.9860 x10~5

0.0163 > 0.0150................... cumpleiji
Verificacion de esfuerzos por flexion:

f _ Mpax-c_ 16.4000-0.06476
Mmax — -

=1,186.6636 KN/m?

Ix 0.0009
fMadm > meax
8,333.3334 KN/m2 > 1,186.6636 KN/mZ...........cc........ cumplejiii
fMadm > meax
1’800,000 KN/m? > 2,478.1408 KN/m2...................... cumplejij

Calculo de armaduras de refuerzo en los apoyos
My = 2.1000 KN-m
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Hd _bw'dz'fcd
2.1000

Ha = 1-0.0300%2 - 16,666.6667 =0.2016

Uqiim = 0.319 > para losas de hormigon con un acero de AE 500.
Con el valor encontrado de pq, entramos en la tabla universal de calculo y encontramos el

valor de la cuantia mecanica wy.

Para p, = 0.2000 ------------- wg = 0.2328
Para pgq = 0.2016 ------------- w, = 0.2350
Para p, = 0.2100 ------------- wg = 0.2468
AS:WS'bW'd'fC—d
fya
16,666.6667

A =0.2350- 1.000 - 0.0300 - =0.0002 m?

434,782.6087

@ (mm) | Area(cm?) | N°debarras | N°de barras adoptado
10 0,785 2.8679 3
12 1,131 1.9916 2
16 2,011 1.1203 2
20 3,142 0.7170 1

Se asumiré el refuerzo en el lado donde se apoyan las viguetas por lo tanto:
Se utilizara2 @ 12

Para la parrilla de acero, para evitar la retraccion en ambas direcciones se utilizara:

@6 c/20

FIGURA N°3.29: ARMADO DE LA LOSA.
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COMPLEMETO DE PLASTOFORM 15x43x 130

‘;u_. uto 201} =100
|
|
VIGUETA VT40
‘ L=4%0
] —

Fuente: elaboracion propia.
3.5.4 Fundaciones.
Se realizara una verificacion manual de célculo del elemento seleccionado, en este caso sera
la zapata P 30.
FIGURA N°3.30: ZAPATA SELECCIONADA PARA EL ANALISIS.

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

Datos:

N = 338.1000 KN
My = 0.3000 KN-m
My = 2.3000 KN-m
Vy = 0.6000 KN
Vy = 2.2500 KN
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a, = 0.3000 m

b, = 0.3000 m
O adm= 224.0000 KN/m?

f.x = 25,000.0000 KN/m? Resistencia caracteristica del hormigén
fyi =500,000.0000 KN/m? limite de fluencia del acero

FIGURA N° 3.31: ESQUEMA DE CALCULO DE LA ZAPATA AISLADA,

Y

Mx

Fuente: Elaboracién propia
Determinacion del f,q Yy f.q resistencia de calculo del hormigon y el acero

fox _ 25,000.0000

foq = " = 2000 = 16,666.6667 KN/m?
fq = 2 = 2000000000 434 782 6087 KN/m?
Ys 1.1500

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 total sera:

Nt =1.0500 - N = 1.0500 - 338.1000 = 355.0050 KN
Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se encuentra el &rea minima que debera tener

la misma:

N _ 355.0050
Cadm  224.0000

Apec = = 1.5848 m?

Se escoge un area mayor a la necesaria, y se determina las siguientes dimensiones:
a=1.6000 m; b=1.6000 m ------------------ A =2.5600 m?2
Apec <A 0Kjjj

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

_ b 6-Mx  6-My
Gmax_a_b 2- b2 b-a2 So-adm
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338.1000 6%0.3000 6%2.3000
Omax — 03 = + +
1.6000-1.6000 1.6000 - 1.60002 1.6000 - 1.60002

=135.8789 KN/m? < 224 KN/m?

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el 6,,;, =0
p 6-Mx 6-My

Gmax_a_b 2-b2 b a2 = Oadm

338.1000 6-0.3000 6-2.3000
1.6000-1.6000 1.6000-1.6000%2 1.6000 - 1.60002

=128.2617 KN/m? > 0

Omin — 01 =
Zapata a compresion.
Determinacion de la altura de la zapata, teniendo en cuenta que no tenga problemas con el
punzonamiento, se recomienda adoptar una altura mayor o igual a las dimensiones de la
columna.

f,q = 0.5000 - \/foqg = 0.5000 - v16,666.6667 = 64.5497 KN/m?

4-fyq _  4-64.5497
Yf Oreal  1.6000 - 224.0000

k = =7.2042

Y = 1.6000 ; El 6., puede ser el 6,4 0 €l 6,4m

Reemplazando en:

a°bo , a'b  ag+tby _ [0.30:0.30 | 1.60-1.60 _ 0.30+0.30 _
d, = 4 + 2k—1 4 \/ 4 27.2042—1 =0.3083 m
d, = 2:(a=ao) _ 2:(160-0.30) _ 02321 m
4+k 4+7.2042
d, = 2-(b=bo) _ 2-(1.60-030) _ 02321 m

4+k 4+7.2042

* Adoptamos un canto Gtil de 0.3500 m (por fines constructivos).
* Un recubrimiento de 0.0500 m.
Entonces la altura de la zapata serd de 0.4000 m
Calculo del peso propio de la zapata
P.P,apata = Yne - Volumen = 25.0000 - 1.6000 - 1.6000 - 0.4000 = 25.6000 KN
El peso total seré:
Nt = 338.1000 + 25.6000 = 363.7000 KN

La fuerza cortante actuante en la zapata, genera un momento flector, y este actta en conjunto
con el momento flector inicial.

Mox = My +Vy -h
M,, = 0.3000 + 2.2500 - 0.4000 = 1.2000 KN-m

Moy = My £V -h
Mgy = 2.3000 + 0.6000 - 0.4000 = 2.5400 KN'm
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Los esfuerzos generados en la zapata seran.

o =——-———-
172.p a-b? b-a?
363.7000 6-1.2000 6-2.5400
01 = - - =136.5920 KN/m?
1.6000-1.6000 1.6000-1.60002 1.6000-1.60002
_p 6-Mx 6 My
02 - - +
a‘b a-b? b-a2
363.7000 6-1.200 6-2.5400
0, = - =144.0332 KN/m?
1.6000-1.600 1.6000 -1.60002 1.6000 - 1.60002
p 6-Mx , 6-My
Oy =—+ +
37a-b a-b? b-a2
363.7000 6-1.2000 6-2.5400
O3 +

p +6'MX 6 - My
a-b a-b2 b-a?

363.7000 + 6-1.2000 6-2.5400

04 =

4= - =140.1074 KN/m?
1.6000 - 1.6000  1.6000 - 1.60002  1.6000 - 1.60002

= = 147.5488 KN/m?
1.6000 - 1.6000  1.6000 - 1.60002  1.6000 - 1.60002

Se puede observar gque la zapata no tiene traccion y toda la seccién trabaja a compresion.

Verificacién al vuelco.

_ (N+PPzapata)-a/2

Yya = a2 > 15000
You = (363-7";";)0'02‘6000/ 2 =242.4667 >1.5000 cumpleijiii
_ (N+PP.apata)b/2
Yo = aprvpn = 10000
Yop = W =1145512 > 1.5000 cumplejiiii

Verificacion al deslizamiento

Para suelo sin cohesion:

= (PPaap)taneg 5 4 5ogg
\%

2
Pq = § 0
¢ = Angulo de rozamiento interno
Para suelo granular suelto ¢ = 30°

2 —
(pd:§'30—20

363.7000 - tan 20 I
Vs = W = 58.8337 > 1.5000 cumple“..

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

Luego encontramos el momento (Me) a una distancia de 0.1500 m de la cara de la columna
del bloque méas comprimido.

Para el lado “’a’’ en direccion x
FIGURA N° 3.32: MOMENTO EN EL LADO A.

a
Fuente: Elaboracion propia

Por relaciones trigonomeétricas tenemos:

lp = 2222+ 0.1500 - ap = ===+ 0.1500 - 0.3000 = I, = 0.6950 m

147.5488 — 144.0332
1.6000

Y =(@-1)" u = (1.6000 — 0.6950) -
Y =1.9896 KN/m2
0, =Y 40, =1.9896 + 144.0332 = o, = 146.0228 KN/m?

El momento seré:

.12 - 1
Ma:0a2b+(03 Za) b(glb)

_ 146.0228:0.39507 + (147.5488-146.0228)-0.6950 (2 )

M, 2.0.6950
2 2 3

M, =11.6373 KN'm
Calculo del momento mayorado:
Mg, = 1.6 - M,
Mg, = 1.6000 - M, = 1.6000 - 11.6373 = 18.6197 KN-m

Determinacion del momento reducido de calculo y la cuantia mecénica:

Mda 18.6197
= = =0.0091
Hq d?-f.q 0.35002:16,666.6667

w=py (1- 1)
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w =0.0091- (1 —0.0091) = 0.0090

El area de armadura necesaria sera:

Ag=w-b-d- ;C—d = 0.0091-1.0000-0.3500 -

yd

16,666.6667
434,782.6087

=0.000121 m?

Determinamos la cuantia minima wg 1y, Y CON ésta determinamos la armadura minima

necesaria en la pieza.

Ag min = We min - b - d = 0.0015 - 1.0000 - 0.35000 = 0.000525 m?

W i = 0.0015

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

A4 =0.000525 cm?

Obtencidn del didmetro y el nimero de barras:

@ (mm) Area (cm?) N° de barras | N°de barras adoptado
10 0,785 6.6845 7
12 1,131 4.6420 5
16 2,011 2.6111 3
20 3,142 1.6711 2
Asumiendo para didmetro de 12 mm. Para una L = 1.5000 m ------ 8 barras

Espaciamiento = 1.5000/8 = 0.1875 m

Por lo tanto.

Se utilizara 1112¢/15

Para el lado *’b’’ en direccion y

FIGURA N° 3.33: MOMENTO EN EL LADO B.

o4

Fuente: Elaboracién propia

ab

b

b

o3
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Por relaciones trigonomeétricas tenemos:

a—
2

__1.6000 —0.3000

2 4+ 0.1500 - ap = — — t 0.1500 - 0.3000 = 0.6950 m

lb=

147.5488 — 140.1074
1.6000

Y' = (a—1p) =—* = (1.6000 - 0.6950) - = 4.2090 KN/m?

op =Y + 0, = 4.2090 + 140.1074 = 144.3164 KN/m?

El momento seré:

.12 — 1
Mb=6b2b+(63 (;b) b'(%'lb)

144.3164 -0.39502 (147.5488—-144.3164):0.6950 2
M, = + - ¢+ 0.6950)

2 2

My =11.7789 KN'm

Caélculo del momento mayorado:
Mdb = 16000 ' Mb
Mgp =1.6000 - 11.7789 = 18.8462 KN'm

Map 18.8462
= = =0.0092
Hq d?-f.q 0.35002:16,666.6667

w=py (1-ny)
w =0.0092 - (1 -0.0092)= 0.0092

El &rea de armadura necesaria sera:

A;=w-b-d- E—d = 0.0092 - 1.0000 - 0.3500 - —22%09%7 _ 3 9n01 m?

vd 434,782.6087

Determinamos la cuantia minima wy i, Y €On ésta determinamos la armadura minima
necesaria en la pieza.

W, i = 0.0015
Ag min = Wg min * b - d = 0.0015 - 1.0000 - 0.3500 = 0.000525 m?

El area de armadura final serd el mayor de los dos valores encontrados.
A =0.0005 cm?

Obtencion del diametro y el nimero de barras:

@ (mm) Area (cm?) N° de barras | N° de barras adoptado
10 0,785 6.6845 7
12 1,131 4.6420 5
16 2,011 2.6111 3
20 3,142 1.6711 2
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Asumiendo para didmetro de 12 mm. Para una L = 1.50 m ------ 8 barras

Espaciamiento = 1.5000/9 = 0.1667 cm

Por lo tanto:
Se utilizara 1112¢/15
FIGURA N° 3.34: ARMADO DE LA ZAPATA.
P30 P30
80 80 80 L 80 T
Q
®
-
2
L 1 b
- - k 180 J
o 11212615 L=168, 11212¢/15 L=150

Fuente: Elaboracion propia.
3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto.
3.6.1 especificaciones técnicas.
Las especificaciones técnicas se muestran a detalle en el anexo A - 9 del presente proyecto.
3.6.2 Precios unitarios.
El detalle de los precios unitarios se los puede ver en el anexo A - 6.
3.6.3 Computos métricos.
Los resultados de los computos métricos de los items contemplados fueron calculados de
acuerdo su unidad correspondiente y a detalle. Puede verse en el anexo A — 5.
3.6.4 Presupuesto.
El presupuesto general de la obra asciende a TRES MILLONES CUATRO MIL
SEISCIENTOS TREINTA Y CINCO 08/100 Bs. esto implica aproximadamente 296.091
$us/m2 de construccion, sin tomar en cuenta los que son las instalaciones. El detalle por costo

de item véase en anexo A — 7.
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3.6.5 plan y cronograma de obras.
El cronograma de ejecucion fue elaborado de acuerdo al capitulo anterior, con la ayuda del
software Microsoft Proyect, dando en total 300 dias calendario de ejecucion, para ver mas

detalles ver el anexo A — 8.
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4 APORTE ACADEMICO

El aporte académico del estudiante consiste en el disefio de escaleras de hormigon armado,
respetando las recomendaciones de la norma boliviana del hormigén CBH-87, el calculo
estructural mediante un calculo manual, contemplado con un anélisis de resultados o
discusion de los mismos. El tipo de escalera de hormigén armado serd la escalera lanzada
cuya caracteristica es que el lado donde se ubica el descanso, este mismo se encuentra en
voladizo.

4.1 Marco teorico del aporte.

4.1.1 Escalera lanzada de hormigén armado.

La escalera es el 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 o
escaleras exteriores, ida y vuelta, escaleras rectas, escaleras de caracol, helicoidales, lanzadas
0 autoportantes, etc.

En nuestro caso se desarrollara el disefio de una escalera lanzada, en la cual se aislan los
apoyos intermedios de la misma para evitar que durante acciones sismicas, estos punzonen
los muros o columnas adyacentes. La escalera se analiza como un elemento de dos tramos,
las cargas aplicadas en el tramo inferior de la escalera generan tension en el tramo superior
mientras que las aplicadas en la superior, generan compresion en el inferior. Puesto que el
concreto es eficiente en compresién, el tramo inferior solo se disefia por flexién. Sin embargo,
el tramo superior se disefia como un elemento sometido a flexion y traccion.

FIGURA N° 4.1: ESQUEMA DE ESCALERAS LANZADAS.
|

P77 7777777777777 7777777777777 7777
Fuente: Estructuras de concreto armado Nilson.
Por su parte, la losa del descanso estd sometida no solo a la flexion generada por las cargas

gue acttan directamente sobre ella, sino a la torsion generada por las fuerzas de tension y
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compresion en los tramos superior e inferior de la escalera. Para que este torsor sea lo menor
posible, el refuerzo provisto para resistir la tension en el tramo superior debe distribuirse lo
mas cerca posible del borde del elemento. De este modo se busca reducir el brazo de palanca
del par.

FUGURA N° 4.2: TORSION EN EL DECANSO DE ESCALERAS LANZADAS.

As (tension)

A
A

j TiosaAdly0

A

Z N '
A / oL
A

A —_ e e e =

2 7 B

A

7

Eje de lo escolero

Fuente: Estructuras de concreto armado Nilson.
Una escalera se compone de las siguientes partes:
Peldafio: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie al subir
o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se llama “contrahuella
o tabica”.
Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos termina en
una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la escalera se llama
Desembarco.
Caja de escalera: es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico. Cuando este
espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega; y cuando hay un
espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de Escalera.
Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.
Parametros para el disefio de escaleras.

e EIl angulo de inclinacion en una escalera debe ser 20° a 50°, para inclinaciones
menores a 20° se recomienda la construccion de rampas y no se recomienda
inclinaciones mayores a 50° por seguridad de los usuarios.

e Para la contrahuella: Escaleras monumentales = 0.1800 — 0.1500 m.

Edificios, casas = 0.1500 — 0.1750 m.
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Sistemas de escaleras secundarias = 0.2000 m.

e Lahuella minima en cualquier caso es de 0.2500 m.

e Ancho minimo de escaleras: viviendas =1 m.

Sistemas secundarios = 0.8000 m.
Caracol o helicoidales = 0.6000 m.
Sistemas de edificios = 1.2000 m.

e El parametro que se debe cumplir es: 2:CP + P = 0.6000 — 0.6400 m.

Dimensionamiento:

Calculo del espesor de la escalera (t) t= ];_8 0t= ;—; ; 1=0.0300 a 0.0400 m por cada metro

. o .« . — P
Angulo de inclinacion de la huella: cosa = ——

t
cosa

Altura media h,, =h+ CZ—P

Alturainicial h=

Cargas que actlan en la escalera W, = Wp + W,
Momento de disefilo Mg = 1.6000 * M4«
Cantoutil (d) d=t-r r = recubrimiento; t = espesor

_  fex . _ bk

f = -
cd™ 95000 ' Y47 11500

. M
Momento reducido de calculo pg4 = m Hg < Hdlim

Calculo de la cantidad de armadura Ag =wg - b, - d - fea

fyk
Armadura minima Ay = Wg in * bw - d

4.2 Producto - aporte.

Para la verificacion y posterior comparacion del calculo de las escaleras de hormigon armado

de la estructura, se tomara en cuenta la primera escalera (de la planta baja al primer piso)

como se muestra en el siguiente grafico:

Para el disefio de la escalera de Hormigdn Armado se consideran los siguientes pasos:

Esquema de la escalera.
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FUGURA N° 4.3: VISTA EN PLANTA DE LA ESCALERA.

_ 270 257
™ ™
M VB | 1
C cV |
k]
Q
» |
;u : ‘
'~
-6 AN :g
_ﬁ‘

Fuente: Paquete estructural Cypecad.
Especificaciones técnicas del hormigon armado.
Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias f., = 25,000.0000 KN/m?

Limite de fluencia del acero fy; = 500,000.0000 KN/m?

Peso especifico del hormigdn yy = 25.0000 KN/m3
Geometria de la escalera:
Huella (P) = 0.3000 m
Contrahuella (CP) =0.1700 m
Base (b) =2.5700 m
Espesor:
Espesor de los tramos inclinados:
t = 0.0300 o0 0.0400 m cada metro--------- t=0.0400 - 2.700 = 0.1080 m

_Ln
25

t=0.1120 m

Para los tramos inclinados adoptamos t = 0.1500 m

Espesor del voladizo o descanso:

{ = Ln _ 2:5700
10 25

Para el voladizo del descanso adoptamos t = 0.1500 m

=0.1028 m.
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Pendiente:

0.17

o = Atan (E) =29.5387° cos o= 0.8700

Cargas que acttan sobre la escalera
Cargas en tramos inclinados:
Peso propio de la losa = 0.1500 - 25.0000 = 3.7500 KN/m?
Peldafios = 0.1700/2 - 25.0000 = 2.1250 KN/m?
Peso del acabado = 1.0000 KN/m?
Sobre carga = 4.0000 KN/m?2
Peso total W1 = 10.8750 KN/m?
Cargas el descanso:
Peso propio de la losa = 0.2000 - 25.0000 = 5.0000 KN/m?
Peso del acabado = 1.0000 KN/m?
Sobre carga = 4.0000 KN/m?2
Peso total W2 = 10.0000 KN/m?

FUGURA N° 4.4: IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA.

s’

Fuente: Analisis y Disefio de escaleras autoportantes. Jorge Segura.

Para el procedimiento se calcula la fuerza axial sobre cada tramo inclinado sumando el efecto

individual producido por la carga sobre los tramos con el efecto causado por el descanso asi:

FUGURA N° 4.5: ANALISIS POR TRAMOS DE LA ESCALERA.
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T1 = A \L

B B

A T1sena =P /
TP‘IQ

C2=P1/2sena
P=w"/2

Fuente: Analisis y Disefio de escaleras autoportantes. Jorge Segura.
Lasumade C1=T1con C2 =T2, se obtiene:

N=Cl+C2=—+—+ =1 (p+L2h
sen 2sen o sen 2
En el modelo del disefio el valor de N es:
— 1 ((10.875-2.57) . 2.79+ 10 - 2.527-1.80) — 1259750 KN

sen 29.539 2
Disefio:
Descanso en voladizo:

10.0000 - 2.57002

M= Ee——— 33.0245 KN'm

Mq4 = 1.6 - 33.0245 = 52.8392 KN-m
52.8392

Hd = 10000 0.11002.16,666.6667 0.2620
uq = 0.2620 --------- wg = 0.3398
fea 16,666.6667

Ag=wg by, -d - =0.3398 - 1.0000 - 0.1100 - —2E8567_ _ g 9914 m2/m
fyk 434,4782.6090
Ag = Wy min * by - d = 0.0018 - 1.0000 - 0.1100 = 0.0003 m2/m

Refuerzo:
18@20c/15
@10c/20 (refuerzo por retraccion y temperatura)

Tramo inclinado inferior:

Momento en el Nudo E.

118



Para el momento en el apoyo E, se le adiciona al momento del voladizo del descanso un

momento plastico equivalente a la mitad del momento de la luz de la viga considerada

simplemente apoyada.

w1 -112 — 330245 + M = 379794 KNm

16

Mg = My +

M4 =1.6000 - 37.9794 = 60.7670 KN'm

_ 60.7670 ~
Hd = 70000, 011007 - 16,666.6667 0.3013
g = 0.3013 --nenmeee w = 0.3963
Ay =Wy by - d -4 20,3013 - 1.0000 - 0.1100 - ~22%%7 4017 m?/m
fyk 434,782.6087

Ag = Wy i * by - d =0.0018 - 1 - 0.12 = 0.0003 m?/m

Refuerzo:
19320c/15

@10c/20 (refuerzo por retraccion y temperatura)

Momento en el apoyo B:

_ W1 112 _ 10.8750-2.70002

Mp = = = 4.9549 KN-m
16 16
My = 1.6000 - 4.9549 = 7.9279 KN- m
_ 7.9279 _
Ha = 1.000. 0.11402.16.666.6667 - 00366
g = 0.0366 --------- w, = 0.0379
Ay=wg by, -d -4 =0.0366-1.0000 - 0.1140 - 25656557 _ ( 4002 m2/m
fyk 434,782.6078

Ag = Wg in * by - d=0.0018 - 1 - 0.1140 = 0.0003 m?/m
Refuerzo:
12@312¢/25

Momento en la luz.

_10.8750-2.7000% 33.0245 _
16 2
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Refuerzo:

12@10c/25
La seccion de concreto es suficiente para la compresion adicional.
Tramo inclinado superior:

Momento en el apoyo A:

112 : 2
M, = w11611 _ 10.8750162.7000 — 4.9549 KN'm

M4 =1.6000 - 4.9549 = 7.9279 KN- m

7.9279

Md = 1500 o11402.16666.6667 00500
ugq = 0.0366 --------- wg = 0.0379
Ag=wg by, -d - fed — 0.0379 - 1.0000 - 0.1140 - 288686657 _ (5 1002 m2/m
i 434,782.6078

A = W min * by - d = 0.0018 - 1.0000 - 0.1140 = 0.0003 m2/m
Refuerzo:
12@12c/25
Momento en la luz.

Corresponde al momento en la luz del tramo inclinado inferior.

16,666.6667

Ag=wg b, -d - fed = 0,0379 - 0.0002 - 0.1140 - 288568667 _ ( no02 m?/m
fyi 434,782.6078
Refuerzo requerido para absorber la traccion.
_ N/I2
S~ 500,000
A= 125.9750/2.5700 _ 0.0001 m2/m

500,000

Refuerzo total requerido en la luz del tramo inclinado superior es:
A =0.0001 + 0.0002 = 0.0003 m?
Refuerzo:

14210c/20
Viga en apoyo E:

Momento de torsion: resultante de la diferencia de momentos entre el que corresponde al
descanso Yy el de los tramos inclinados:

M= Mg-M

M, = 37.9794 - 33.0245 = 4.9549 KN-m
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Refuerzo transversal.

Z'Ao'At'fyt'COt‘l-So Tu
T, =
S 0.75

Ay =0.25-0.10-0.80 = 0.0200

2-0.0200 - 7.854x1075 - 500,000 cot45° _ 2-4.9549
S 0.75

s =0.1188 m por lo tanto colocaremos:  @10c/10

=13.2131

Refuerzo longitudinal.

7.854x1073 (500,000

A= A, P, - (fY_t) . cot? 45 = ) - cot? 45 = 0.0005 m?
s fy 0.1188 500,000

Arriba; 222 = 00003 m? = 410
Abajo: 2222 = 0.0003 m? = 410
CUADRO N° 4.1: RESULTADOS DEL CALCULO MANUAL DE LA ESCALERA.
Armadura
DESCANSO @20c/15
APOYO INFERIOR @12c/25
APOYO SUPERIOR @12c/25
LUZ TRAMO INFERIOR @10c/25
LUZ TRAMO SUPERIOR @10c/20
REFUERZO SUPERIOR EN E @20c/15

Fuente: Elaboracién Propia.
Refuerzos de reparticion: descanso @10c¢/20 y en los tramos inferiores y superior @10c/20

alternadas.

CUADRO N° 4.2: RESULTADOS DEL CYPECAD DE LA ESCALERA.

Armadura

Seccidn Tipo Superior | Inferior

A-A Longitudinal @20c/20 | @20c/20

B-B Longitudinal @20c/20 | @20c/20

C-C Longitudinal @20c/20 | @20c/20

121



D-D Transversal @8c/10 @8c/10

E-E Transversal @8c/10 @8c/10

Fuente: Paquete estructural Cypecad.

FUGURA N° 4.6: ARMADO DE LA ESCALERA LANZADA.

270 257

3

R

1
viga de enlace &10c/20

L

4010

21010

15
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270 257

e W 212¢/25 =
il N @10c/20 ;
SN tramo superior
- .t‘ ~ . o
N -
@10¢/20 =1 @20c/15
@10c/20 a5 G_10c/20A
N —————
4 @20c/15 -
viga de enlace
Fuente: Elaboracion propia.
5. CONCLUSIONES
v El levantamiento topografico del terreno donde se emplazara la nueva infraestructura

no muestra un desnivel considerable en la zona de construccion, que nos genere problemas o
gastos extras en el desarrollo del proyecto, la nueva construccion ocupara un area aproximada
de 503.9121 m2.

v El estudio de suelos fue limitado debido a la falta de disposicion de espacios para la
exploracion del mismo, la profundidad de fundacion es de 2 m, y el terreno esta constituido
de gravas y arenas gruesas con una capacidad portante de 224 KN/mz2,

v El anélisis de cargas actuantes en la estructura se tomaron en cuenta tanto el peso
propio de los elementos estructurales calculados de manera automatica en el cypecad, las
cargas de servicio de acuerdo a los usos de los ambientes, para edificios docentes 4.00 KN/m?
en pasillos y 3.00 KN/m? para las aulas, el peso del muro como carga lineal de 4.00 KN/m,
el acabado de los entrepisos con 1.00 KN/m?. Las cargas transmitidas por la cercha se las
traspasaron como cargas puntuales.

v El disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta, que consta de cerchas
metalicas tipo Howe, debido a que sus caracteristicas se adecuan a las solicitaciones de la
cubierta, los elementos de las cerchas son perfiles tubulares de 40x60x1.6 mm.
Uniformizando las mismas por motivos constructivos, siendo unidos mediante soldadura

debido a la compatibilidad entre el material y los electrodos empleados. Las correas son de
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perfil costanera 30x60x10x2 mm. Se idealizo las cerchas de tal forma que sus elementos
resistan solo fuerzas internas de compresion o traccion (esto se logro colocando las correas
solo en nudos, al igual que los apoyos).

v Las vigas se uniformizaron de acuerdo a la situacion mas critica, siendo la seccién
més adecuada 0.25 x 0.40 m, y se uniformizo todas con la misma seccién por motivos de
facilidad de construccion en la ejecucion de los mismos. Se pudo verificar tanto el momento
ultimo resistente, como la flecha actuante en la seccion de la viga. Como armadura positiva
tenemos 420 y los refuerzos en los apoyos por momento negativo hasta @20, los estribos
se dispusieron de 8. La viga se disefid en el dominio 3 donde el acero y el hormigon trabajan
cerca de su limite.

v Las columnas son todas de una misma dimension 0.30 x 0.30 m, fueron verificadas a
pandeo, las cuales notamos que son columnas intermedias por el rango de su esbeltez
mecénica (de 36 a 100), pudiéndose utilizar el método aproximado de la instruccion espafiola
para su calculo, como armadura principal tenemos 60312 y los estribos de (6.

v Las losas alivianadas son de viguetas pretensadas disponibles en el medio local como
ser la vigueta VT40 que cubre hasta una luz de 5 m y el complemento de plastoform de
15x40x130 (disponibles en sobopret) y la capa de compresion de hormigén es de 0.05 m, la
altura de la losa es de 0.20 m y se verificaron las mismas de acuerdo a las solicitaciones
empleadas en el disefio como ser esfuerzos y deflexion.

v Las zapatas aisladas (cuadradas) son adecuadas de acuerdo al suelo de fundacion
existente, la zapata es de 1.60 m de lado y 0.40 m de alto, teniendo aceros de 11@12c/15 en
ambos lados, verificando al punzonamiento, al deslizamiento y al vuelco.

v Haciendo un analisis de lo que es el presupuesto, este tiene un precio referencial de
aproximadamente de TRES MILLONES CUATRO MIL SEISCIENTOS TREINTA Y
CINCO 08/100 Bs. esto implica aproximadamente 285.5660 $us/m2 de construccién, sin
tomar en cuenta los que son las instalaciones.

v El aporte académico que consta del disefio de una escalera lanzada de hormigon
armado, se fundamentd en la bibliografia encontrada, tanto para su geometria como su
armado, siendo asi la escalera autoportante nos ayuda a evitar que, durante las acciones
sismicas estos punzonen los muros o columnas adyacentes, apoyados en el punto intermedio.

Se toma el criterio de analizarlo como un elemento de dos tramos, el tramo inferior solo se
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disefio por flexion, el tramo superior se disefi6 por flexion y traccion y el descanso se disefi6
por torsidn debido a las fuerzas de traccion y compresion generadas por los tramos.
v En cuanto al tiempo de realizacion del proyecto este contempla un tiempo de 300 dias

calendarios para su ejecucion.

RECOMENDACIONES

v Realizar un estudio de suelos méas detallado al contenido en este proyecto, ya que
debido a diversas limitaciones no se lo pudo realizar adecuadamente.

v Para el armado de vigas se recomienda disponer los estribos de acuerdo a la
distribucion de las viguetas pretensadas de la losa alivianada, para no tener percances con los
estribos de la viga una vez vaciada la misma.

v Modelar la estructura de sustentacion de la edificacion y la estructura sustentacion de
la cubierta, en un solo programa de disefio estructural, para tener un mejor funcionamiento

en lo que respecta a las transmisiones de cargas.
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