CAPITULO |
ANTECEDENTES

1.1. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

La U. E. Carmen Mealla en la actualidad estd en funcionamiento, brindando educacion a
estudiantes del nivel primario en ambientes precarios, por el hecho de que esta escuela

cuenta con 61 afios de edad, haciendo que la misma ya sea obsoleta.

Las principales causas para que esta unidad educativa se encuentre en tales condiciones son

los siguientes:

¢ En afios anteriores no se contaba con un presupuesto para una Ampliacion.
eEn la actualidad se tiene en mente solucionar el problema, pero no se cuenta con el

Disefio Estructural.

De mantenerse esta situacion actual, en un tiempo no muy lejano la estructura podria

colapsar, en el peor de los casos con alumnos dentro.
Por ello se plantea las siguientes alternativas de solucion.

e Demoler las aulas existentes y construir uno nuevo mas comodo y amplio.
o Ampliar la U.E. Carmen Mealla
e Refaccionar las aulas existentes
1.1.1. FORMULACION
En consecuencia, con las alternativas de solucion planteadas en la propuesta del proyecto,

es posible realizar una Ampliacién de la Escuela.

1.1.2.SISTEMATIZACION

La alternativa definida debera ser la méas apropiada técnicamente y econémicamente.

Para el disefio se planteara estructura de sustentacion aporticada de H°A®, para el entrepiso
losa alivianada con viguetas pretensadas y para la cubierta calamina galvanizada con
estructuras livianas para edificios con barras de acero de seccion circular con su respectivo

cielo falso.
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1.2. UBICACION

Pais: Bolivia

Departamento: Tarija

Provincia: Cercado

Barrio: San Martin
GRAFICON° 1

MAPA DE BOLIVIA

FUENTE: INTERNET

GRAFICO N° 2
MAPA DEL DEPARTAMENTO DE TARIJA

Chuquisaca

Repca. Argentina Repca. Argentina

FUENTE: INTERNET
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GRAFICO N° 3
UBICACION DEL PROYECTO

o

FUENTE: GOOGLE EARTH

1.3. JUSTIFICACION

Las razones por las cuales se plantea la propuesta de Proyecto de Ingenieria Civil son las
siguientes:

1.3.1. ACADEMICA

Profundizar y poner en practica los conocimientos adquiridos en los afios de formacion

universitaria.
1.3.2.METODOLOGICA (TECNICA)

Se aplicara el programa “CYPECAD version 20117, para disefiar los elementos
estructurales de H°A° y “SAP 2000 version 14”, para la obtencién de solicitaciones que se

requiera para la estructura de tinglado y calculos manuales en planillas Excel.
1.3.3.SOCIAL

La alternativa definida debera beneficiar al barrio San Martin y los barrios aledafios, ya que

el proyecto esté orientado a brindar el siguiente beneficio:
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Contribuir con el proyecto de Ingenieria de tal manera que las instituciones puedan buscar

financiamiento y que el proyecto entre a la fase de ejecucion.

1.4. OBJETIVOS
1.4.1.OBJETIVO GENERAL

Realizar el “Disefio Estructural de la Ampliacion de la U.E. Carmen Mealla” conforme a
los pardmetros y limitaciones de la norma Boliviana CBH-87., que servird de apoyo a la
poblacion estudiantil de los diferentes barrios del area de influencia.

1.4.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS

-Realizar el disefio de elementos estructurales de celosia con barras de acero de seccion
circular mediante el reglamento SIRSOC 308 y la norma LRFD. Esto para la cubierta de

calamina.

-Realizar las verificaciones correspondientes de elementos estructurales segun la normativa

CBH-87, comparando con el programa informéatico CYPECAD.
-Realizar el disefio de la escalera de H2A?,

-Realizar el presupuesto de la obra (presupuesto general, analisis de precios unitarios,

computos métricos)
-Realizar la planificacion (Ejecucion del proyecto, diagrama de Gantt.)
1.5. ALCANCE DEL PROYECTO

El proyecto contempla el Disefio Estructural de la Ampliacion de la U.E. Carmen Mealla,

en estricto cumpliendo los objetivos especificos del proyecto.

Asi mismo, de manera referencial, se incluye la instalacion sanitaria, eléctrica, agua

potable, en la parte del presupuesto final.
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CAPITULO 11
MARCO TEORICO

2.1. GENERALIDADES

Todas las estructuras o elementos estructurales deben calcularse de forma que resistan con
un grado de seguridad todas las cargas y deformaciones que intervienen durante su
construccién donde el comportamiento sea de manera satisfactoria durante su uso normal y

que presenten una durabilidad durante su existencia.

La aplicacion de cargas a una estructura produce fuerzas y deformaciones en ella la

determinacion de estas fuerzas y deformaciones se llama analisis estructural.

El disefio estructural incluye un arreglo y dimensionamiento de las estructuras y sus partes,
de tal manera que las mismas soportan satisfactoriamente las cargas colocadas sobre ella.
En particular el disefio estructural implica lo siguiente: la disposicion general de las
estructuras, estudio de los posibles tipos o formas estructurales que representan soluciones
factibles para ello se debe tener en cuenta las caracteristicas de los materiales de

construccion empleados en sus diferentes condiciones o disposiciones.
2.2. ALTERNATIVAS DEL TIPO DE ESTRUCTURA

Se ha planteado con pérticos de hormigon armado, para el entrepiso losa alivianada
con plastoformo y la cubierta con estructura metalica liviana de hierro redondo cuyo

material de cubricion es calamina galvanizada.

En las alternativas planteadas se consideran los siguientes aspectos importantes:
- En el sitio escogido para el emplazamiento es el mas adecuado.

- Plantear una estructura acorde a las caracteristicas del sitio.

- Que la estructura obtenida se enmarque dentro de los pardmetros econdmicos de los

financiadores.

- Las alternativas de la propuesta deben proponer metodologias de construccion que se
ajusten a las condiciones del sitio, de manera que los costos de los métodos empleados no
influyan de manera significativa en el costo total del proyecto.
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Descripcion de alternativas:

+ Para la losa de entrepiso
Alternativa N°1: losa hormigon armado
Ventajas:

e Este tipo de losas son resistentes e incrementando su resistencia con una dosificacion
apropiada.

¢ No se requiere de mano calificada para el hormigonado.

e Se puede adecuar a distintas formas geométricas segun el requerimiento o disefio
arquitectonico, dependiendo al tipo de utilidad que brindara.

e El hormigonado se lo realiza répido.

Desventajas:

e Para el armado del encofrado se requiere mucha madera, donde se demora
considerablemente en el avance de éste.

e El costo es mayor, ya que se requiere de mayor cantidad de materiales como los
aridos, hierro, madera.

e El peso propio es considerable por ser un elemento macizo de hormigon armado,

influyendo, en la carga permanente el cual demanda mayores solicitaciones.
Alternativa N°2: losa alivianada con plastoformo
Ventajas:

e Es de menor costo puesto que no se requiere mucho material especialmente la madera
e El peso propio se ve disminuido, esto hace que las solicitaciones sean mas pequefias.

¢ Para el armado del encofrado no se requiere mucha madera como se necesita en la losa
de hormigon armado, y el armado se lo realiza con mayor rapidez puesto que se utiliza
viguetas, plastoformo.

e Las solicitaciones en la armadura reduce, puesto que se utiliza viguetas prefabricadas.
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Desventajas:

e En el armado de la losa se ve un poco complicado el subir las viguetas puesto que
vienen con una longitud igual al espacio del ambiente.

e El plastoformo viene ya en dimension estdndar, y este debe adecuarse a las
dimensiones de la losa lo cual lleva a pérdidas en la cantidad de plastoformo.

+ Para la cubierta
Alternativa N°1: cubierta de teja con estructura de madera
Ventajas:

e Este tipo de cubiertas son estéticamente presentables.
e Se puede adecuar a distintas formas geométricas segun el requerimiento o disefio
arquitectdnico.

e Hace ambientes frescos a los rayos del sol.
Desventajas:

¢ Son fragiles ante la presencia de carga del granizo.
o El peso propio es considerable en comparacién con una cubierta de calamina.
¢ Requiere mucha madera.

¢ No avisan con sus deformaciones de la posibilidad de colapso.

Alternativa N°2: cubierta de calamina con estructura de tinglado
Ventajas:

¢ Avisan con sus grandes deformaciones de la posibilidad de colapso.
¢ El material es homogéneo y de calidad controlada.

¢ Dan lugar a construcciones mas ligeras.

e Se construyen con rapidez.

e Ocupan poco espacio y éste es utilizado al maximo.

¢ Permiten cubrir con facilidad grandes luces.

¢ Son de facil desmontaje, manteniendo un cierto valor residual.

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA Pdgina 7



Desventajas:

¢ Desde el punto de vista estetico, el acero, no presenta una gran ventaja.
eUn gran inconveniente es su facil corrosion, lo que obliga a protegerlos
permanentemente mediante pinturas o revestimientos, con un sobre costo.
e Su elevado coeficiente de dilatacion térmica, hace que estas estructuras sean sensibles
ante las variaciones de temperatura.

2.3. NORMAS Y REGLAMENTOS DE DISENO

En Bolivia existe una Norma la cual se empleard para el disefio, siendo encargado el
Ministerio de Urbanismo y Vivienda. (1987), “Norma Boliviana del Hormigon Armado

CBH-87”, la cual tiene su origen en el cddigo Espafiol, el cual sigue a la Escuela Europea.

Por lo tanto la Norma utilizada, y en la cual esta basado el “Disefio Estructural del
U.E. Carmen Mealla”, es la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87,

complementada con bibliografia de diferentes autores.
24 MATERIALES

A continuacidn se describen los materiales empleados para la fabricacion de las piezas de

Hormigdn Armado.
2.4.1.HORMIGON

El hormigon en masa presenta una buena resistencia a la compresion, pero ofrece una
escasa resistencia a traccion, por lo que resulta inadecuado para piezas que hayan de
trabajar a traccién. Pero si se refuerza el hormigon en masa disponiendo de barras de acero
en las zonas de traccion, el material resultante, llamado hormigén armado, estad en

condiciones de resistir los distintos esfuerzos que se presentan en las construcciones.
2.4.1.1. RESISTENCIA CARACTERISTICA DEL HORMIGON

Es la caracteristica fundamental del hormigon y de hecho la mayoria de sus cualidades
crece paralelamente a la resistencia y se miden y controlan a través de ella. La resistencia
caracteristica del hormigon es un resultado de un control estadistico realizado con
probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucién de frecuencias (curva

de Gauss); éste es un valor con un 95 % de probabilidad que ocurra.
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Se emplea como probeta normalizada la cilindrica de 15cm. de diametro y 30 cm. de
altura, curada a una humedad relativa no inferior al 95% y a 20 + 2°C y rota en
estado humedo a los 28 dias de edad.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigon a compresion (f«), a la
resistencia que alcanza el hormigon a los 28 dias. Una manera de determinar la

resistencia a compresion a “n” dias, (ver cuadro n°1).

CUADRO N°1
COEFICIENTES DE CONVERSION DE RESISTENCIA
A COMPRESION RESPECTO A PROBETAS DEL MISMO TIPO

Edad del hormigon (dias) 3 7 28 90 360
Cemento Portland comun 0.4 0.65 1 1.2 1.35
Cemento Portland de alta resistencia 0.55 0.75 1 1.15 1.2

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87
La resistencia a compresion del proyecto (fck), en ningtn caso sera inferior a 12.5MPa

2.4.1.2. DIAGRAMA REAL TENSION - DEFORMACION

El diagrama real, tension-deformacion, presenta formas generales del tipo

esquematicamente mostrado en la siguiente (figura n°1):

FIGURA N°1
DIAGRAMA REAL, TENSION-DEFORMACION
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FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87

Segun la naturaleza de los constituyentes y la velocidad de deformacién, la abscisa
correspondiente a la maxima ordenada estd comprendida entre 2 por mil y 2,5 por mil,
el acortamiento Ultimo &y, oscila alrededor de 3,5 por mil y la tension ultima ocy, esta
comprendida entre 0,75 fek y 0,85 fex.

Dada la dificultad de la determinacion del diagrama real, tension-deformacion del
hormigén, a nivel de valores de célculo, en la practica se utiliza cualquiera de los

diagramas simplificados, que se describen a continuacion.
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2.4.1.3. DIAGRAMA DE CALCULO TENSION - DEFORMACION

Para el célculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados
limites Gltimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza del
problema de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales
siguientes, Ilamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la

determinacion del modulo de deformacion longitudinal:

Diagrama Parébola-Rectangulo.- Formado por una pardbola de segundo grado y un

segmento rectilineo.

~ FIGURAN°2 )
DIAGRAMA DE CALCULO, TENSION-DEFORMACION
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FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87

El vértice de la parébola se encuentra en la abscisa 0.002 (deformacion de rotura del
hormigdén a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 0.0035
(deformacion de rotura del hormigdn, en flexion). La ordenada méxima de este
diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 fcq. La ecuacion de la parabola

es: oc =850 fea . & (1-250 &)
&c = esta expresado en fraccion decimal

Diagrama Rectangular.- Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 X,

siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 fcq.

FIGURA N° 3
DIAGRAMA RECTANGULAR
0.85f

0.8x

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87
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2.4.1.4. MODULO DE DEFORMACION LONGITUDINAL

Como valor medio del modulo secante de la deformacion longitudinal del hormigon Ecm, se
adoptard el dado por la siguiente expresion.

E =44000x3/ fck +80
Normalmente, fck(kg/cm?) esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de

E(kg/cm?) corresponde a dicha edad.
Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E:

E, = gE Para climas himedos Es = é E Para climas secos

Como el proyecto se encuentra en Tarija, se tomard un modulo de elasticidad para climas

himedos E,, =§E

2.4.2. ARMADURA
2.4.2.1.RESISTENCIA CARACTERISTICA

La resistencia caracteristica de acero fy, se define como el cuantil 5% del limite elastico en
traccion (aparente f, o convencional al 0.2% fo.2 )

2.4.2.2. CARACTERISTICAS GEOMETRICAS
Los diametros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utilizan en el
proyecto y construccion de obras de hormigén armado, serdn exclusivamente los

siguientes, con las areas en cm?. que se indican en la cuadro n°2.

i CUADRO N°2
DIAMETROS COMERCIALES DEL ACERO
Diametro |, | ¢ | g | 10| 12|16 | 2025 32| a0 | 50
(mm)

ﬁ;real:cmz] 0,126 10,283 | 0,503 0,785 1,131 | 2,011 | 3,142 | 4,309 | 8,042 | 12,566 | 19,635
FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87
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2.4.2.3. ANCLAJE DE LAS ARMADURAS

El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres
conformados solicitados a traccion se basa en la tensién de adherencia promedio que se
logra en la longitud embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las
armaduras tengan longitudes minimas especificadas o que se prolonguen las distancias
minimas especificadas mas alla de las secciones en las cuales la armadura est4 solicitada a

las tensiones maximas.*

Jiménez Montoya dice” la longitud de anclaje de una armadura es funcion de sus
caracteristicas geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicién
de la barra con respecto a la direccién del hormigénado, del esfuerzo en la armadura y de
la forma del dispositivo de anclaje”.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacion recta son:

* f
Ib, = ¢* &
4*7,,
Para aceros lisos.
7,, =0.90% . [f, (kgf /cm?); 7,, =0.28* [T, (MPA)
Para aceros corrugados
2 2y. 2
T = 0.90*3/ fCd (kgf /em?); T = 0.40*3/ fCd (MPA)
Cuando la armadura real es mayor que la necesaria.
Xf %A 0.30*Ib,
S
b = 9" by ™ Acarc Ib>|10*¢
4*Tbu * Asreal
15cm

En el caso de que la armadura real colocada en la pieza sea mayor que la armadura

necesaria determinada por el calculo estructural (donde el esfuerzo de las barras no llega a

er Hormigén Armado de Jiménez Montoya capitulo 9.5
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la tensidn de calculo) podemos recalcular el tamafio del anclaje en funcién de la relacion de
la armadura calculada y la armadura real colocada en la pieza.

Donde:

@=Diémetro de la armadura

fyd=Es la resistencia de calculo de la armadura

fcd=Resistencia de calculo del hormigdn a compresion

Ibi=Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de calculo al hormigon

Ty = La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero

Para un contacto de 2 barras se debera aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y
para un contacto de 3 barras 0 mas se deberd aumentar un 33%.

El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura
termine en un gancho, una buena parte de la solicitacion de la fuerza del arrancamiento sera

resistida por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.

Para aceros lisos

Ib/3
Ib =1lb—Alb = (lb-15%4) > | 10*¢

15¢cm
Para aceros corrugados

Ib/3
Ib, =1lb—Alb = (lb~10% ) > | 10*¢

15¢m

El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento o
desconchado del hormigon del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por gancho
(135° a 180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla(90° a 135°), solo se

admite para barras corrugadas.

Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través de

porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:
> 5@ 050mm, a continuacién de un arco de circulo de 135° 0 mas.

» 109 o 70mm, a continuacién de un arco de circulo de 90°.
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2.4.2.4. EMPALME DE LAS ARMADURAS

Las barras de acero se comercializan estan entre 10 y 12m de largo cuando tenemos una
pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se tiene la obra un pedazo de

armadura que se lo puede reutilizar con las otras armaduras respectando los empalmes.
2.4.2.5. EMPALME POR TRASLAPO O SOLAPO

Es el tipo de empalme mas comin no es utilizado en barras de acero cuyo didmetro sea

mayor a 25mm y explicitamente prohibido utilizado en tirantes.

La idea basica es transferir esfuerzo de una barra para la otra por medio de la adherencia en
un largo igual al largo del anclaje el mismo es corregido por un coeficiente ¥ que lleva en

cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region. .2

Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape

Iv= g//*lb1
Con ganchos para aceros lisos
20cm
lv=(y*Iv-15*¢) >|15* ¢
0.50*Ib1

Con ganchos para aceros corrugados

20cm
lv=(y*Iv-10*¢) >|10* ¢
O.SO*Ib1

Coeficiente ; que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes

factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion

2\/er Norma Boliviana de Hormigén Armado capitulo 12.2.2
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e El largo del empalme también depende de la distancia “a” que es la distancia entre ejes

de las barras empalmadas en la misma seccién transversal

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra externa empalmada hasta

la parte de la pieza

E

I

==

.|

| Sl sl

ol

ol il el ol il Fal

=

el |

CUADRO N°3

PARA OBTENER LOS COEFICIENTES ¥

Distancia | Distancia Porcentaje maximo de barras empalme

a b 20% 25% 33% 50% >50%
a<10*Q B<5*%0 1.20 1.40 1.60 1.80 2.00
a>10*@ b>5*@ 1.00 1.00 1.20 1.30 1.40

FUENTE: HORMIGON ARMADO DE JIMENEZ MONTOYA

La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traccionadas en una

misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion.

Existen varios tipos de empalmes, pero solo nos limitamos al empalme por traslape porque

es mas utilizado en nuestro proyecto.! La norma recomienda que el deslizamiento relativo

de las armaduras empalmadas no rebase 0,1mm.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a otra, es fundamental

que el espesor del hormigdn que exista alrededor del empalme sea lo suficiente. El valor

minimo que recomienda la norma Boliviana de hormigdn armado para ese espesor, es de

dos veces el diametro de las barras.
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2.4.2.6. DISTANCIA A LOS PARAMENTOS
Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la

distancia libre entre su superficie y el paramento méas proximo de la pieza. El objeto del
recubrimiento es proteger las armaduras, tanto de la corrosion como de la accién del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento, mas aun que

SuU espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos unas limitaciones mas o menos

coincidentes con las que se recomienda a continuacion:

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

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

espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigén del mismo.

El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1,5cm.

CUADRO N° 4
RECUBRIMIENTOS MINIMOS
Para lozas y paredes en el interior de los edificios 1.5cm
Para lozas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2.0cm
Para piezas en contacto con el suelo 3.0cm
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo | 4.0 cm

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO
2.4.2.7. DIAGRAMA REAL TENSION - DEFORMACION

Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene
la propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no
mayores del 0.01, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.
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FIGURAN°4
DIAGRAMAS TENSION-DEFORMACION DEL ACERO
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FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87

2.4.2.8. DIAGRAMA DE CALCULO DE TENSION - DEFORMACION

Los diagramas de calculo tension-deformacion del acero (en traccion o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de
HOOKE de razon igual a: 1/ys.

La deformacion del acero en traccion se limita al valor 0.010, y la de

compresion, al valor 0.0035. Los diagramas se presentan a continuacion.

i FlGURA N° 5 ]
DIAGRAMAS DE CALCULO TENSION-DEFORMACION DEL ACERO
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FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87
2.4.2.9. MODULO DE DEFORMACION LONGITUDINAL

Para todas las armaduras tratadas en la Norma Boliviana del H°A° (CBH-87), como
modulo de deformacion longitudinal, se tomaré

E, = 21000000 Tn/cm2.
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2.5. BASES DE CALCULO

2.5.1.CALCULO DE ESTRUCTURAS EN GENERAL

En sentido estricto, el célculo de una estructura consiste esencialmente en comprobar que
se satisfacen las condiciones de equilibrio de esfuerzos y de compatibilidad de
deformaciones. Pero en su sentido mas amplio, el calculo de una estructura incluye también
la fase previa de establecimiento del tipo estructural. Este proceso se compone
normalmente, cualquiera que sea el material constituyente de la estructura, de las siguientes
etapas (figura 6):

FIGURA N°
PROCESO DE CALCULO DE UNA ESTRUCTURA

ESQUEMA ESTRUCTURAL

HIPOTESIS DE CARGA

CALCULO DE ESFUERZOS

CALCULO DE SECCIONES
- comprobacikon
« dimensionamiento

oK

FUENTE: JIMENEZ MONTOYA, “HORMIGON ARMADO” (14* EDICION)

2.5.2. PROCESO DE CALCULO DEL PROYECTO.

El proceso general de calculo como se dijo anteriormente se regira al Codigo del Ministerio
de Urbanismo y Vivienda. (1987), “Norma Boliviana del Hormigén Armado”. CBH-87, la
cual tiene su origen en el codigo Espafiol, la que emplea el método de los estados limites

altimos.
En consecuencia, el proceso de célculo basico consiste en:

1° Obtencion del efecto Sq4 de las acciones exteriores, relativo al estado limite en estudio, a
partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.
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2° Obtencidn de las respuestas Ry, de la estructura, correspondiente al estado limite en

estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los materiales.
3° El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion.
R4 > Sq
Donde:
Sq¢ = Valor de calculo de la solicitacion actuante
R4 = Valor de célculo de la resistencia de la estructura.
2.5.3.DOMINIOS DE DEFORMACION

Para el calculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de

deformaciones pasa por uno de los tres puntos, A, B o C, segun la siguiente (figura n°7).

FIGURA N° 7
DOMINIOS DE DEFORMACION
-& +E
-
€¢_0,0035 -0,0020 0,0100
. 8&
3
7 " @
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I h
o
A
0,0100 Es
Ec ¥ = posicidn del eje neutro

en wvalor absoluto

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87

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 esté en traccion. Las rectas
de deformacion giran alrededor del punto A correspondiente a un alargamiento del acero

mas traccionado, del 10 por mil.

DOMINIO 2: Flexion simpleo compuesta. El acero llega a una deformacién del 10 por
mil y el hormigdn no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de

deformacion, giran alrededor del punto A.
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DOMINIO 3: Flexidén simple o compuesta. La resistencia de la zona de compresion
todavia es aprovechada al méaximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del

punto B, correspondiente a la deformacion de rotura por flexion de HO: gy = 3,5 por mil.

DOMINIO 4: Flexion simple o compuesta. Las rectas de deformacion giran alrededor
del punto B. El alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido entre

gy ¥ 0 y el hormigon alcanza la deformacién méxima del 3,5 por mil.

DOMINIO 4.a: Flexion compuesta. Todas las armaduras estan comprimidas y existe
una pequefia zona de hormigbn en traccion. Las rectas de deformacion, giran

alrededor del punto B.

DOMINIO 5: Compresion simple o compuesta. Ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta
correspondiente a la deformacion de rotura del hormigon por compresion: gq = 2 por
mil.

2.5.4. METODO DE LOS ESTADOS LIMITES ULTIMOS

La denominacion de los estados limites ultimos 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. Los estados limites incluyen:

- Estado limite de equilibrio.- definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte

o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

- Estados limites de agotamiento o de rotura.- definidos por el agotamiento resistente o
la deformacion pléstica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la

estructura.

- Estado limite de inestabilidad o de pandeo.- de una parte o del conjunto de la
estructura.

Estado limite de adherencia.- caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigon que las rodea.

Estado limite de anclaje.- caracterizado por el sedimento de un anclaje.

Estado limite de fatiga.- caracterizado por la rotura de alguno de los materiales
de la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accién de cargas dinamicas.
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2.5.5.RESISTENCIA DE CACULO DE LOS MATERIALES

Se considerard como resistencias de célculo tanto para el hormigén como para el acero, el
valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto, dividido por un coeficiente
de minoracion.
fo =Tl 7 fyd :fyk/75
Donde:
fck = resistencia caracteristica del hormigon a compresion. (f,=210 kg/cm2)
fyk = limite elastico del acero. (f,x =4200 kg/cm?2)
»c = coeficiente de minoracion. (yc =1.5)

7 = coeficiente de minoracion. (s =1.15)

Para el hormigon cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la
resistencia de calculo debera reducirse ademas en 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.

CUADRO N°5
COEFICIENTES DE MINORACION DE RESISTENCIA
Material Coeficiente basico Nivel de Control Correccion

Reducido +0.05

Acero +=1.15 Normal +
Intenso -0.05
Reducido +0.05

Hormigon v=L1.5 Normal +
Intenso -0.05

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO

CUADRO N°6
COEFICIENTES DE PONDERACION DE LAS ACCIONES
Coeficiente bisico Nivel de control v dafios previsibles Correccién

Nivel de control en la Reducido +0.20

ejecucion. Normal 0
_ Intenso -0.10
v=1.6 N . Minimos exclusivamente materiales -0.10

Dafios previsibles en .

caso de accidente Medios 0

Muy importantes +0.20

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO
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2.5.6. ACCIONES

Una acciéon es un conjunto de: fuerzas concentradas y repartidas, y 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.

Segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos tipos:

1).-Acciones estaticas: que son las que no engendran aceleracion significativa sobre

la estructura ni sobre ninguno de sus elementos.
2).-Acciones dindmicas: que engendran una aceleracion significativa sobre la estructura.

Las acciones se clasifican en dos grupos:

1).-Acciones directas: estan producidas por pesos u otras fuerzas aplicadas directamente a
la estructura e independientes de las caracteristicas resistentes y de deformacion de la

misma.

2).-Acciones indirectas: estan originadas por fendmenos capaces de engendrar fuerzas de
un modo indirecto, al imponer o impedir, total o parcialmente, deformaciones, o
imprimir aceleraciones a la estructura, siendo por tanto, funcion de las caracteristicas de

deformacion de la propia estructura.
2.5.6.1. SOBRECARGAS DE NIEVE

Sobrecarga de nieve en una superficie de cubierta es el peso de la nieve que, en las
condiciones climatoldgicas mas desfavorables, puede acumularse sobre ella.

Peso especifico aparente de la nieve.- El peso especifico aparente de la nieve acumulada
es muy variable, segun las circunstancias, pudiendo servir de orientacion los siguientes
valores:

Nieve recién caida 120 kg/m3
Nieve prensada o empapada 200 kg/m3
Nieve mezclada con granizo 400 kg/m3

Como no se estudio las alturas de nieve en diferentes regiones de Bolivia, es por ello que
para el disefio de cubierta se tomd una altura de h=5cm
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2.5.6.2. SOBRECARGA DE VIENTO

El viento de velocidad v (m/s) produce una presion dindmica w (kg/m2) en los puntos donde
su velocidad se anula, de valor:  w =V?/16

La presion dinamica que se considerara en el célculo de un edificio, funcién de la altura de

su coronacion y de su situacion topografica, se da en el (cuadro n°7).

Se considera situacion topogréafica expuesta la de las costas, las crestas topogréaficas, los

valles estrechos, los bordes de mesetas.

En casos especiales de situacion topografica muy expuesta, por ejemplo: en alta montafia,
en desfiladeros, en acantilados, etc., pueden requerirse valores mayores, que se

determinaran mediante estudio especial.

~ CUADRO N7
PRESION DINAMICA DEL VIENTO

Altura de coronacion del Velocidad | Presié

ot n
edificio sobre el terreno : A .
en m, cuando la situacion | 9€! viento |dinamic

topogréfica es ¥ w
Normal Expuesta m/s km/h kg/m2
De 0a 10 — 28 102 50

De11a 30 — 34 125 75
De 31 a 100 De 0Oa 30| 40 144 100
Mayor de 100 De31a100 | 45 161 125
- Mayor de 100 | 49 176 150

FUENTE: NBE-AE/88 ACCIONES EN LA EDIFICACION

Coeficiente eolico de edificios de pisos

En edificios de pisos, con forjados que conectan todas las fachadas a intervalos regulares,
con huecos o0 ventanas pequefios practicables o herméticos, y compartimentados
interiormente, para el andlisis global de la estructura, bastara considerar coeficientes edlicos
globales a barlovento y sotavento, aplicando la accion de viento a la superficie proyeccion
del volumen edificado en un plano perpendicular a la accion de viento. Como coeficientes

edlicos globales, podran adoptarse los del (cuadro n°8)
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CUADRO N°8
COEFICIENTE EOLICO

Coeficiente Esbeltez en un plano paralelo al viento
edlico <0.25 0.5 0.75 1 1.25 <5
Barlovento C1 0.7 0.7 0.8 0.8 0.8 0.8
Sotavento C2 -0.3 -0.4 -0.4 -0.5 -0.6 0.7

FUENTE: Documento Basico SE-AE Acciones en la edificacion

Para el proyecto se considero los siguientes coeficientes edlicos:
C,=+ 0.70 (barlovento) pared vertical lado sur

C,=- 0.40 (sotavento) cubierta de una agua con una pendiente de 14°

VIENTO by

2.5.6.3. SOBRECARGAS DE USO

La sobrecarga de uso en un elemento resistente es el peso de todos los objetos que
pueden gravitar sobre €l por razon de su uso: personas, muebles, instalaciones

amovibles, vehiculos, etc.

Para cada parte de la estructura se elegira un valor de sobrecarga de uso adecuado al

destino que vaya a tener de acuerdo a los valores del siguiente (cuadro n°9).
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CUADRO N°9

SOBRECARGA DE USO
Tabla 3.1
Sobrecargas de uso

Uso del elemento kg/m?
A. Azoteas
Accesibles s6lo para conservaciéon 100
Accesibles sélo privadamente 150
Accesibles al publico Segln su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados Segln art. 3.5
C. Hoteles, hospitales, cérceles, etc.
Zonas de dormitorio 200
Zonas publicas, escaleras, accesos 300
Locales de reunion y de espectaculo 500
Balcones volados Segun art. 3.5
D. Oficinas y comercios
Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400
Locales de almacén Seguln su uso
Balcones volados Segln art. 3.5
E. Edificios docentes
Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados Segun art, 3.5
F. Iglesias, edificios de reunitn y de

especticulos

Locales con asientos fijos 300
Locales sin asientos, tribunas, escaleras 500
Balcones volados Segln art, 3.5
G. Calzadas y garajes
Sélo automdviles de turismo 400
Camiones 1.000

FUENTE: NORMA NBE- AE-88 ACCIONES EN EDIFICACION

Sobrecarga de balcones volados.- Los balcones volados de toda clase de edificios se
calculardn con una sobrecarga superficial, actuando en toda su area, igual al de las
habitaciones con que comunican, mas una sobrecarga lineal, actuando en sus bordes

frontales, de 200 kg/m.
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2.5.7. HIPOTESIS DE CARGA MAS DESFAVORABLE

Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no indique otra cosa se

aplicaran las hipétesis de carga enunciadas a continuacion.

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada
estado limite de que se trate, se consideraran las hipétesis de carga que a continuacion se
indican y se elegira la que en cada caso, resulte mas desfavorable. En cada
hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible.

CUADRO N°10
HIPOTESIS DE CARGA

A) CON UNA SOLA ACCION VARIABLE
;’(fg G+ ;’(fq * Q

Hipotesis 1
B) CONDOS O MAS ACCIONES VARIABLES
Hipotesis IT | 0.9% (7o * G+, * Q) +0.9% y . * W
C) SITUACIONES SISMICAS CON UNA ACCION Y
Hipétesis 11| 0-8% (75 *G+), * Q. )+ F, +W,

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO CBH-87

Donde:
G= Cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter permanente.

Q= Cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno, mas las acciones indirectas con
caréacter variable, excepto las sismicas.

Qeq= Cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas las acciones indirectas
con caracter variable, durante la accion sismica.

W= Carga del viento.

Weq=Carga del viento, durante la accion sismica. En general, se tomard Weq = 0., en

situacion topografica muy expuesta al viento se adoptard: Weq = 0,25W.

Feq=AcciOn sismica.
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2.6. ELEMENTOS ESTRUCTURALES
2.6.1. ELEMENTOS LIVIANOS DE CELOSIA CON HIERRO REDONDO PARA
LA CUBIERTA

- pendiente de agua de a=14°

- Material de cubricion.- Calamina galvanizada mostrada en el grafico n°4

GRAFICO N°4

Espesor Espesor Peso Ancho
mm N° Ml | mm

0.30 |30 2.35 1000
0.35 |28 2.6 (1000
0.40 27 3.05 (1000
0.43 |26 3.30 (1000

FUENTE: INTERNET
-Acero.- Se utilizard acero comun: ASTM A36 de las siguientes caracteristicas:

f,= 2530 kg/cm? (tension del limite elastico)
f,.= 4080 kg/cm? (tension de rotura)

2.6.1.1. FORMAS SECCIONALES

Son estructuras livianas de acero construidas con barras de seccién circular, cominmente

denominados estructuras de hierro redondo, observe las siguientes figuras.

~ FIGURAN® ~ FIGURA N°9
CELOSIA SECCION TRIANGULAR CELOSIA SECCION CUADRADO
T o
” =T .,
R e vAvs
VAV
R T AY
e T T
v" | , |
= |
5 | I: 7
i S / | /
_____ - R E——
FUENTE: ELABORACION PROPIA FUENTE: ELABORACION PROPIA
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2.6.1.1.1. ESTIMACION DEL PESO PROPIO

Encogimiento.- Se refiere al acortamiento que experimenta una barra recta de longitud

Loarra. @l realizar el sic sag para cada una de las caras del tinglado.

— _MF_EE_EN_CE__T

L=L *Ccos o

barra

Loarra ™ cos(go - 9)
2

*
Loarra™ cos{Tan‘l( 2 5 - ﬂ

Encogimientoq L

L

Donde:

u: altura del reticulado

b: base del reticulado

L: longitud a la que se encoge una barra recta

Lparra: longitud de la barra recta

Peso por metro lineal de tinglado (Wiriangular) Y (Wcuadrado)

W

triangular

u 2* @, @,
:wp(3+sj+2u Wesagrado = 4| @p o
cos(Tan™ F) cos(Tan™ F)

Weuadrado: P€SO total del tinglado cuadrado en kg/m.
Wiriangular: peso total del tinglado cuadrado en kg/m.
wp: peso nominal del hierro para la armadura principal en kg/m.

w; : peso nominal del hierro para el reticulado en kg/m.

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA Pdgina 28



CUADRO N°11
CARACTERISTICAS DEL HIERRO REDONDO
A=Area de la seccidn
i Ix=Momento de inercia de de seccion
Wx=2*Ix /d. Mddulo resistente de la seccidn, respecto a X

rx=(1x/A)"1/2 Radio de giro de la seccidn
w= Peso por metro

Teérminos de la seccion Peso
Producto d A Ix Wx rx W

mm cm”2 cmd cm3 cm kg'm

D6 6 0.283 0.006 0.021 0.150 0222
D8 8 0503 0.020 0.050 0.200 0.395
D10 10 0.785 0.049 0.098 0.250 0.617
D12 12 1.131 0.102 0.170 0.300 (0 888
D16 16 2011 0.322 0.402 0.400 1.580
D20 20 3.142 0.785 0.785 0.500 2470
D25 25 4909 1.917 1.534 0.625 3.850

FUENTE: DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO — LRFD Mc. Cormac

) CUADRON°12
CARACTERISTICAS DE CELOSIA DE SECCION TRIANGULAR LADO “u”

5
H’D’fﬂ sular 3+ E\!w + tl ; \]Imr
" ? | Cos|Tan™(2u/ b))

5
Celosia u b s Ix e Wiriangular
Triangular m m m cm4 cim kg/m

5/16" con 1/4" | 0.13 | 0.26 | 0.39 | 40.547 | 5.185 1.94
3/8" con 1/4" 0.13 | 0.26 | 0.39 | 63.355 | 5.185 2.68
3/8" con 5/16" | 0.13 | 0.26 | 0.39 | 63.355 | 5.185 3.17
1/2" con 5/16" | 0.13 | 0.26 | 0.39 | 91.232 | 5.185 4.08
1/2" con 3/8" 0.13 | 0.26 | 0.39 | 91.232 | 5.185 4.71

FUENTE: ELABORACION PROPIA

) CUADRON°13
CARACTERISTICAS DE CELOSIA DE SECCION CUADRADO (u = H)

Wt =N @, + Dy
puadrads " Cos(Tan™ (2u/b)

Celosia u b Ix ™ Weuadrado
Cuadrado m m cm4 cim kg/m
5/16" con 1/4" 0.15 | 0.30 | 72.382 | 6.000 2.86
3/8" con 1/4" 0.15 | 0.30 [113.097| 6.000 3.72
3/8" con 5/16" 0.15 | 0.30 |113.097| 6.000 4.73
1/2" con 5/16" 0.15 | 0.30 |162.860| 6.000 5.81
1/2" con 3/8" 0.15 | 0.30 |162.860| 6.000 7.04

FUENTE: ELABORACION PROPIA
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2.6.1.1.2. CALCULO DE SOLICITACIONES
2.6.1.1.2.1. DEBIDO A ESFUERZOS DE FLEXION

R L 3 P
. \/- N
N -
TI e M = 3
~E | T
M

-Fuerza normal de compresion en el cordon superior

Seccion triangular Seccion cuadrado
M M
P"S:n*H PCS:T:n*H

Donde:

P.s: fuerza normal a compresion en el cordon superior

M: momento flexor maximo en centro luz

n. nimero de barras que componen el cordén superior (n=2)

H: altura de la seccidn, medida entre ejes de cordones
-Fuerza normal de traccién en el cordon inferior

Una fuerza normal de traccion es positiva. EI momento flector debe intervenir con su signo.

Seccion triangular Seccion cuadrado
M M
n*H n*H
n=1 n=2

Donde:

T: fuerza normal de traccion en el corddn superior
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2.6.1.1.2.2. DEBIDO A ESFUERZOS DE CORTE

- L —~| f
4 & /P/FV
IR \LL
! ' *
\/m - JP/" J V:qZL
W\/

-Fuerza normal de compresion en el reticulado

Los esfuerzos axiles en los diagonales, originados por los esfuerzos de corte actuantes en la

seccidn considerada, pueden calcularse mediante las siguientes formulas correspondientes:

Seccion triangular Seccion cuadrado
I:)r = V Pr = V
n*Sen(a)*Cos(f) n*Sen(«)

Donde:

P\: fuerza normal de compresion en el reticulado

V: fuerza de corte méaximo actuante en la seccion considerada
a: angulo entre la diagonal y el cordon inferior

R: angulo entre la diagonal de la secciony el eje Y-Y

n : nimero de planos en que existen reticulados n=2

-La longitud real del diagonal ¢ reticulado:
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2.6.1.1.2.3. DEBIDO A ESFUERZO AXIAL

-Fuerza normal de compresion en la armadura principal

/ PCS
4D = <]7

P 2 = p _P
4

-Fuerza normal de compresion en el reticulado

“Se supone que la celosia esta sometida a una fuerza cortante perpendicular al miembro
igual o no menos que el 2% de la resistencia de disefio en compresion ¢:P, del miembro.
Las formulas para columnas del LRFD se usan para disefiar la celosia de la manera usual.
Las relaciones de esbeltez estan limitadas a 140 para celosia simple y de 200 para celosia

*
oy 0.02%P

doble.” =
2*Sena
2.6.1.2. DISENO DE MIEMBROS DE ACERO METODO LRFD

Dentro del analisis de miembros, se detallan férmulas y procedimientos para el

dimensionado de las piezas, segun los estados que se presenten.

2.6.1.2.1. COMBINACIONES DE CARGA SEGUN EL REGLAMENTO LRFD
La nomenclatura a utilizarse en la especificacion LRFD es la mostrada a continuacion:
Carga Permanentes = D

Carga variable de piso = L

Carga variables de techo = Lr

Carga viento =W

Carga por sismo = E

Cargade nieve =S

Carga de lluvia o hielo sin incluir encharcamiento = R

Se debe considerar para efectos del disefio estructural, la combinacién de cargas que origine

* Mc. Cormac “Disefio de Estructuras de acero con L R F D-2% Edicién” Pag. 178
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los mayores resultados, es decir la combinacion que produzca la mayor solicitacion a la

estructura en general o al miembro en particular.

Carga Pésima

D (Fase de construccion)

L

Lr,0S,0R

W (Cuando actta en el sentido de D)

W o E (Oponiéndose a D)

Combinaciones

1.4D

12D+16L+05(Lr6SOR)

1.2D +1.6 (Lr 6 S6 R) + (0.5L 6 0.8W)
12D+13W+05L+05(Lr6S6R)

09D —(1.3W 6 15E)

2.6.1.2.2. FACTOR DE RESISTENCIA @

Toma en cuenta la dispersion estadistica de la resistencia nominal para un tipo de esfuerzo
en un elemento estructural, es menor que la unidad y sus valores para determinado tipo de
solicitacion estaran definidos por el comportamiento que se tenga del comportamiento real

del miembro o la conexién considerada.

Algunos valores mas importantes estos dados a continuacion:

CUADRO N° 14

FACTOR DE RESISTENCIA ¢

) Tipo de esfuerzo
0.9 Seccidn total en traccion
0.75 Seccidn neta de conexion en traccion
0.9 Miembros en flexion
0.85 Miembros en compresion axial
0.75 Pernos en traccion

FUENTE: DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO — LRFD Mc. Cormac

2.6.1.2.3. DISENO DE MIEMBROS A TRACCION

“El disefio de un miembro a tension implica encontrar un miembro con areas total y neta
adecuadas. Si el miembro tiene una conexion atornillada, la seleccion de una seccion
transversal adecuada requiere tomar en cuenta el area perdida debido a los agujeros. Para
un miembro con una seccion transversal rectangular, los calculos son relativamente

directos. Sin embargo, si va a usarse un perfil laminado, el area por deducirse no puede
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producirse de antemano porque el espesor del miembro en la localidad de los agujeros no se

4
conoce.”

“Una consideracion secundaria en el disefio de miembros en tension es la esbeltez. Si un
miembro estructural tiene una seccion transversal pequefia en relacion con su longitud, se
dice que es esbelto. Una medida mas precisa es la relacion de esbeltez L/r, donde L es la

longitud del miembro y r es el radio de giro minimo del &rea de la seccion transversal.

Aunque la esbeltez es critica para la resistencia del miembro en compresién, ella no tiene
importancia para un miembro en tensién. Sin embargo, en muchas situaciones es buena
practica limitar la esbeltez en miembros a tension. Si la carga axial en un miembro esbelto
en tension se retira y se aplica pequefias cargas transversales, vibraciones o deflexiones no
deseadas pueden presentarse. Por ejemplo, esas condiciones podrian ocurrir en una barra de
arriostramiento sometida a cargas de viento. Por esta razon, el AISC sugiere una relacion

méxima de esbeltez de 300.°

“Se trata so6lo de un valor recomendado porque la esbeltez no tiene significacion para

miembros en tension y el limite puede ser excedido cuando circunstancias especiales lo

justifican.”®

El problema central de todo disefio de miembros, incluido el disefio de miembros en
tension, es encontrar una seccion transversal para la cual la suma de las cargas factorizadas

no exceda la resistencia del miembro; es decir,
Z7i *Q <9*R,

Para miembros en tension, esta expresion toma la forma

P, <4P

u n

Donde P, es la suma de las cargas factorizadas.

* William T. Segui “Disefio de Estructuras de acero con L R F D” Pég. 53
® William T. Segui “Disefio de Estructuras de acero con L R F D” P4g. 54
® William T. Segui “Disefio de Estructuras de acero con L R F D” Pég. 54.
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Condiciones a cumplir en elementos a traccion:

Condicion n°l.- Para prevenir fluencia

._ R, :
f:X£¢t*Fy ’ ¢t2090

Condicién n°2.- Para evitar la fractura

P
f'=—t-<g*F, . A, =085A ¢, =0.75

Acrit ’
Condicidn n°3.- Para limitar de esbeltez
f'''= E <300

r
2.6.1.2.4. DISENO DE MIEMBROS A COMPRESION
La relacidn entre cargas y resistencia toma la forma.
R =¢.PR,
Donde:
P, = Suma de las cargas factorizadas.
P, = Resistencia nominal por compresion = A F,
F. =Esfuerzo critico de pandeo.

¢, = Factor de resistencia para miembros en compresion ¢, = 0.85

Parametro de esbeltez.

LN

A =
rt VE

C

Puede entonces obtenerse una solucion directa, evitdndose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del mddulo tangente. Si la frontera entre columnas

elasticas e inelasticas se toma como A, =1.5, las ecuaciones AISC para el esfuerzo critico

de pandeo pueden resumirse como sigue.
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FIGURA N° 10

CURVA DE DISENO DE COLUMNAS LARGAS, INTERMEDIAS Y CORTAS

Col Columnas
nnes intermedias Columnas largas
cortas :‘I: %‘
; , i Euler
(Intervalo ineldstico) (Intervalo elastico o de Euler)
Férmula inelastica
W
» Férmula de Euler
0 pandeo eldstico
KL |F,
Kl Z,C = A
S | - rg \ E
L r

FUENTE: DISENO DE ESTRUCTURAS DE ACERO — LRFD Mc. Cormac

_k*L ﬂ
* rz*r\E

E: 2100000 kg/cm?.
Condiciones a cumplir en elementos a compresion:
Condicién n°1

Columnas|nelésticas 2, <1.5— F, = (0.658*)F,

_ 0.877 =

2 b

fa:F:‘s(,zsc*Fc, 4, =085

’ ' |ColumnasElasticas A, >1.5— F,,

Condicién n°2

Para cordones

&SZOO
r

Para reticulados

KL 140
r
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2.6.2. LOSA ALIVIANADA

Son estructuras limitadas por dos planos paralelos de separacion h, siendo el espesor h
pequefio frente a las otras dimensiones. Las mas comunes utilizadas en nuestro medio son

la loas macizas y alivianadas.

Dentro de las ventajas que el uso de viguetas T pretensadas ofrece podemos sefialar:

-La vigueta T de hormigdn pretensado es el elemento mas conocido y probado para todo
tipo de losas. Es un producto de fabricacion industrial con calidad garantizada y con
caracteristicas siempre uniformes que reemplaza a las viguetas de fabricacion artesanal de

hormigon armado comdn.

-Mayor resistencia, calidad y seguridad.

-Permite salvar grandes luces a un bajo costo.

-Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura.
-Reduccion de materiales y mano de obra.

-De fécil colocaciéon y manejo.

-Asesoramiento gratuito de las empresas que venden este producto.

-Este tipo de losa trabaja con viguetas de hormigon pretensado y estan unidas

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

-Para el complemento se colocan rellenos de plastoformo que, ademaés de ser livianos, son

aislantes térmicos y acusticos (véase figura n°11).

Mientras que sus caracteristicas técnicas son:

- Resistencia del hormigon de 350Kg/cm2.

- Tension de rotura de la trenza de acero = 18 000kg/cm2.
- Plastoformo de 50cmx15cmx100cm.

- Separacion entre viguetas ¢ =0,58m.

- Canto de la bovedilla b=15cm.
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- Espesor de la capa de compresion a=5cm.
- Ancho del nervio d=8 cm.

- Incremento del ancho del nervio 3cm.

FIGURA N° 11
GEOMETRIA DE LOSA ALIVIANADA

Baldosa cerammuca Betirerzo constructive
. CAPA DE COMPRESION
*‘/
a L=

b lll PLASTOFORMO }2{
[ X
7 AN

vigueta pretensada e ¢

H cielo raso de yeso

FUENTE: OFICINAS DE CONCRETEC

Distribucion de Presiones

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

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

Si se presentaran cargas concentradas grandes estas requieren apoyos adicionales y deben

ser consideradas por aparte de la carga distribuida.
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2.6.2.1. CARGA DE LA LOSA ALIVIANADA SOBRE LA VIGA

-Carga muerta CM
Para cuantificar el peso de la losa (figura N° 11), es necesario establecer los siguientes

datos, algunos datos obtenemos del proveedor:

Altura de vigueta

Altura carpeta de compresion

Peso especifico del H°A°

Peso especifico del plastoformo

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

Espesor revoque yeso

Longitud de vigueta

-Carga viva en la losa alivianada “CV”.-

Para el caso de escuelas, los valores usuales de cargas vivas a considerar son 300 kg/m?2

mas una carga debido a los mueble 50 kg/m? (véase cuadro N°9).

Por lo tanto disefiaremos con dichas cargas. CV = 350 Kg/m2. = 0,35 tn/m2.

La carga total serd: Orora. =CM +CV

. : Long.Vigueta
Finalmente la carga sobre la viga de apoyo es: Carga = 0O;ora *gzg
Carga sobre la viga lateral
Se considera el 10% del total de la carga: Carga =10%* Qrgra

FIGURA N° 12
CARGA SOBRE LA VIGA DE APOYO

U AR
PASLS

PR A AN AP A A
FUENTE: ELABORACION PROPIA
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2.6.2.2. CARGA DE MURO DE LADRILLO SOBRE LA VIGA

FIGURA N°13
MURO DE LADRILLO

i8cm

oOg
EmE, "
1= = ) 5
2om_| 0 0 I =2~
([ e
[ |
| 12cm

FUENTE: ELABORACION PROPIA
Los datos que se necesitan son los siguientes:

e= Espesor del ladrillo [em]
h= Altura del Ladrillo [em]
[= Longitud del Ladrillo en [em]
P.Unit= Peso del Ladnllo [Kg]
H= Altura de muro [m]

P.e. Yeso= Peso especifico del Yeso [Kg/m3]
P.e. Mortero= Peso especifico mortero [Kg/'m3]
e.revg.grueso= Espesor reboque grueso mortero [m]

e.revg.fino= Espesor reboque fino Yeso [em]
Junta H= Junta Horizontal [em]
Junta V= Junta Vertical [em]

Célculo del n° de ladrillos en un metro cuadrado

N©.Ladrillo/m? = 100 « 100
I+JV h+JH

Célculo del volumen de mortero en las juntas en un metro cuadrado
VUnit=e*h*I

V1= (V.Unit)*(N°Ladrillos/m2.)
V2=1Im*Im*e
Finalmente el volumen de la junta sera:
Vol.Juntas =V2-V1

V.Unit.: volumen de un solo ladrillo de dimensiones (e*b*I)

V1: volumen del total de ladrillo que entran en 1m?.

V 2: volumen del macizo de 1m?. y de espesor (&)
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2.6.3.DISENO DE VIGAS

Las vigas son elementos estructurales lineales sometidos esencialmente a flexion,

donde existen fibras comprimidas y fibras traccionadas.
2.6.3.1. DIMENSIONAMIENTO A FLEXION

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

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

El momento mayorado (momento de célculo) sera:

Md =y, *M max
Determinacion de momento reducido de célculo: (ud)
B Md
o 2
bw>*d“ > f_,

Hq

Determinacion de momento reducido limite: (wim) Se determina con el cuadro N°15

I. Viga simplemente armado (sin armadura de compresion)

1a< tuim NO Se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica ws
Con: ud se obtiene una cuantia mecanica de ws, valor extraido del cuadro N°17

Determinacion de la armadura (As)

As =W, *b *d w Toa
fo

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenido
del cuadro N°16

Ay

ASpin =Wy *bwd iLuego se toma el mayor!t ~ Au> {As

min
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Il. Viga doblemente armado

Se calcula las cuantias mecénicas ws; Y Ws,

WSZ = M Wsl :Wsz +Ws lim
d, '
1—-L
d
Se calcula las armaduras correspondientes Asi, As2 Y ASmin.
f f
AS:I':\Nslwaxd>< de ASZ :W52wa><d>< = ASmin =Wsmin waxd
yd yd

La armadura elegida sera la mayor de:
A, >{A§1 A32>{ASl
As .. As .
Donde:
Wiim: este valor se obtiene del cuadro N°15
Wimin: este valor se obtiene del cuadro N°16
Ws: cuantia mecanica para la armadura en traccion
Ws,: cuantia mecanica para la armadura a compresion

r: recubrimiento geométrico

GRAFICO N°5
VIGA DE HORMIGON ARMADO

5

" ¥ ®—* As2. compresion

B & & & »Asi traccién

——bw—

FUENTE: ELABORACION PROPIA

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA Pdgina 42



CUADRO N°15
VALORES LIMITES

fyv(kp/cm?) 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fvd(kp/cm?) 1910 2000 3480 3650 4000 4350
Z lim 0.793 0.779 3.48 0.6068 0.648 628
p lim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319
W lim 0.546 0.5306 0.467 0.46 0.446 0.432
FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON
~ CUADRON°16
CUANTIAS GEOMETRICAS MINIMAS
ELEMENTO ESTRUCTURAL | AE-22 | AE-42 | AE-50 | AE-60
. Armadura total 0.008 0.006 0.005 0.004
Soportes - — —
Con 2 armaduras Al y A2 0.004 0.003 0.0025 0.002
Vigas Armadura en traccion 0.005 0.0033 | 0.0028 | 0.0023
Losas En cada direccion 0.002 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Armadura horizontal total 0.0025 0.002 0.0016 | 0.0014
M Armadura horizontal en una cara 0.0008 0.0007 | 0.0006 | 0.0005
Muros
Armadura vertical 0.0015 0.0012 | 0.0009 | 0.0008
Armadura vertical en una cara 0.0005 0.0004 | 0.0003 | 0.0003

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON
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CUADRO N°17
TABLA UNIVERSAL PARA FLEXION SIMPLE O COMPUESTA

E a w wifax 107

0,089 0.03 0,031

0.1042 0.04 0.0415

D.1181 0.05 0.0522

01312 0.06 0,063

01438 0.07 0.0739

0.1561 0.08 0,0849 -
0.1667 0.0886 0.0945 =
0.1685 0,09 0.0961 &
0,181 0.1 0.1074 =
0.1937 011 0.1189 [
0.2066 0,12 0.1306

02197 0.13 0,1425

0233 0.14 0.1546

0.2466 0,15 0.1669

0.2593 0.1592 0.1785

0.2608 0.16 0,1795

0.2796 0.17 0,1924

02957 0.18 02055

0.3183 0.19 0,219

03382 0.2 02327

0.3587 021 02468

0.3797 0.22 02613 )
0.4012 0.23 02761 =
0,4233 0.24 02913 =
0.4461 0.25 0.307 =
0.45 0.2517 0.3097 =
D.4696 0.26 03231 -
0,4938 0.27 03398

05189 0.28 03571

0,545 0.29 0.375

0.5722 0.3 03937

0.6005 031 04132

0.6168 03155 04244 0,0929

0,6303 032 04337 0,1006

0.6617 0.33 04553 01212

0,668 0,3319 04596 0,1258

0.6951 0.34 04783 0,1483 -
0.7308 0.35 05029 0,1857 -
0.7695 0.36 0.5295 0.2404 z
0,7892 0,3648 0,543 0.2765 =
0.8119 037 0.3587 0,3282 =
0,8596 038 0,5915 0,4929

09152 0,39 06297 0,9242

0.9844 0.4 0.6774 58738

FUENTE: PEDRO JIMENEZ MONTOYA “HORMIGON ARMADO (14° EDICION)
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2.6.3.2. DIMENSIONAMIENTO A CORTE

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

siguiente flujograma:

Datos:
Va: fear fya: d: byt
fui =050 /7,

V,=f,xb,xd
VvV, =030xf,xb xd

NO S SI

[Vm <V, =V, vV, <V, As ={),(JZ){.!’:ﬂgu‘x"f—“ﬂr
J - 3d

.

NO
1
51 [ Cambiar seccion ]
I
p’.m = Vd - I,cu
Vo X

As=——=——
0.90xd x f,,

Donde:

V¢ =Cortante maximo mayorado

fo.g =Resistencia de calculo del hormigon

fys =Resistencia de calculo del acero

d =Canto util de la seccion

bw =Ancho de la seccion

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 se debe dividir el area encontrada

entre el nUmero de piernas.
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2.6.4.DISENO DE COLUMNAS

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado donde el
esfuerzo principal es el nominal. Su funcidn principal es absorber los esfuerzos de la
estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comin es la cuadrada y la

rectangular.

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

armadura longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.

Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion simple,

compresién compuesta o flexion compuesta.

Secciones minimas.- En pilares de seccion rectangular. La dimension minima no sera
inferior a 20cm. en los pilares que formen parte de porticos de edificacion, ejecutados en

obra. Su dimension minima no podra ser inferior a 25cm.
2.6.4.1. COLUMNAS CORTAS Y LARGAS

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan s6lo a
compresién pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que

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

e Columnas Cortas

e Columnas Largas
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La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de
la misma, si la esbeltez mecénicaes menor que 35 se trata de una columna corta, y si

es mayor se trata de una columna larga.

Longitudes de pandeo.-En pdrticos planos, las longitudes de pandeo I, en el plano
considerado son funcién de las rigideces relativas de las vigas y soportes que concurren en

los nudos extremos del elemento en compresion considerado y se pueden determinar como:

I, =k*I(k se obtiene con y)
_ Y (El+1) detodos los pilares
¥a= > (El +1) de todos las vigas

; (igual para )

Donde:

k: puede obtenerse de los monogramas siguientes, y | es la longitud real del elemento
considerado.

v: representa la relacion de rigideces de los soportes a las vigas en cada extremo del pilar
considerando. Como valor de | se tomara la inercia bruta de la seccion.

En lugar de los monogramas pueden emplearse la siguiente expresion:
- Para porticos translacionales

2 004" LAT (s +yg) +3% Y, Mg
1.28%2% (o +yp) +3* W "y

Esbeltez.-

Esbeltez mecénica Esbeltez geométrica

1 ==

1= ;
\/I |

Valores limites para la esbeltez.-

A= il <35
\/; La pieza puede considerarse (Columna corta)
Ay = o _10
h
35<1 <100

10<i < 29} Se calcula excentricidad adicional (Columna larga “caso columna modelo™)
<A, <

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA Pdgina 47



FIGURA N°14
COEFICIENTE DE PANDEO PARA PORTICOS TRASLACIONALES

Wa
Aéﬂv
) > —cols.
V&
L w, Ve *—vigas
=] =
oo
o — 20,05 — @
100,0 - g
288 4 100 1000
30.0 501 30,0
20,0 — a0 20,0
10,0 _
9.0 3.0 — 10,0
8.2 1 i - 20
7.0 -

: — 7.0
6.0 4 I 6.0
>0 2 WA ' Vs 50
4.0 1 2.0 — 4.0
3.0 1 | — 3.0
2.0 4 1 - 2,0

] 1,5 +—
1.0 1 - 1,0
o — 1,0 - Lo

FUENTE: NORMA BOLIVIANA DE HORMIGON ARMADO CBH-87

2.6.4.2. COMPRESION SIMPLE

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

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

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

coeficientes de seguridad.
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2.6.4.3. RESISTENCIA DEL HORMIGON

De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigon debe rebajarse en un 10 por 100, con el
objeto de prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar debido a que,
durante el proceso de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la

pieza.

fcd =0.9*B

2.6.4.4. EXCENTRICIDADES
a) Excentricidad de primer orden

Se tomard como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de

M

mayor momento. & = Nd

b) Excentricidad minima de calculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la

direccion en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:

{h/ZO...c’) ..... b/20
e >
2cm

Donde:
h: canto total en la direccion considerada
c) Excentricidad adicional efectos de 2° orden

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

*an * A2
ea:(3+ fyd jc+20 eo*lo 10
3500 ) c+10*eo*c

c: dimension de la seccidn, paralela al plano de pandeo
d) Excentricidad final

e, =eo+e. +ea
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Capacidad mecanica del H° Momentos reducidos. Axil reducido.

U, = fy*h *h, yX:U':/IthX ﬂy:ulz/l’f;ly V:lljj
Definir los momentos reducidos:
My >
Cuantia mecanica de roseta extraida del ANEXO G > W
U =W, *U,

2.6.4.5. ARMADURA LONGITUDINAL

a).- Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm. y situaran en
las proximidades de las caras del pilar.

b).- La separacion maxima entre dos barras de la misma cara, no debe ser superior a 35 cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm. de sus contiguas, debe
arriostrarse mediante estribos, a manera de evitar el pandeo de la misma. Para que el
hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre dos
barras de la misma cara debe ser igual 0 mayor a 2 cm., que el didmetro de la mayor y que
6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes se podran
colocar dos o tres barras en contacto.

b).- Los recubrimientos de las armaduras principales deben estar comprendidos entre 2y 5

cm., no tienen que ser inferiores al didmetro de las barras ni al tamafio maximo del arido.

Para el calculo de la armadura utilice la siguiente expresion siguiente 0 el cuadro n°18

_ Utotal
A=y

yd

Se calcula la armadura minima:

A&min = Wsmin *hx *hy

A
AS y {Asmin
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Wsmin: Cuantia geométrica minima (Wsmin =0.006) se obtiene del cuadro N°16

CUADRO N° 18
CAPACIDADES MECANICAS

Capacidad mecanica en kN U =A,- fyd U, =A. .fyd ‘ fyk =400 N/ mm? Ys = 1,15
4 (mm) Numero de barras
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
6 9.8 19,7 295 39,3 492 59,0 68,8 78,7 88,5 98,3
8 17,5 35,0 525 69,9 874 1049 1224 1399 157 4 1748
10 273 546 820 109,3 136,6 163,9 191,2 2185 2459 2732
12 39,3 787 118,0 157 4 196,7 236,0 2754 3147 3540 3934
14 535 1071 160,6 2142 267,7 3213 3748 4283 4819 5354
16 69,9 1399 209,8 2797 3497 4196 4895 5595 629 4 6993
20 109,3 2185 3278 437 1 546 4 6556 7649 8742 9835 10927
75 1707 3415 512,2 683,0 8537 10244 | 11952 | 13659 | 15366 | 17074
32 2797 5595 8392 1119.0 13987 16784 19582 22379 25176 2797 4
40 4371 8742 13113 17484 | 21855 26225 | 30596 34967 | 39338 | 43709
FUENTE: PEDRO JIMENEZ MONTOYA “HORMIGON ARMADO (14° EDICION)

2.6.4.6. DIMENSIONAMIENTO A CORTE

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

cortantes, porque los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la

mayoria de las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

La separacion entre estribos sera “s”:

El diametro del estribo sera:

UAJM.S.

§<<30cm

¢estribo =

AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA

(1/4)*

¢6

*
15 ¢min(armaduralongitudiral)

+ va—t

max(armadura longitudiml)

b 6 h (menor dimension de la pieza)
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2.6.5. DISENO DE ZAPATAS

Toda cimentacion ha de garantizar la estabilidad de la estructura que soporta a lo largo de la
vida Util de ésta. Las cimentaciones, deben contar con un coeficiente de seguridad
adecuado frente al hundimiento, y sus asientos deben ser compatibles con la
capacidad de deformacion de la estructura cimentada y con su funciéon. El tipo de
cimentacion, la profundidad y las dimensiones de la misma, deben elegirse teniendo
en cuenta por una parte, la estructura que se soporta (en especial las acciones que
transmite y su capacidad de deformacion) y por otra, el terreno de que se trate (en
especial su resistencia y su deformabilidad) de manera tal que la cimentacion sea
segura y econémica. Las cimentaciones se clasifican en superficiales o directas
(zapatas y losas) y profundas (pilotes). EI concepto de superficial se refiere mas a su
resistencia en planta que a la cota de apoyo sobre el terreno firme.

Disefio de zapata aislada cuadrada.- En el caso de zapatas de base cuadrada, las
armaduras se distribuiran uniformemente en las dos direcciones paralelas a los lados de la

base.

FIGURA N° 15
CARGAS QUE ACTUAN EN UNA ZAPATA AISLADA

O
o
I
-
3 4 T
-y
Mx
AD
EI
a L
A

FUENTE: ELABORACION PROPIA
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Parametros de célculo:

N’ = Carga de servicio transmitida a los soportes.

&, Y bo= Son las dimensiones de la columna

El momento acomparia al eje entonces:

My = Momento de disefio de las zapatas en la direccion X-X

My = Momento de disefio de las zapatas en la direccion Y-Y
fo.= Resistencia caracteristica del hormigon. (f.=210kg/cm2.)
fy= Resistencia caracteristica del acero. (fx=4200kg/cm2)

y¢ = Coeficiente de mayoracion de las cargas (y=1.6)

y.= Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon (yc=1.5)
ys= Coeficiente de minoracion de resistencia del acero (ys=1.15)
oadm = Capacidad admisible del suelo. (6agm=1.57 kg/cm2.)

-Resistencia de calculo
f

K f
fyd = — fcd = o
Vs Ve
Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de la

carga N’.
N =1.05N'

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

tener la misma:

A N
o-adm

Escogemos un &rea mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a 'y

b, estos deben ser valores constructivos.

a=b= x/x
Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico:
N M 6*M,

o, =——+6%* 4+
™ a*p a*b? a’*b

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomienda que el 7,,;;,, = 0
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-Determinacion del canto util de la zapata

Para estimar la altura de la zapata, Utilizamos las siguientes formulas (que toman en cuenta

las solicitaciones por punzonamiento y corte)

f.g =050 [f, k= ‘v

a,*b, a*b a,+b
+ —
a4 2%k —1 4

d> d. = 2*(3‘_8‘0)

d, = 2 }Punzonamiento

2
4+k Corte
_2*(b-h,)
: 4+Kk
Donde:

Recubrimiento de la zapata de 5 cm.
Por lo tanto la altura de la zapata sera igual a h= d + 5¢cm.
La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.

-Peso propio real

Una vez determinadas las dimensiones que tendra la zapata, calculamos el peso propio real

de la zapata con la siguiente férmula:

P, = Va0 *VOlumen.

-Calculo de los esfuerzos corregidos:

La carga vertical corregido Nc sera la sumatoria de la carga N’ méas el peso propio de la

zapata.

Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento flexor, y éste sumado con

el momento flexor inicial, producen un nuevo momento. Dichos momentos seran:

Nc=N'+P, M, =M +H *h M, =M, +H,*h
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-Verificacion de esfuerzos en las cuatro esquinas de la zapata

__ N, _6*M,, 6*M, +y,
1= - 2 2 1 2
a*b a*b a“*b
* * xﬁ

o - No  6*M, 6"M, =

> a*b  a*b® a’*b x| HXE P Myc lx

— Nc G*ch 6*Myc »au.
T2 Taxb a*b? | a’*b =

I

_ Nc 6*ch 6*M)’C 3 4

T a%b " a*b?  al*b -y

-Verificacion al vuelco:

N_)*a/2
Yw = ( C)

= )8l 580 -
M, +H, *h &

-Verificacion al deslizamiento:

. ., 2 . : :
Para suelo sin cohesion: ¢, = g(p . @ = angulo de rozamiento interno

*
WZLSO Vs :Wzl.w

X y
Para suelo cohesivo: C; = 0,5- Cohesion

Vex =

A*C
7sx:Td21'50 7sy

X y

_A*G, >1.50

-Célculo de la armadura:

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio.

q,

o1 Ib o2
K Av
1 2
L H
‘\_ ab A
q\M.ﬁm
L a L
1 Ll
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Luego encontramos el momento (M, y M) a una distancia de 0.15a, y 0.15b, de la cara de

la columna del bloque més comprimido.

a—ao

Ib=(>"

+ 0.15a0)

(o}

-0
o, :%*(a—lb)nta1

* K2 _ *
Ma — Oa Ib + (02 Ga) Ib *(z*lb)
2 2 3

Luego el momento mayorado sera:

b-bo

la =( 5

+0.15b0)

c,—0
o,= 2 —2*b-la)+o,

b

M, = Ob ;Iaz + (0-2 _;-b )*Ia *(g*mj

M, =1.6*M, M,, =1.6*M,
_ Mbd _ Mad
= 100%d2* 1 = 100%d2* 1
W=y * (1= 1) W=y * (1= 1)
El area de armadura en cada eje esta dada por:

ASXZW*b*d*de Asyzw*a*d*fi

fyd yd
Del Cuadro N°16, escogemos la cuantia minima w,,.. Yy con ésta determinamos la

armadura minima necesaria en la pieza.
Asminx :Wmin *b*d Asminy :Wmin *a*d
El area de la armadura final sera el mayor de los dos valores encontrados en cada eje.

-Verificacion de adherencia.- Para garantizar la suficiente adherencia entre las
armaduras y el hormigon del elemento de cimentacion, deberd verificarse en cada eje

respectivamente.

-Adherencia en direccidon x-x

Vi =7, *b*[aa*lb+;(az ~5,)*Ib]

Vg 2
S S —k*3[f
027 9 90%d*n*u Foa RN oo

. <
Debe cumplir: Foa = Tha
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Donde:

Tha= T€nsion tangencial de adherencia

g=Resistencia de calculo para adherencia

Vg1 =Fuerza cortante mayorada en la seccion.

d=Canto util

n= NUmero de barras

u=Perimetro de cada barra

on = Tension o presion con la que trabaja el suelo, en la zapata (o1;=1.57kg/cm2.)
f.q = Resistencia de calculo del hormigon en kg/cmz.

¢ =Coeficiente de mayoracion de cargas. (y; =1.6)

k=Es un coeficiente que se toma 0,95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexibles

Se define como zapatas flexibles a las que cuyo vuelo maximo es superior a 2h, en alguna

de las direcciones principales.

Se define como zapatas rigidas, todas aquellas que tengan un vuelo méaximo de la
cimentacion, medido en ambas direcciones principales, donde el paramento del elemento

que se cimienta, no sea superior a 2h

-Adherencia en direccion y-y
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon del elemento de
cimentacion, debera verificarse que:

ley =75 *a*[o'b*la"‘;(o'z -0,)*1a]

_ Va
0.90*d *n*u

_le*3 2
Thb Tpy =K A fe

Debe cumplir:

Tyy < Thg
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2.6.6.DISENO DE ESCALERAS

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: exteriores, aleras rectas, caracol, helicoidales, etc.
Una escalera se compone de las siguientes partes:

ePeldafio: 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 Ilama

“contrahuella”.

eTramo: 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.

eCaja 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.
eArranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera en sucomienzo.

El ancho o &mbito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras
exteriores de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura
minima que debe tener es de 60 cm., mientras que para el cruce de dos personas
deberd tener como minimo 80 cm., aunque en escaleras para viviendas el ancho

minimo que se utiliza es de 1 metro.

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

escaleras.

La Altura de Paso o Escapada es: la distancia libre en vertical entre el suelo del
primer peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la
comprendida entre 2 y 2,40 m.; s6lo en casos de excepcion y en escaleras de poca
importancia se puede reducir la medida hasta 1,80 m.

El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que pueda
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apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica estd comprendida entre

los 11 y 22 cm., siendo las comodas las que tienen entre 11 y 17 cm.

La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente
prolongada entre 2 y 4 cm; a este saliente se lo denomina Bordon y sirve para
disminuir el desarrollo de la escalera; a la vez que consigue una anchura mayor de

huella, no teniéndose en cuenta este saliente para el avance de la escalera.

Este espacio o vacio existente entre dos tramos, en la parte central de la escalera, se
denomina ojo o hueco de la misma. Cuando esta parte es llena 0 maciza se denomina

espigdn o arbol de la escalera.

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

por los pasamanos Yy su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser 85y 90 cm.
En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.

FIGURA N° 16
PARTES CONSTITUTIVAS DE UNA ESCALERA

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

:
| Ll

)\LLL
Zanca 1

Tramo

_—|_ Arran
i que
1

FUENTE: ELABORACION PROPIA
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CAPITULO 111
INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. ANTECEDENTES

El proyecto “Disefio Estructural Ampliaciéon de la U. Educativa Carmen Mealla” en la
ciudad de Tarija, es una infraestructura que estara destinado al albergue de estudiantes,
profesores y personal administrativo, por lo que merece un tratamiento especial en analisis,

calculo y disefio estructural, clasificado como locales publicos

Una vez obtenido los planos arquitecténicos y el informe correspondiente al estudio de

suelos en la zona de proyecto, se procedio a la discretizacion del modelo estructural.

El modelo estructural para las elevaciones, estda compuesto de columnas de seccion
cuadrada y vigas de cimiento, viga cadena para la cubierta de seccién rectangular.

Mientras que la cimentacion llega 1,5 m. de profundidad.

3.2. ESTUDIO TOPOGRAFICO, SUELO Y ARQUITECTONICO

Topografia.- El lugar de estudio cuenta con informacién topogréfica el cual es realizada
conjuntamente con la Alcaldia Municipal de la Provincia Cercado y su posterior visto

bueno del Encargado de Gabinete de Topografia (Anexo A).

Estudio de suelos.- El lugar de estudio tiene una resistencia caracteristica de 1.57kg/cm?.
El cual fue obtenido mediante ensayo de Cono Holandés en el laboratorio de Suelos y
Hormigones de la U.A.J.M.S (Anexo A).

Arquitectura.- el disefio arquitectonico nos brindd la Alcaldia Municipal de Tarija.
Sometido a su posterior revision por el alumno y aprobacién del oficial mayor técnico de
la Alcaldia de Cercado ya que cumple con las caracteristicas de funcionalidad y seguridad
(Anexo H).
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PERSPECTIVA- VISTA DE LA AV. VICTOR PAZ

PERSPECTIVA- VISTA TECHO
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3.3. INGENIERIA DEL PROYECTO

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA Pdgina 62



3.3.1. MATERIALES UTILIZADOS
Hormigon:

Resistencia Caracteristica (a los 28 dias)  fy = 210 kg/cm?.

Modulo de elasticidad E=2027057 Tn/m?.
Peso especifico H°A® y = 2500 Kg/m®,
Acero:

Limite de fluencia f = 4200 kg/cm®.
Modulo de elasticidad E= 21000000 Tn/m?.
Sobrecargas de uso utilizadas para el proyecto (Q):

Area de aulas 300 Kg/m?.
Escaleras accesos 400 Kg/m?.

3.3.2.ESQUEMA ESTRUCTURAL
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En el siguiente grafico se puede observar el esquema estructural CYPE CAD:

VIGA CADENA (Z=+6.70)

L

1(1° PISO) LOSA ALIVIANADA (Z=+3.35)

(PLANTA BAJA) VIGA DE CIMIENTO (Z=+0.00)
(CIMENTACION) (Z=-1.70)

VIGA A VERIFICAR

OLUMNA A VERIFICAR

ZAPATA A VERIFICAR

3.3.3.PROGRAMA ESTRUCTURAL PARA ELEMENTOS DE H°A°

El célculo y disefio estructural se lo realiza con el programa computacional CYPE CAD.
Ingenieros Version 2011. EIl cual, ofrece la ventaja de disefio integral de la estructura
calculando todo los esfuerzos por el método de elementos finitos, también ofrece la ventaja
de trabajar con una serie de normas en las cuales se encuentra la norma Espariola EH-91, a
manera de verificar los resultados obtenidos con el programa, se realiz6 el calculo manual

de uno de los siguientes elementos estructurales, (losa, viga, columna, zapata).

3.4. VERIFICACION DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES
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3.4.1.DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES LIVIANOS DE CELOSIA
CON HIERRO REDONDO PARA LA CUBIERTA

CORREAS & “ERIFICAR:

CERCHA & “ERIFICAR

DETALLE CERCHA 1
[Jcuerrann 15615

3.4.1.1. CARGASEN LA CUBIERTA
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Peso propio seccion triangular con 3/8" Y 5/16" lado 13cm.

. (- u) ( 2 3
W oianguiar =1 3+ — [T, +| e ,
. Cas[;" an (2ul E:}_] J
Datos:
= 0.13 m.
b= 026 m -
5= 0.39 m. -
wp= 0.617 kg'm. \e
wr= 0.395 kg'm. o
SEP= 430 m W
SC= 1.36 m.
CARGA UNIFORMEMENTE DIST = 3.17 Kgm.
CARGA SUPERFICIAL 3.17/1.36= 233 Kgm2.

Peso propio seccion cuadrado con 1/2" v 5/16" 15X15

@, ]

- C‘as[_i"an'l (2u! E:ILIJ

H;CLE‘.'.'::'.S\’..':& = 4‘ [ EEF

Datos:
= 0.15 m
b= 0.30 m
wp= 0.888 kg'm.
W= 0.395 kg'm.
LUZ= 69 m °5
L ronu cemom = 23.00 m.
PESO POR METEQO LINEAL= 579 Kgm.
PESO DE UNA CERCHA(Pp)=23*5.79= 133.09 Ke.
CARGA UNIF. DIST. 133.09/7.00= 19.29 Kgm.
Cielo falso de veso con tubo 20X30X1.20 (Pf)
PE espesor carga
MATERIAL kg'm3. m. kg'm2l.
Yeso 1200 0.025 30.00
Est Metalica - - 6.00
TOTAL= 36.00

Peso del material de cubricion (PMC)

MATERIAL P.-E espesor calrga
kg'm3. m. kg'm2l.
Calamina - 5.50

3.4.1.2. DISENO DE LA CORREA
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Pendiente de la cubierta:
Separacion entre cerchas:

Limite elastico de material:
Limite de rotura del material:
Separacion entre correas:

1. Evaluacion de cargas:

Cargas permanentes (D):
Peso propio de la correa -
Peso del material de cubricion:

Carga de nieve (S):
Peso especifico de la nieve :
Altura de nieve -
Carga de nieve :

Carga de viento (W)

Velocidad de viento -
Coeficiente eclico barlovento:
Coeficiente edlico sotavento:
Carga de viento batlovento :
Carga de viento sotavento :
Carga elegida para la cubierta:

PC=
PMC=
D=

FPE=

A T—

5=

=
Ch=
Cs=
Clb=
Cls=
W=

4.30
2530
4080
1.36

120.00
0.05
6.00

100
0.7
-0.4
33.76
-19.29
-19.29

kg/m2.
kg/m2.
kg/m2.

m.

kg/m2.

lom/hr.

Pared vertical.
Cubierta
kg'ml.

kg'ml.

kg/m2.
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2. Evaluacion de cargas verticales perpendiculares a la correa:

\/

TIPO DE CARGA kg/m?2. SC(m) | q(kg/m)
Cargas permanentes (D): 7.83 1.36 10.65
carga de nieve (5) 6.00 136 E.16
Carga de viento perpendicular al faldon (W) -19.29 136 -26.23
Descomposicion de carga en los ejes locales de la correa
Carga permanente en el plano Y-Y de la correa 1B)] 1034 |kg/m.
Carga de nieve en el plano Y-Y- de la correa (S) 792 |kg'm
Carga permanente en el plano X-X de la correa D) 258 |kg'm
Carga de nieve en el plano X-X de la correa (5) 97  |kg'm
COMBINACIONES DE CARGA LRFD PLANO Y-Y
D= 1034 kgm
5= 791  kgm
W= -2623 kgm
D{Fase de construccion) 14D 1447 kg'm.
12D+1658 2507 kg'm
W(Cuando actua en sentido de ID) 12D+13W+058 1636 kgm.
W(Oponiéndose a D) 09D-13W -24 80 kg'm.
El valor mavor elegido para disedio: 25.07 kg/m.
COMBINACIONES DE CARGA LEFD PLANO X-X
D= 258 kgm
5= 197  kgm
1-14D 361 kgm
2-12D+168 625 kgm
El valor mayor elegido para disefio:  2.58 kg/m.
iiPor la insignificante valor de la carga no verificaremos en el plano X-X!!
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3. Calculo de esfoerzos

Datos: 1T
= 013 m
b= 026 m S *
o £l L
s=1.5b= 039 m \wmrwii
_ 3 A
n= - - I —
b L. . \ -
o+ -
0.11 m
.:r:=.i‘tarl:2zu}= 0.79  rad.
B = Atan - )= 052 rad
. ¥ 52 i
0.18 m.
Solicitaciones M v V:
g= 2507 Kg'm. o
=  430m -9 S" — 5705 ke-m
*]
V=L -- 5301 ke
Fuerza normal en el cordon superior:
M
Fes= = 257. .
cs TS, 737 kg
Fuerza normal en el reticulado:
Pr= r = 4402 k
7* Sen(c) * Cos( ) pe KR

Fuerza normal de traccion en el cordon mnfenior

=M _ 51473 kg
H
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4. Diseiio a compresion de los cordones superiores:
Datos de entrada

Pes= 25737 kg
5= 0.39 m.
A= 253000 kgeml.
Jr= 408000 kgcml.
E= 2100000 kg'em2.
Propiedades seccion triangular 3/8" con 5/16" cuadro n®11 v cuadro n®12.
Walor adoptado de tablas:

G= 10 mm. - A= 0.79 cm2.

k= 1 I= 0.049 cmd.
= 025 cm.
k*L
L = ﬁ =172
T*r | E
;% = 1.50 columna elastica
0877 . ,
!‘:, = — _,f} = 745912 kg/cml.

JE:
Condiciones a cumplir en elementos a compresion:
Condicién n°1.-
Pes -
fa=—r<@7F, 6, =085

327 688 = 634 875 i CUMPLE!!

Condicion n"2.-

KL
22 <200 4 _=0854  ¢,=075
,
156 = 200 |CUMPLE!!
Condicién n°3.-  FLECHA DE LA CORREA
L= 430
5 g*L _L
E= 2100000 f=—4d fﬂ—ﬁ
= 6336 384 EI
g= 2507 f < fa
0.84 < 143 [CUMPLE!
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5.Disefo a traccion del cordon inferior
Datos de entrada:

I= 51473 ke

b= 026 m
fi= 253000 kglem2.
fr= 408000 kgem?.

Propiedades seccion triangular 3/8" con 5/16" cuadro n®11 v cuadro n®12.

Valor adoptado de tablas:

b= 10 om o)

A=

0.79 cm2.
0.049  cmd.

025 Cil.

Condiciones a camplir en elementos a traccion:

Condicion n"l.- Para prevenir fluencia

T
f=2567,

65538 = 2277.00

Condicion n"2.- Para evitar la fractura

T
II:—i: $F
f'=——<4*F,

it

771.03 =

3060.00

Condicion n"3.- Para mitar de esbeltez
L
f "=__<300
F

104 = 300

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA

$,=0.90

CUMPLE!!

A =0854 ¢, =0.75

crit

CUMPLE!!

CUMPLE!!
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6. Disefio a compresion de los reticulados:
Datos de entrada

Pr= 4402 kg
Sd= 0.18 m.
fy= 253000 kg'cml.
= 408000 kg'em2.
E= 2100000 kg'cm2.
Propiedades seccion triangular 3/8" con 5/16" cuadro n®11 v cuadro n®12.
Walor adoptado de tablas:

= 8 mm. ‘ A= 0.50 cm2.

k= 1 I= 0020 cm.
= 0.20 cm
 k*L [A
A = ﬁ = 1.02
T*r | E
Ab =15 columna inelastica

E:r:(ﬁ.ﬁﬁsé}ﬁ. = 164295  kglem2.

Condiciones a cumplir en elementos a compresion:
Condicién n"1.-

fazp—figz&t*ﬂ_, 6, = 0.85

87.57 = 139651 [CUMPLE!!

Condicion n"2.-

AL 140 4 =0854 4 =075

crit

91.92

[

140 CUMPLE!!
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7. Disefio a compresion de los cordon inferior:
Con la combinacidn: 09D —-13W=2480 kg'm

Datos de entrada:

Pei=2%Pcs= 51473 kg
b= 0.26 m
Jy= 253000 kgcml.
Fr= 4080.00 kgcm2.
E= 2100000 kg/cml.
Propiedades seccion triangular 3/8" con 5/16" cuadro n°11 v cuadro n®12.
Valor adoptado de tablas:

@r= 10 mm. — A= 079 cm2.

k= 1 I= 0.049 cm4.
= 0.25 Cim.
 E*L [
A= ﬁ = 1.15
¥\ E
A =15
- colmmna elastica

Efz(ﬂ.t'iﬁSé)ﬁ: 145588  kg/om2.

Condiciones a cumplir en elementos a compresion:
Condicion n"1.-

655.3766 = 1237.501 jCUMPLE!
Condicion n°2 .-
KL
s

<200 A, =0.854

crit

104 = 200 jCUMPLE!!

Esquema del armado de la correa:
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3.4.1.3. DISENO DEL RIGIDIZADOR ENTRE CERCHAS

] R"i_ #'.J - -
- . 151 ~ % fCOREEA LADD 13
>-: 3:.‘&,_% —15=15 N

“LRIGIDIZADORES 15X15

Separacion entre cerchas: SEP= 430 m

Limite elastico de material: Jv= 2530  kg/cml.
Limite de rotura del material: = 4080  kgcml.
Separacion entre correas: SC= 136 m

1. Evaluacion de cargas:

Cargas permanentes (D):
Peso propio de la correa - PC= 274 kg'ml.
Peso del Plafon: PMC= 3600 kgml.
D= 38.74 kg/ml.

TIPO DE CARGA Kg/m2. | SC(m) | q(Kg/m)
Cargas permanentes (D): 38.74 1.36 52.69

COMEINACIONES DE CARGA LEFD PLANO Y-Y
D= 35269 Kgm

1-14D 73.76 Kgm.

El valor mayvor elegido para disefio: 73.76 Kg/m.
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2. Calculo de esfuerzos

oz IRRXRRRRRRRIIIIIIRR

Datos: fe — e = L -
= 015 m I o 0 |
b= 030 m e e
= - ) —
H= 015 m | L

M

N I_l‘i‘rTT[ T

~=g],,
r:r:=.&'tar[liu}= 0.79 rad.
R
Sd=,—+H" = 021 m
4
Solicitaciones My V-
g= 7376 Kg/m. -
= 430m .¢f=‘?T= 17048 Kg-m.

*

I
V-4~ — 15859 Kg

Fuerza normal en el cordon superior:

Fes = v 56827 K
Torg Ol RE
Fuerza normal en el reticulado:
Pr= v = 11214 K
" n*Sen(@)*Cos(f) &

Fuerza normal de traccion en el cordon inferior

T=——= 568127 Kg
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3. Diseiio a compresion de los cordones superiores:
Datos de entrada:

Pes= 56827 kg

5= 026 m.
Sv= 253000 kgcm2.
fr=  4080.00 kgcm2.
E= 2100000 kgcm2.

Propiedades seccion cuadrado 3/8" con 5/16" cuadro n®11 v cuadro n®12.
Valor adoptado de tablas:

BH= 10 mm. ‘ A= 0.79 cm2.

k= 1 I= 0.049 cmd.
= 025 cm.
- k*L )
L = ﬁ = 1.15
T*r \ E
;% <= 1.50 colmmna melastica

E, :(0.658'3),1‘;: 145588 kglem2.

Condiciones a cumplir en elementos a compresidn:
Condicion n°] .-

Pes

fa=—r=6.%F, 6, =085

723 540 = 1237501 jCUMPLE!!
Condicion n°2.-

KL

<200 A _=0854  ¢-075
,
104 < 200 {CUMPLE!!
Condicién n°3.-  FLECHA DE LA CORREA
I= 430
5 g’ _
E= 2100000 -4 fa= 300
=  113.097 384 ET
g= 73.76 f < fa
138 < 143 jCUMPLE!
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4.Disefio a traccion del cordon inferior
Datos de entrada:

I= 568127 ke
b= 0.30 m
fr= 253000 kgcml.
fr= 4080.00 kgeml.
Propiedades seccion cuadrado 3/8" con 5/16" cuadro n®11 v cuadro n®12.
WValor adoptado de tablas:
= 10 mm ‘ A= 0.79 cm2.
I= 0.049  comd
= 0.25 cm.
Condiciones a cumplir en elementos a traccion:
Condicion n"1.- Para prevenir fluencia

T ). =0.90
fi= - <¢*f, @, =0.
723.54 < 227700 jCUMPLE!

Condicion n"2.- Para evitar la fractura

T
"= —_<$*F, A
f 1 ¢

il

=0.854 ¢, =0.75

crit

851.22 = 3060.00 iCUMPLE!!

Condicion n®3.- Para limitar de esbeltez
L
f =300
F

120 = 300 CUMPLE!!
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5. Diseiio a compresion de los reticnlados:

Datos de entrada:

Pr= 11214 kg
Sd= 0.21 m.
Jv= 2530.00 kg/cm2.
Jr= 4080.00 kg/cml.
E= 2100000 kg/cm2.
Propiedades seccion cuadrado 3/8" con 5/16" cuadro n°11 v cuadro n®12.
Valor adoptado de tablas:

P= 8 mm. ‘ A= 0.50 cm2.

k= 1 I= 0.020 cmd.
= 0.20 cm
kL[
A= B 1.172
T*rVE
4 =15 columna inel4stica

E:,:(D.ﬁﬁs‘f)ﬁ. = 142396  kglem2.

Condiciones a cumplir en elementos a compresion:
Condicion n°1.-

fa=PS c4uF ¢ =085
A ' '
22309 = 121036 jCUMPLE!N
Condicion n"2.-
EE 140 Amr=ﬂ.35ﬁ @ =075
y
106.07 = 140 CUMPLE!N

Esquema del armado del rigidizador:

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA Pdgina 78



3.4.1.4. DISENO DE LA CERCHA
REFERENCIA C1

P 0O15x15
P
— COREES LaDD 13
R 15x15 y V
” d 3
Y S et R S e ]

EEE G N E

———— —— 6_921}%%: 4
—=LlRIGIDIZADORES 15S¥1S
Luz de La cercha: LUZ= 690 m
Angulo de agua : o= 14 e
Separacion de cerchas - SEP= 430 m

1. Evaluacion de cargas

Cargas permanentes (D):

Peso del material de cubricion: PMC= 550 kgml
Numero de correas por vano: Nv= 6 -
Numero de rigidizadores por vano: Nr= 4 -
Peso de una correa: PC= 1365 kg
Peso de un rigidizador: Prig= 2034 kg
Peso de la cercha: Pp= 1901 kg'm
Peso del plafon: Pi= 3600 kg'ml.
Carga de nieve (8):
Peso especifico de la nieve: PE= 120 kg/m3.
Altura acumulada en techo: HN= 005 m
Carga de viento (W)
Velocidad del viento: = 100 lom'hr
Coeficiente edlico barlovento: Cs= 0.8 pared vertical lado sur
Coeficiente edlico sotavento: Ch= -0.4  enla cubierta cubierta
2. Cargas por metro lineal sobre la cercha
Wb=Ch(V"2)/16) *SEP Wb= -8295  kgm
Descompocision a gravitacional
D = PMC = SEP + (PC * Nv+Prig *Nv) / LUZ + Pp+Pf * SEP D= 22112 kgm
§=PE *HN *Cos(a) * SEP 5= 25.03 kg'm.
Wby=W& * Cos(a) Why= -80.52 kg'm.
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COMBINACIONES DE CARGA LEFD

1-14D 309.10  kgm

- 1.2D+16S 30499  kgm
3.- 1.2D+1.3(Ws=0)+0.55 27746  kgm
4.-0.9D-13Why 9403  kgm

= 30910 kem

S
[
o2
T . : 36 | L 4
e 2 ’ - P = D , 1 v
L r:' ’? -
219.46 429.64 420.37 420.37 426.55 216.37
\f___
7
/,/’ B — 4/
Py = &_ﬂﬁ_-
800.13 1346.63

3. Calculo de solicitacion o normal maximo
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TABLA DE FUERZA NORMALES
Frame (Dimension| Carga N
Text m Text Kg
38 1.97 q -245.23
39 1.62 q 186.50
40 1.28 g -104.63
41 0.94 q -477.04
42 0.60 q -1103.64
43 0.27 q -4 .40
44 1.46 q -15.85
45 1.40 g -503.16
46 1.40 q -770.90
a47 1.40 g -562.17
48 1.44 q 267.36
49 1.42 g 461.65
50 1.36 q 734.57
51 1.36 q 607.97
52 1.36 g -163.72
53 1.40 q -90.70
54 2.15 g -663.02
55 1.87 q -324.89
56 1.65 q 162.57
57 1.49 g 765.90
58 1.43 q -171.95
Nmax= -1103.64 keo.
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4. Diseiio a compresion de los cordones principales:

Datos de entrada:

Nid=Pecs= 27591 kg —— T -
b= 030 m T y 3/
A= 2530.00 kglem?. i % -
fr= 253000 kg/cm?2. a : -

E= 2100000 kglcm2.

NLOOCOCUOUA

Propiedades seccion cuadrado 3/8" con 5/16" cunadro n°11 v cuadro n®12.

Valor adoptado de tablas:

¢= 10 mm A= 079 em2.
k=1 I= 0049 cmd.
= 025  cm.
k*L ;
A= ﬁ/£= 133
T*r VE
;‘if <1.5 columna ineldstica

E,:(U.65§)£. = 121228 kglem2.

Condiciones a camplir en elementos a compresion:
Condicién n°1.-
Pcs

fa==—"<4,F, ¢ =0.85
351.29495 z 1030.43585 CUMPLEN
Condicion n°2.-
K < 200 A, =03854
-
120 z 200 iCUMPLEN
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5.- Ihseiio a compresion de los reticulados:

Datos de entrada:

_0.02* N max
2% Sena

Pr= 1561 kg o

Sd= 021 m

A= 2530 kg/em2.

fr= 2530  kefem2.

E= 2100000 kg'cm2.
Propiedades seccion cuadrado 3/8" con 5/16" cuadro n°11 v cuadro n®12.
Walor adoptado de tablas:

H= 8 mim. A= 0.50 cm2.
k= 1 I= 0.020 cmd.
= 0.20 cr.
= ,
,P_c = k*L |A = 117
TEr N E
fi-.: =15 columna inelastica

F,=(0658%)f,= 143270  kglem2.

Condiciones a complir en elementos a compresion:
Condicién n"1 .-

Pcs _
fﬂ=—{£¢}t*F¢, gﬁt=ﬂ.3:}
31.05 < 121779 jCUMPLEN
Condicion n®2.-
AL <140 A4 . =0854 @ =0.75
-
10550 < 140 iCUMPLEN
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TABLA DE FUERZA NORMALES

Frame|Long. | Carga N i) A A, | Pes/A Fa [OK Kt OK

Text m Text Kg mm | cm2 | -- |kg/em2 |kglem2 |--| -- | --
" 38 1.97 q -24523 | 10 | 0.79 | 1.33 | 78.0591 | 1030 44 |OK]| 120 | OK
" 39 1.62 g 186.50 10 | 0.79 | 1.33
" 40 1.28 q -104.63 | 10 | 0.79 | 1.33 | 26,1575 | 1030 44 |OK]| 120 | OK
s 0.94 g 47704 1 10 | 079 | 1.33 | 11926 | 1030 44 |OK]| 120 | OK
Y 0.60 g -1103.64 | 10 | 079 | 1.33 | 27591 | 103044 |OK]| 120 | OK
" 43 0.27 g -44 40 10 | 0.79 | 1.33 11.1 (103044 |OK]| 120 | OK
" 44 1.46 g -15.85 10 | 0.79 | 1.33 | 3.9625 | 103044 |OK]| 120 | OK
45 1.40 q -503.16 | 10 | 079 | 1.33 | 125.79 | 1030 44 |OK]| 120 | OK
" 46 1.40 q -77090 | 10 | 0.79 | 1.33 [ 192725 | 1030 44 |OK]| 120 | OK
" 47 1.40 q -562.17 | 10 | 079 | 1.33 | 140,543 | 1030.44 |OK] 120 | OK
" 48 1.44 q 267 36 10 | 0.79 | 1.33
" 49 142 q 461 65 10 | 0.79 | 1.33
" 50 1.36 g 734 57 10 | 0.79 | 1.33
a5 1.36 q 607.97 10 | 0.79 | 1.33
> 1.36 g -163.72 | 10 | 079 | 1.33 | 40,93 |1030.44 |OK]| 120 | OK
"3 1.40 g -90.70 10 | 0.79 | 1.33 | 22,675 | 103044 |OK]| 120 | OK
8 215 q -663.02 | 10 | 0.79 | 1.33 | 165755 | 1030 44 |OK]| 120 | OK
" 55 1.87 q -324.89 | 10 | 079 | 1.33 | 81.2225 | 1030.44 |OK]| 120 | OK
" 56 1.65 q 162 57 10 | 0.79 | 1.33
" 57 1.49 q 76590 10 | 0.79 | 1.33
" sg 145 g -17195 | 10 | 079 | 1.33 | 429875 | 103044 |OK]| 120 | OK
En la tabla anterior debe cumplir lo siguiente:

PCS e Fa—g.*F, AL <200

For motivos de construccidn las piezas en traccion se utiliza:é tambien:

Detalle del armado:
OCUADRADD 15SX15 2cong”
WV CORREA LADO 13 DE Z'cong”
[
o
1.42 1,36 1.36 1,36 1.4
6,9
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3.4.2.LOSA ALIVIANADA CON PLASTOFORMO

(Secmedria

Espasor caps componsin () 5| em Ancho del ) o
Canto de bovedila b 15| cm
3
[Sep—— & em Increments del ancho delrenvia | 10| om|
a w
b

e J
f < il

—l

Para el disefio se emplearon losas alivianadas de H°P° con las siguientes caracteristicas:

- Resistencia del hormigon de 350 Kg/cm2.

- Tension de rotura de la trenza de acero = 18 000 kg/cm2.
- Plastoformo de 50cmx15¢cmx100cm

- Separacion entre viguetas ¢ =0,58 m

- Canto de la bovedilla b=15 cm

- Espesor de la capa de compresién a=5 cm

- Ancho del nervio d=8 cm

- Incremento del ancho del nervio 3cm

Pudiendo observar el armado en (Anexo C)
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A continuacion se muestra una de las muchas clases de viguetas utilizadas en Tarija

La vigueta pretensada de CONCRETEC es fabricada con tecnologia
automatizada y de ultima generacién, obteniendo un producto de alta
estandarizacion y calidad, garantizando las resistencias y funcionalidad en las
losas de entre piso y cubiertas.

Este sistema moderno de construccién es utilizado en gran parte de los paises
desarrollados debido a la versatilidad y eficiencia del sistema, haciendo que
los materiales trabajen de manera optimizada, logrando generar resistencias
elevadas que permiten reducir.el peso estructural y generar secciones mucho
mas esbeltas que las de hormigén armado vaciado in situ, también permiten
el ahorro de tiempos en obra y disminucién de costos en la mano de obra.
Todas las losas de Concretec son verificadas en un banco de pruebas
certificado por IBNORCA, permitiendo comprobar las capacidades portantes y
resistencia de todas las losas que son comercializadas por nuestra empresa.

Viguera Pretensada

CARACTERISHEAS TECNICAS: -

Los materiales utilizados para la fabricacién de la vigueta pretensada tienen
caracteristicas muy superiores a las fabricadas con hormigones
convencionales, por lo que generan elementos de mayor calidad y resistencia.

&k Dimensiones (cm) Peso P i Tipo de
B = b h | (Kg./ml) Hormigén
Viguetas Pretensadas 1-12] 6 10 | Hasta 9.00 m 18.00 350 Kg/cm®

La Seccién de la vigueta pretensada de Concretec ha sido optimizada para
generar una traba perfecta entre la vigueta y la carpeta de compresion,
evitando que ésta se desprenda a causa de cualquier tipo de carga aleatoria.

Oprtima Traba

La forma ensanchada de la cabeza asegura un mejor ajuste y fijacion con el
hormigén de la carpeta de compresion, produciendo un efecto de cuia
vertical, consolidando la rigidez y estabilidad de todo el elemento.

Los canales que producen un efecto de traba horizontal y la rugosidad de la
vigueta Concretec, permiten mayor adherencia con el hormigén de la carpeta
de compresion, absorbiendo los esfuerzos de corte rasante que se presentan
en lalosa.

MAaxima R

El acero de alta resnstenaa utilizado como armadura de la vigueta Concretec
proporciona a la losa una resistencia superior a tres veces respecto al acero
usado en hormigon armado In Situ, garantizando mayor durabilidad y calidad.

PRODUCTO RESISTENCIA DEL ACERO RESISTENCIA DEL HORMIGON
Fyk = Kg/em® Fckos = Kg/em®
Vigueta Pretensada CONCRETEC 18.000 350
Vigueta Prefabricada 5.000 210
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Sistema de Aplicacion de |a

|

VIGUETA

Vigueta Doble

Vigueta Simple

DESCRIPCION REFERENCIA = DIMENSIONES (e
Simple Doble
Distancia entre ejes (Paso) D 50-58-60 62-70-72
Altura de complemento h, De 10a 25 De12a 25
Altura carpeta de compresion hy 5 5
Altura paquete estructural H De 15a30 De17a30

El espaciamiento entre las viguetas permite aumentar la capacidad resistente
de las losas, de la misma manera la variacién de la altura del complemento

permite generar losas mas rigidas y estables.

Para tener una mayor capacidad de carga en las losas se puede hacer uso del
colocado de vigueta doble, incrementando la seccién de los nervios

resistentes.

Usos y Aplicaciones
» Losas de entrepiso.

« Losas de cubierta.

- Embovedados de cerramiento.

» Pasos peatonales.

- Edificios de estacionamiento.

- Edificaciones de gran altura.

- Edificaciones desde 2 plantas.

Ventajas de Uso
« Sello de calidad IBNORCA

» Cumplimiento de la norma NB-997 para la fabricacion de pretensados.
» Certificacion 1SO 9001:2008 para el proceso productivo.

- Asesoramiento técnico especializado gratuito.

« Verificacion de las losas con Pruebas de carga certificadas.

« Mayor seccién de vigueta que disminuye la cantidad de hormigén vaciado en

la losa de compresion.

Valor Agregado

- Luces de mayor longitud sin apoyos intermedios.
« Menor vibracién en losas terminadas.

« Mayor rigidez en la losa.
« Mayor tecnologia.

« Control de calidad en todos los procesos.

« Entrega en obra sin costo.

« Asesoramiento técnico personalizado.
« Producto certificado con normas internacionales.

UAJM.S.
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3.4.3.CARGAS SOBRE VIGA
3.4.3.1. CARGA DEBIDO AL MURO DE LADRILLO

:I.:Ecm

LW

2em
—r
lcm
12em |
DATOS:
e= 18 cm. Espesor del ladrillo
h= 12 cim. Altura del Ladrillo
I= 24 cm. Longitud del Ladrillo
P.Unit= 27 ke Peso del Ladrillo
H= 275 m Altura de muro

Pe Yeso= 1200 kg'm3. Peso espectfico del Yeso
P.e Mortero= 1700 kg'm3. Peso espectfico mortero

erevg.grueso= 400 m Espesor rebogque grueso mortero
e.revyg. fine= 1.0 cm. Espesor rebogque fino Yeso
Junta H= 2.0 Cim. Junta Horizontal
Junta V= 1.0 cm. Junta Vertical

Calculo del N® de ladrillos en un metro cnadrado

N° Ladvillo | m? = 220 _» 100

= = 28357 Ladrillos/m2.
[=JV h+JH

Calculo del volumen de morterco en las juntas en m2.

v. Unir=e*h*l= 0.0052 m3.
FI=(V.Unit)*(IN° Ladrillos/m2) 01481 m3.
V2=I1*]" 0.1800 m3.

Vol Justas=V2-Fi= 0.0319 m3
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MEMORIA DE CALCULO
Ladrille = (P Lmit*} N°.Ladrillo | m?)

Juntas = (P.eMortero)* (Volumen.Juntas)
Pared = (P.e Mortero)* (Volumen_ Pared)

Yeso = (P eYeso)* (Volumen Yeso)

Material Alto | Ancho | Largo PemlEﬁpe Vol Calrga
. CH. c. kg'm3. m3. kg'm2.

Ladrillo 12 18 24 - - 77.14
Juntas 2.0 1.0 100 1700 0.0319 5421
Pared 100 4.00 100 1700 0.0400 68.00
Yeso 100 1.0 100 1200 0.0100 12.00
SUMA 211.35

Carg a(Tn/m)=carg a(k—'g:} - 2 0m) = 0.58 To/m.
m* 1000
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3.4.3.2. CARGA DEBIDO A LA LOSA ALIVIANADA

DATOS
Altura vigueta 15 cm.
Altura carpeta de compresion 5 cm.
Peso especifico del Yeso 1200 Kg'm3.
Peso especifico HA® 2500 Kg'm3.
Peso especifico del Plastofort 13.00 Kg'm3.
Peso de ceramica+Carpeta de nivelacion 5000 Kgml
Peso por metro lineal de vigueta 1800 Kg'm.
Espesor revoque veso 2.00 cm.
Longitud de la vigueta 5.00 tm.
Cargas muertas (CM)
. P.e. espesor Carga
Mat |
arera kg/m3. | m. Kg/m2.
Carpeta de compresion 2500 0.05 125.00
vigueta HORMIPRET - 0.150 36.00
Plastoformo 10x50x100 13.00 0.150 1.95
Cielo raso 1200 0.02 2400
Ceramica CERABOL +cap. Niv. - - 50.00
236.95
Carga variable CV= 350 kg'm2.
Grorar =CM+CFV = 58695 kgﬂﬂ
« LongVigueta ,
Carga=gpr " ————— = 146738 kg'm.
Carga sobre la viga lateral
se considera el 10% del total de la carga
Carga=10%%grr,; = 146.74 kg/m.
/—> 1467 38 kg'm.
| lﬂﬂ)} '-J{f';-’-‘ o LT R & S e 146 74 kg'm.
(1 oo ] SV P 5 A
A A A
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3.4.4.VERIFICACION DE VIGA

DISENO DE VIGA A FLEXION
Armadura positiva para la viga entre la columna C7 v Cé6 del 1°PISO

DATOS
Mmax.= 10,700.00 Kg*m. Me=  13.812.50 Mee= 3.881.25
bw= 30 cm. ' _ —
k= 60 om - R )
d=h-r= 58 om Mmax=10,700.00 S N
Pe= 15 -- =30
7= 1.15 --
w= 16 -
fek= 210 Kglem2. fed= 140 Kglem2.
fikk= 4200 Kglem2. fid= 365217 Kglem2.

Momento mayorado(Momento de disefio):
Md=y . *Mmax = 17120 Kg*m_

Determinacion de momento reducido de cilculo
B Md _
bw*d** fos

Determinacion del valores limites del acero elegido de {cnadro N°15)

A, 0.1212

udflim)= 0.332 Momento reducido Limite
Wsflim)= 0460  Cuantia geometrica limite

Como: ud<ulim no necesita anmadura de compresion
Cuantias Geométrica minima referida a la seccion total del H* {(cnadro N°16)
Wsimi)= 0.0033
Con ud= 0.1212 se obtiene una cuantia mecanica Ws (cuadro N°17)
Ws= 0.1320
Determinacion de la armadura: (As)

As=Ws*phw* d*gz 8.805  cm2.
vd

As. =W_ #*bw=d= 5742 cm2.
Se escogerid el area mayor As: As= 8805 ocoml

Se utilizara: 53016mm
10.05 cm2. =8.805 cm™ JOK!
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DISENO DE VIGA A FLEXION
Armadura negativa para la viga en la columna C7 del 1°PISO

DATOS
Mwmeax.= 1381250 Kg*m.
bw= 30 cm fed= ek fud= Tk
= 60 Cim. ¥ Y.
= 2 cm
d=h-r= 58 CH.
Jek= 210 -- Jed= 140 Kg/cml.
Jvk= 4200 -- Jvd= 365217 Kgcml.
ye= 15 --

yE= 1.15 Kgiem2.
= 1.6 Kgiem2.
Momento mavorado{Momento de disefio):

Md=y,*Mmax = 22100 Kg*m.

Determinacion de momento reducido de calculo
_ Md _
bw*d** fa

Determinacion del valores limites del acero elegido de (cuadro N°15)

i, 0.1564

Ld(Tim) = 0332 Momento reducido Limite
Ws(lim)= 0460  Cuantia geometrica limite

Como: ud=ulim no necesita armadura de compresion

Cuantias Geométrica minima referida a la seccion total del H (cuadro N°16)
Wamin)= 0.0033

Con ud= 0.1564 se obtiene una cuantia mecinica Ws (cnadro N°17)

Wz= 0.1750
Determinacion de la armadura: (As)

As=Ws*bw* d*ﬁz 11.670 cm2.
e

As =W__#=bw#d= 5742 m2
Se escogera el area mayvor As: As= 11670 coml.

Se ntilizara: 4920+2012
14.82 cm2. =11.67 em™ JOK!!
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DISENO DE VIGA A FLEXION
Armadura negativa para la viga en la columna C6 del 1*"PISO
DATOS
Mmeae.= 388125 Kg*m.

bw= 30  cm. fed=TF Fra=LF
h= 60 cim. Ve Y.
»= 2 cm
d=h-r= 58 cm.
Jek= 210 - Jed= 140 Kgieml.
Jvk= 4200  -- Jvd= 365217 Kg/cml.
pe= 1.5 -
PE= 115 Kglem2.
W= 1.6 Kgicml.

Momento mavorado{Momento de disefio):
Md = ¥y * M max = 65210 Kg*m.

Determinacion de momento reducido de cilculo
_ Md
bw*d** foa

Determinacion del valores limites del acero elegido de (cuadro N°15)

1, = 0.0440

LddfTim)= 0.332  MNomento reducido Limite
Wsilim)= 0460  Cuantia geométrica limite

Como: ud=ulim no necesita armadura de compresion
Cuantias Geométrica minima referida a la seccion total del H* {coadro N°16)
Wsimin)= 0.0033
Con pd= 0.0440 se obtiene una cuantia mecanica Ws (cuadro N"17)
Ws= 0.0457
Determinacion de la armadura: (As)

As=Ws*=hw* d*&= 3.050 cm?2.
vl

As, =W__ #bw*d= 5742 cm2.
Se escogera el drea mavor As: As= 5742 coml.

Se uiithizara: 2016+2012
6.28 cm2. =5.742 cm™ ;OK!!
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DISENO A CORTE
Calculo de la armadura de corte en la columna C7 del 1°PISO

DATOS
I'= 13162.50 kg
= 100 xm. Ver= 13.162.50
bw= 30 cm. 60
h= 60 cm. + _ v
= 2 cm. " - _30
Jek= 210 kg/cm?. ]
Sk= 4200 kg/em?. Ves= 10.575.00
o= 13
y5= 1.15 - d=h-r= 58 Cim.
= 1.6 -- Jfed= 140 kg/cm?.
Jvd= 365217 Lkglcm?.
El cortante mayorado (cortante de cilculo) sera:
Vd=16*Vmax = 2106000 kg
Resistencia a corte del hormigon
fvd=05,]fcd= 5916 kg/cm2.
V= fed*bw*d= 10293.98 kg.
Vd<Veu No cumple necesita armadura transversal
V,,=030* fed*b*d = 7308000 kg
Debe cumplir:
Veu < I'd <= Tou
1029398 21.060.00 7308000 OK
V,=V,—V,=10766.02 kg.
Calculo de la armadura
Armadura de célculo Armadura minitma
V. *t 0.02*% fed *bw* 5§
A =—"33—— =35§47 Apin = f = 2300
D90*4* fid fid
Asd Agﬁ Agg Ne Fa Ne Fa :ESP :ESP
cm’ cm’ cm’ @6 @8 @6 @8
5.647 0.283 0.5 10 ] 10 17

Se nfilizara: 100 ¢/10cm.
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DISENO A CORTE
Calculo de la armadura de corte en la columna C6 del 1°PISO

DATOS
I’= 103575.00 Kg
= 100 cm
bw= 30 cm
h= 60 cm
r= 2 cim d=h-r= 58 i}
Jek= 210 Kg'cm? Jfed= 140 Kg/cm?
Jvke= 4200  Kg'em? Jvd= 365217 Kg/em?
o= 1.5
yE= 1.15
= 1.6
Cortante mayorado (cortante de calculo):
Vd=16*max = 1692000 kg

Resistencia a corfe del hormigon
fd=05.{fed= 5916 kelem2.
V=Jfvd*ow*d= 1029398 kg
Vd=Veu No cumple necesita armadura transversal
V,,=030* fcd*b*d = 7308000 ke

Debe cumplir:

Feou Fd Fou
1029398 1652000 7308000 OK!
V,=V,— 6626.02 kg
Calculo de la armadura
Armadura de calculo Armadura minima
| 0.02*% fed *bw* 5§
A=—m' _347 A, = fed™owTS _ ) 300
090*d* fid Jud

Asd Agﬁ Agg Ne Fa Ne Fa :ESP :ESP

cm’ cm’ cm’ @6 @8 @6 @8
3476 0283 0.5 T 4 15 25

UAJM.S.
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DETALLE DE ARMADO DE VIGA (C7-C6)

il il

30 30
0

20 @

il

30

2026280)

; 12—
" 20120260} )

.

2016(185) |
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3.4.5.VERIFICACION DE COLUMNA

DISENO DE COLUMNA A FLEXION ESVIADA
Referencia: Columna C7del (planta baja-1%piso)

DATOS
N= 38750 ke
Mx= 36875 lkeg™m
My= 77500 ke*m.
hoe= 30 cm.
= 30  om Y
I= 275 cm. STt
E= 2027057 kg/cm2. L
= 3 cm. ot
Pe= 1.5 - Y
w= 115 SRR
of= 16 - il
Jek= 210 kg/cm2. o
fk= 4200  kglem?. Lo
Resistencia de calculo
fos =0_90*%= 126 kgicm2.
e
fra = —= 363217 kg/cm2
Cilculo del coeficiente de pandeo K por monogramas
c-7
sn}l:-_u Calculo de inerciascolumnas
ERe ¥a s L= =2
io‘sﬁgé'-—“f I5=‘tﬂ]:|8m
V-6 V.5 Coluna 1=C-7
Ix=Iy= 67500 cmd.
30%30 Célculo de inercias de vigas
, b Viga 1=2=3
V-3 - g V- = 107000 cmé.
L=ddm, | L= 35m. Viga 4=6
0040 Lx= 540000 cm4.
V_jfii;‘i%m. l{'l'B Viga 5=7
z RN Ix= 430000 cmd.
[<f ‘-‘ 7

UAJ.M.S.
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Cilculo de coeficientes adimensionales de pandeo ¥V,

EX*T

27

‘Pf‘PfZTi}

I‘ri’g.r
Y, = 01035 “PAJ.= 0.2791

Cilculo de coeficientes adimensionales de pandeo ¥,

CE*T
2T

27

vigas

= 1.40
Con estos valores se va al monograma de figura n°14 v se obtiene el coeficiente K

22 k:

Lid

Ex= 131 Ey= 124
Calculo de la esheltez de la colamna
Ix= 67500 = 67500 A= Q00
f,l. = ,
)x:i—;{':r E= 41.6 ).J.'zlr"’x =k} E= 394
i Ix i h
A A
Iz v Iy en cmd. Aen cmd.

Como la esbeltez se encuentra en:

Mayvoracion de momentos v normal:

Nd =N=y.=62000 kg
Md, =Mx*y *100= 59000 kg*cm.
May =Mp=7, #100= 124000 kg*cm.
Calculo de excentricidades
-Excentricidad de 1"ORDEN
All-f . iw o
= —E =095 cm e, = —% =200cm
N, ’ N,
-Excentricidad por construccion
L
g, =—=15 cm € = 2cm
20
Se toma el mayor: g = 2 cm.

35 = 1 =100 se aplicaran formulas aproximadas.
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-Excentridad adicional debido al pandeo de 2"0RDEN

'

. . 2 N s s
epm| 3l |20 e o ay s[5, D | SE20T D
= 3500} hx+10%e, Ix Fo0 3500 hy+10%*e Ay
e = 217 cm aaqy= 219 cm
Excentricidad final
€, =¢e,+e +e, = 51lcm
€, =€, +¢€ +te&, = 619%cm
Determinacion de los momentos de disefio
M, =N,%e, = 317567.76 kg*cm.
‘H:;r =N, *gvﬂ_ = 3B4038.66 kg*cm.
Capacidad mecinica del H*
E—'c=fcg-*ﬁfx*kl= 113400 ke
Determinacion de los esfuerzos reducidos
v N ur o M Lo My
U. : U_*h, T ULt
v= (0.547 wx= 0.093 = 0.113

Definir los momentos reducidos

Ay = Ly
0.113 0.093
Cuantia mecinica de roseta extraido del ANEXO G
Interpolacion: i Ws
0.40 0.12
0.547 0.142

0.60 0.15

Determinar la capacidad mecanica de la armadura total

Ve =

w*l = 16104.00 Kg.
Armadura total del acero

A

. === —
totad f;d

Armadura minima, sacar valor de la cuantia minima del cuadro n°16

441

cm2.

A, =0006%27%27 =

437  oml.
Tomamos el mayvor As= 441 cm2.
Ttilizaremos 4 ¢ 12mm.
4.524 cm2. = 441 ecm2. jOK!
UAJM.S.
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Armadura transversal (estribos)

El didmetro del estribo sera:

Destrive = {%W} de la armadura longitud

Asumiendo un ¢ 6mm

6mm > i*lme oK1
6mm > 3mm

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

a) S <{b o h (menor dimension de la pieza)

b) S < {15*¢ de la armaduramenor longitudinal
La separacion segun a) es:

S=30cm.
La separacion segun b) es:
S=15*1.2=18 cm.
Asumir S =15 cm.
Por lo tanto la armadura de los estribos seré:
19e6mm C/15cm.

Detalle de armaduras:

pilar que termina en 1° piso +3.35

= _

Paos.| Didim. | No.| Long. | Total
{om) | {em)

11| 812 4 360 | 1440
12| o6 | 24| 114 | 2784

4P11812{360)

P126/15
24 66

- @g} O +0.00
-?6 L %

APT412(360)  24P12HE(11E)

pilar que termina en sobrecimiento(planta baja)

Pos. | Diam. | Mo.| Long. | Total | +0.00

fem) | (cm) w

19 12 | 4 185 | 780
0| 12| 4 37| 348
21| e6 [ 13| 116 | 1508

-1.70

1

[~4e12mm.

+P15#12(19,
PYHEAE
13 #6

/Y
\—/\

o o
6@0‘;9%“ w

4P{o12(195)
APICAI(ET)  1IRRIRB(11E)

200 {2(87)

esBmm. c/15

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA

Pdgina 100



3.4.6.VERIFICACION DE ZAPATA FLEXIBLE (REFERENCIA C7)
Datos:

N'= 461500 kg e/ N
Mx= 0 kg¥cm. 4 My
My= 0 keg¥em. | _Hx, E LU RN sy R PN
Hx= 930 kg B —
Hy= 40 kg £ i
ao= 30 cm. 7 *| ~
bo= 30 cm. N
fok= 210  kglem2. Rians B |
fuk= 4200 kglem2. c
re= 1.5 -- h ] a ]
PE= 1.15 --
W= 16 --
pHA9= 2500 kg/em2.
O adm = 1.57  kglem2.

Resistencia de calculo

foa = Jex _ 140 kg/cm2.

= fi =3652.17 kg/em2.

i

1.- CALCULO DEL PESO PROPIO DE LA ZAPATA "N"

xd

5
W

N=105*N"'= 48457 5 kg

2.- CALCULO DEL AREA MINIMA NECESARIA

A= 308646 cm2.
© agm
3.- PRIMER TANTEO
A=a*b Asumiendo una zapata cuadrada a=
b=-fd= 176 cm.
Por lo tanto adoptare
a= 180 ocm
b= 180 ocm
Si |Ad=A4__ . okl

A=a*b A=32400  cml. jOE!

WVerificacion de la capacidad portante del suelo G i > O
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N M
+6*r—i+

o= 150

6% M,

: =
a *b

kg/em2.  jCUMPLE!!

4.- DETERMINACION DEL CANTO UTIL DE LA ZAPATA
fu=050% .7, =5916 kglem2.

4= f
k= Ta g4
Y * T it
=b *h +b
1=Ja"’ 4+ 2 ° ~3018 cm.
4 2* k-1 4
(g —
g, =) 55
4+ k
3= (p —
d; = (b % ) =2235
4+ k
Se utilizara el mayor canto: d= 35 com
Altura total de la zapata:
= 5 cim.
h=d+r= 40 cm.

5.- CALCULO DEL PESO PROPIO REAL

— T x -
P =Vol.*y,.,

6.- CALCULO DE MOMENTOS CORREGIDOS

ﬂ{fxc = ﬂ{fx =+ HI * h
Mxe= 37200 kg¥em.

Mye=

3240 kg.

1600

ﬂ«f}.: = 11«1’-}. + H ¥ Rl

kg*em.

Ne=N+P,
Ne= 49390.0 kg.

7.- DETERMINACION DE ESFUERZOS EN LA ZAPATA

Nc _6*M, 6"M,

o, = 2
Y ash a*b” a *b

Ne 6*M. 6%M
-+ ==+ -

g, = 7 ]
©oa*b a*b’ a *b
. K7 *;'
o = Ne _6*M. _GTM. 44
a*b a¥*b a*b
1 ¥ *;'
o = Ne [ 6*M. _STM. 5610

a*h a*hb’ a ¥

=14878 kg/cml.

=1.5643 kgcml.

5 kg/cml.

jCUMPLE!!
jCUMPLE!!
jCUMPLE!!

jCUMPLE!!
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)
i
1.5643
14878 L b, R
1 2 i
L éJ :
; I :Fbﬂ
e
3 4 -
1.4845 JH % F 1.5610
a

B N,

ke

ul

.- Verificaciones en la zapata
-Verificacion al voelco

Vi :—I:‘?"'Tﬂj:a:ﬂ'III2 =1.50
T Mxc+Ta*h
Vg = 119.492 = 1.5 ;CUMPLE!

Vi = —I:‘HCJ bi2 =1.50
Y Mve+Vb*h

1.5 jCUMPLE!

Yop =2778.19 2 3

-Verificacion al deslizamiento
(wepp_ . ) tan g
Y. 5 zr.;; :l d = 1,5

@ = angulo de rozamiento interno

(N+PP.. . |-tan @4
— Zop d = 1’5

©. =0.34907 v, = &
v = 193296 > 15 jCUMPLE!!
8.- CALCULO DE LA ARMADURA DE FLEXION
b=2"% 1015%q, la=2"% L015%p,
la=" 795 cm.

b= 795 om
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9.- CALCULO DE MOMENTOS

o= 2 A% (a-Ip)+0,=1530 kgem2.
o

o,= 2% (ha)r o, = 1.563 kglem2.

2GR (00 )b (2, )

2 2 3 )

Ma= 4907.774 kg*cm/'m.
My=16%M,= 7852 44 kg*em'm.

10.- CALCULO DE LA ARMADURA EN LA ZAPATA
Determinar la armadura en la direccion Y-Y

M,
Hy —m— 0.00046
Werificar que: pd=plim No requiere armadura a compresion
0.00046 < 0.332 No As. a Compresidn

Con el valor del momento reducido se obtiene w (Cuadro N®17).
Cuantia mecanica
w= 0.00046

4, = “’*1””;“’ St _0.06146 cm2/m.

Calecular la armadura minima wimin = 0.0018 (cuadro N° 16)

As_ =W__+100+d = 6.3 cm2 /'m.

Tomar el mavor valor de las dos areas
As= 630 cml
la distribucion sera hasta b= 1.80 m
A, =4 *b 1134 cml.

Usar la siguiente disposicion de armaduras

Diametro | Ag Me Fe Esp. As. Adoptado
{mm) (r:m:} - {cm) -
12 1.13 11 156 11 @12c/15
16 2.01 7 28.2 7 @l6c/25
Multiplo de 5: 16 2.01 9 19.5 9 el6c/20
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Determinar la armadura en la direccion X-X

j.f :J!}*EHJ +{GJ_J!;]*EH*(E*EH\'I
b 2 2 3 )

Mb= 4941853 kg*cm'm.

M,
My S
M., =16%M, = 790697 kg*cmm. 100-2°- £
- M _ 00046
Hae=Tooxai=g,
Werificar que: pd<plim
0.00046 < 0332

Con el valor del momento reducido se obtiene w (Cuadro N®17).

Cuantia mecanica w= 0.00046

w*100 *d* f,
4, = 7 Ju 0.062

cm2/m.

Calecular la armadura minima wimin = 0.0018 (cuadro N°16)

As_ =W__+100+d =630 cmlm

Tomar el mavor valor de las dos areas
As= 630 coml
la distribucion sera hasta a= 1.80 [m]

A, =A5%a 11.34 cm2.

Usar la siguiente disposicion de armaduras

Multiplo de 5:

UAJM.S.

Diam. Ag Me Fe Esp. | As. Adoptado
(mm}) (r:m:} - {cm) -
12 1.13 11 156 11 812c/15
16 201 7 282 7T @l6c/25
16 201 9 19.5 9 8l6c/20
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“Verificacion al adherencia en direccion x-x
Ib= 79.5 cm.

7= 1.57  kg/cm2.
GI= 1564 kg/oml.
Fa= 153 kg/cml.
n= 9 -
v= 5027 cm.
= 180 cm.
Pr= 16 --

= 2

l’ﬂx=;ff,.*E:*[GE*EEJ+%(J:—JE}*EEJ]= 35429 kg

v,
[,,=——=% = 24862 kg/om2.
0.90*d*n*u
L=k S’ = 53924 kgiem2
Tha SThy

24.86 kg/cm2. 53924 kg/em2. jCUMPLE!!

-Verificacion al adherencia en direccion y-v

la= 795 Cim.
GE= 1.563 kg/cml.
n= g --
= 5.03 Cim.
a= 180 cm.
Y= 16 -

= 2

Vaw =7y a*lo, *fa+% (0y-0,)*lal= 35800 kg
I_f

T,=——2 = 25122 ke'cm2
*?.‘-‘ 2 R R CIML.
0.90*d*n*u &

L, =k*f, = 53924 kglem2.

Top STpg

25122 kg/em2. 53924 kg/em2. jCUMPLE!!

o
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Disposicion de armaduras:

70— 70— 228
R
|
A
v T
s I
& B—% +
SE1BcZ0 L=170 SE18c/20 L=1TD
X
k303 g
e - o5
2 y =
E . = EN[ \@'
-4
0 ¥ el
L=114
| 180 y
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3.4.7.DISENO DE LA ESCALERA

1.40m

_________ _ : v
0.20m /] ;
E ! T -

hm 3'.1(:“] E
1.40m i E t ’ 20cm E
| ! . |
| | - !
1 - 1
A e e o - e e :
b e '
X m ! 2.40m :
I I :

m 2.60m

Datos:

(f*¢) = 210 kg/cm?.
(f,) = 4200 kg/cm?.

(y5) = 2400 kg/m®.
Base (b) = 1,2 m.

Paso (P)=30cm.
Contrapaso (CP) =20 cm.

Longitud (L) = 3,40 m.
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Vista en planta

k=20 260 ——100 ——-20

240

AN

k- 30-% 240 * 100 k20—

Dimensionamiento
Célculo del espesor de la escalera (t)
Primer tramo
Longitud (L,) =3.40 m.
t=H (cm): t:H (cm)
20 25
Para el calculo del espesor se toma el espesor constructivo es aquel que de calculo nos da

un valor constructivo o que se lo puede construir

t= @ =17cm. = t= @ =13.6cm.
20 25

Promedio de espesores t = 15.3cm. se optara por medida constructiva de 16cm.
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Disefio primer tramo

Angulo de inclinacion de la huella
Paso (P)=30cm.

Contrapaso (CP) = 20 cm.

COSaz—P = COSa=—3O
VP?+CP? 30% + 207
cosa =0.832
Altura inicial
Espesor (t) = 16 cm.
t 16
h= o h= 0832
h=19.23 cm.
Altura media
Altura inicial (h) = 19.23cm.
Contrapaso (CP) =20 cm.
CP 20

h =h+— —=h_=19.23cm+—
m 2 : m 2

h, =29.23cm.

Cargas que actuan sobre la escalera

Sobrecarga de disefio:

Sobrecarga de disefio = 400 kg/m?.

Carga viva W = Sc* b = 400*1,20 = 480 kg/m.

Carga viva W_ = 480 kg/m.

Peso propio de la escalera:

(yy) = 2400 kg/m®.

Carga por Acabado = 100 kg/m?.

Peso propio = 7 1o * hmea = 2400 kg/m® * 0,2923 m *1,20m= 841.824kg/m.
Peso por acabado = Acabado*b = 100*1,20 =120 kg/m.
Peso de las barandillas = 200 kg/m.

Cargas muertas Wp = 1161.824kg/m.
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Analisis de carga
W, =W, +W, =W, =1161.824 + 480

W,,, = 1641.824kg/m.

Cargas que actuan en el descanso

Sobrecarga de disefio:

Sobrecarga de disefio = 400 kg/m?.

Carga viva W= Sc* b = 400*1,20 = 480 kg/m.
Carga viva W\ =480 kg/m.

Peso propio en el descanso:

Peso especifico del hormigén (yy) = 2400 kg/m®.
Carga por Acabado = 100 kg/m?.

Peso propio = 7 1 * h*b = 2400 kg/m® * 0,20 m *1,20 m= 576 kg/m.

Peso por acabado = Acabado*b = 100*1,20 =120 kg/m.
Cargas muertas Wp = 696 Kg/m.
Anélisis de carga en el descanso
Wy, =Wy +W, =W, =696 + 480

W, , =1176kg/m.

1641.824kgdm

1176kg/m

ki

VAN
Ii 2.40m I 1.0m

Del andlisis de la viga obtenemos
Mmax = 2257.31 Kg.*m.

Ra = 2722.597 Kg.

Rb = 2393.78 Kg.

Vmax = 2722.597 Kg.
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Momento de disefio

My =16%M, = M,y =1.6%2257.3kg*m.

Disefio Max U Disefio —
MU Diseio —3611.696kg*m = 361169.6 Kg.*cm.

Canto util
Recubrimiento (r) = 3 cm.
Espesor (t) =16 cm.

d=t—r=16cm-3cm = d =13cm.
Célculo de la armadura positiva
Resistencia caracteristica del Hormigén a los 28 dias (f *¢) = 210 kg/cm?
Limite de fluencia del Acero (fy) = 4200 kg/cm?.  Base (b) = 120 cm.

__my __ 3611696kg*em _
Cb*d2*f, 120*13**140kg/cm?

y7i

Con el valor del momento reducido ( ) se va a la cuadro N° 3.10 para encontrar la cuantia
mecéanica (w) =0.13

wxb*d* f,  0.13*120*13*140kg/cm?
f 3652.17kg/cm?

A = =7.77cm?

yd
Calculo de la armadura minima
As_.. =W, *bw=*d =0.0018*120cm*13cm = 2.808cm’.
Disposicion de la armadura
Se utilizara la mayor area de acero:
As = 7.77cm?,
Adoptando un Didmetro de ¢ = 12mm.

Se utilizara 7 barras de 12mm. C/18cm. 7.91 cm?= 7.77 cm? OKI!

Refuerzo de momento negativo

H&_m& 8.28

= 2 OA=T"
(-)A; =4.14 cm®,
AS min :Wmin *b*d = ASmin = 00018*120*13

A, i =2.808 cm?.
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Disposicion de la armadura
Se utilizara la mayor area de acero:
As = 4.14 cm?,
Adoptando un Didmetro de ¢ = 10 mm.
Se utilizara 6 barras de 10mm C20/cm. 471 cm?= 4.14 cm?,
Refuerzo transversal por temperatura

Se optaréd por hierros de 8mm de diametro y armadura minima:

A, =w_ *b*d = A, =0.0018*340*13

A, =7.956 cm?.
Disposicion de la armadura
Se utilizara 29 barras de 6 mm. C/12cm. 8.20 cm?= 7.956cm®.  OK!!!

Célculo de la armadura a compresion
Como la losa de la escalera no necesita armadura a compresion se colocara una armadura
minima
Armadura a compresion longitudinal
As,.. =W, *bw=*d =0.0018*120cm*13cm=2.808cm>.
Se utilizaré 6 barras de 10mm. C /20 cm. 4.712cm’= 2.808 cm®. OK!!
Armadura a compresion transversal
As ., =W,,, *bw=*d =0.0018*340cm.*13cm.=7.956cm”.
Se utilizara 19 barras de 6mm. C/18 cm. 8.20cm®.= 7.956 cm®. OK!!!

UAJ.M.S. AMPLIACION U.E.CARMEN MEALLA Pdgina 113



Detalle de Armaduras primer tramo

&ecf18 L=97

& 10c/20=114

#8cR0L=237

; - Tipo de apoyo
£10c/20 =98 B2 =B Viga intermedia

|7
"l % 12018 =114

P

Tipo de apoyo
Yiga descolyada

Disefio segundo tramo
Longitud (L,) = 3,6 m.
t=— (cm . t=—(cm
20 m) o (cm)
Para el calculo del espesor se toma el espesor constructivo es aquel que de calculo nos da

un valor constructivo o que se lo puede construir

360 360

t 18cm. = t=——=14.4cm.
~ 5

Espesor promedio t = 16.2cm se optard por una medida constructiva de 17cm.
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Angulo de inclinacion de la huella
Paso (P)=30cm.
Contrapaso (CP) = 20 cm.

COSaz—P = COSa=—30
VP?+CP? 30% + 207
cosa =0.832
Altura inicial
Espesor (t) = 17 cm.
t 17
h= o h= 0832
h =20.43 cm.
Altura media
Altura inicial (h) = 20.43cm.
Contrapaso (CP) =20 cm.
CP 20

h =h+— = h_=20.43cm+—
m g —om 2

h, =30.43 cm.

Cargas que actuan sobre la escalera
Sobrecarga de disefio:
Sobrecarga de disefio = 400 kg/m?.

Carga viva W = Sc* b = 400*1,2 = 480 kg/m.

Carga viva W\ =480 kg/m.

Peso propio de la escalera:

7.4 = 2400 kg/m®,

Carga por Acabado = 100 kg/m?.

Peso propio = y,,* hmea* = 2400 kg/m® * 0,3043 m *1,2m= 876.38 kg/m.

Peso por acabado = Acabado*b = 100*1,2 =120 kg/m.
Peso de las barandillas = 200 kg/m.
Cargas muertas Wp =1196.38 kg/m.
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Analisis de carga

W, =W, +W, = W,,, =1196.38 + 480
W,,, = 1676.38 kg/m.

Cargas que actuan en el descanso

Sobrecarga de disefio:
Sobrecarga de disefio = 400 kg/m?.

Carga viva W= Sc* b = 400*1,2= 480kg/m.

Carga viva W|_ = 480kg/m.

Peso propio del descanso

7. = 2400 kg/m®,

Carga por Acabado = 100 kg/m?.

Peso propio = 7 1 * h*b = 2400 kg/m* * 0,20 *1,2m= 576kg/m.

Peso por acabado = Acabado*b = 100*1,20 =140 kg/m.
Cargas muertas Wp = 716 Kg/m.

Wy, =W, +W, = W,,, =716+ 480

W, =1196kg/m

1196k g/m 1679 38k g'm
A JaY
— 1.0m — 260m ——|

Del andlisis de la viga obtenemos
Mmaéax = 2596.968 Kg.*m.

Ra = 2603.823 Kg.

Rb =2950.765 Kg.

Vmax = 2950.765 Kg.
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Momento de disefio

M no =1.6% M, = My pien, =1.6* 2596.968kg * m

Disefio
MU Diseiio —4155.1488 kg*m = 415514.88 Kg.*cm.

Canto util
Recubrimiento (r) = 3 cm.
Espesor (t) =17 cm.

d=t-r=17cm-3cm = d =14cm.
Calculo de la armadura positiva
Resistencia caracteristica del Hormigén a los 28 dias (f *.) = 210 kg/cm?.
Limite de fluencia del Acero (fy) = 4200 kg/cm?.  Base (b) = 120 cm.

my _ 415514.88kg*cm
b*d?*f, 120*14%*140kg/cm?

1= =0.126

Con el valor del momento reducido ( ) se va a la cuadro N° 3.10 para encontrar la cuantia
mecéanica (w) =0.13

w*b*d*f, 0.13*120*14*140kg/cm?
f 3652.17kg/cm?

A = =8.37cm?.

yd
Calculo de la armadura minima

As_.. =W_. *bw=*d =0.0018*120cm*14cm = 3.024cm?.
Disposicion de la armadura

Se utilizara la mayor area de acero:

As = 8.37 cm?.
Adoptando un Diametro de ¢ = 12mm
Se utilizara 9 barras de 12mm C/13cm 9.05 cm?= 8.37 cm? OK!!!
Refuerzo de momento negativo
(+) 8.37
(A =TAS = (A = N

(-)As =4.185cm’
AS min :Wmin *b*d = ASmin 200018*120*14
A i =3.024 cm?,
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Disposicion de la armadura
Se utilizara la mayor area de acero:

As = 4.185 cm?,
Adoptando un Didmetro de ¢ = 6 mm.

Se utilizara 6 barras de 10mm C20/cm. 4.71 cm?®= 4.185 cm?.

Refuerzo transversal por temperatura

Se optara por hierros de 8mm de diametro y armadura minima:
Ay, =W, *b*d = A, =0.0018*360*14

A, =9.072 cm?.

Disposicion de la armadura

Se utilizara 35 barras de 6mm. C/10cm. 9.89 cm?.= 9.072cm?. OK!!!

Célculo de la armadura a compresion
Como la losa de la escalera no necesita armadura a compresion se colocara una armadura
minima
Armadura a compresion longitudinal
As,, =W ., *bw=*d =0.0018*120cm*14cm=3.024cm*
Se utilizara 6 barras de 10mm C/20 cm. 4.712cm?.= 3.024 cm®. OK!!
Armadura a compresion transversal
As .. =W, *bw=*d =0.0018*360cm.*14cm.=9.072cm?,
Se utilizara 35 barras de 6mm C/10cm. 9.89 cm®= 9.072cm® OK!!!

Carga de servicio sobre el apoyo

W,,, =1196.38kg/m.+480kg/m. = 1676.38kg/m.

W, = 716kg/m.+ 480kg/m. =1196kg/m.
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11596k g/m 1675, 38kg/m

Ll 1
A A\

— 1.0m I 260m —

Del analisis de la viga se obtiene el cortante méximo que viene a actuar sobre el apoyo:
Vmax = 2950.76 Kg.
Detalle de armaduras segundo tramo

Tipo de apoyo

Forjado con Yiga 12 f 8e/25 L= 354

/ Z 8ci0 =114

|
—

——

12 @ 8c/29 =354

& BcA0 =114

18 & Be/s =354

& B0 =114

....... P
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3.4.8.EMPALMES DE ACERO EN VIGAS Y COLUMNAS

Referencia sobre la columna C7 del primer piso:

ANCLAJE
Empalme de armadura para el pértico 11 del 1° piso(C8 a C6)
DATOS ——
ye= 1.5 --
PE= 1.15 -- 60
o= 16 -
h= ? cm.
o= 1.6 cm.
Jed= 140 kgleml.
Sd= 365217 kglem2.
Cilculo de las tensiones de adherencia:
7, =090%i[ s = 24266 kg/em2.
Cilculo de la longitud de anclaje
Ib =E3£= 6020 com
- Tf-‘l.;
Por norma-
0305, =18.06 cm.
Ih= 60.20 }{1‘3"?5 = 16 cm.
15cm = 15 cm. jOKN
Determinacién del empalme
= 12
lhw=w*b= 72 cm.
Planilla de resultados para diferentes diametros.
w*lb
& b 20% 25% 33% 50% =50%
1.2 1.4 1.6 1.8 2
mm. cm. cm. cm. cm. cm. cm. cm.
10 1.0 38 45 53 60 68 75
12 1.2 45 54 63 72 81 90
16 1.6 60 72 84 95 108 120
20 20 75 90 105 120 135 151
Walor adoptado
h=yp*h
fes} b 20% 25% 33% 50% >50%
1.2 1.4 1.6 1.8 2
10 1.0 38 50 55 60 70 75
12 12 45 55 65 75 85 90
16 16 60 75 85 100 110 120
20 20 75 90 105 2 135 155
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3.5. ESPECIFICACIONES TECNICAS

El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos: definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente
cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto.

Las especificaciones técnicas detalladas por cada item se encuentran en el (Anexo C).

3.6. COMPUTOS METRICOS

El analisis de cantidades y volumenes comprende un factor de magnitud ya que al contar
con dicho punto se sabra la cantidad de volumenes que se desarrollaran a construir para
cuantificar un costo total para la construccion de la infraestructura

los computo métricos desarrollado por cada item se detallan en el (Anexo D).
3.7. ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

Durante el andlisis de precios unitarios se consideran varios componentes:

Costos directos aquellos componentes basicos, como ser mano de obra (que puede
dividirse en mano de obra calificada y no calificada) materiales, herramientas, maquinaria
y equipo de construccion.

Costos indirectos comprenden la administracion central y la direccion de la obra o sea son
los gastos generales especificos necesarios para la realizacion de las obras que se ejecutan y
que son calculados de acuerdo con el volumen total de la obra dividido entre el tiempo en
que se consideran los gastos.

Para el andlisis de precios unitarios realizado para cada item, se considerara los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, maquinaria; tomado en cuenta como beneficios sociales
el 55% de la mano de obra; como herramientas menores el 5% de la mano de obra, como
gastos generales el 7.5% y utilidad el 10%. Para los impuestos se tomara un valor de IVA
del 13 % y un valor de IT del 3 %.

El analisis de precios unitarios desarrollados por cada item se encuentra detallado en el
(Anexo D).

3.8. PRESUPUESTO GENERAL DE LA OBRA

Para la ejecucion del proyecto se considera una serie de gastos, determinados a partir del
analisis de los precios unitarios para todas las actividades del proyecto definidas las
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cantidades y volimenes de obras se presenta en forma de listado el presupuesto de cada
item considerando la unidad de cada actividad, precio unitario y el precio total.

El presupuesto total de la obra se lo realizara con el programa Prescom 2010, con un tipo de
cambio al dolar de 6,97 Bs. El presupuesto desarrollado por cada item se encuentra
detallado en el (Anexo D).

3.9. PLAZO DE EJECUCION

Para la construccion de la Ampliacion de la U.E. Carmen Mealla segln la planificacion
realizada en el (Anexo E) que esta representa por un cronograma de Gantt del proyecto que
ademas fue calculada con cuatro cuadrillas en todo lo que es el H°A° estimando un plazo de

ejecucion de 153 dias laborales.
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CAPITULO IV
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

4.1. CONCLUSIONES

Una vez concluido el proyecto se llegé a las siguientes conclusiones:

O

Realizando el calculo estructural se pudo ver la importancia que tiene el plantear
un buen esquema estructural, éste debe acercarse lo mejor posible a la realidad
y de esta manera poder procesar los datos de manera mas confiable y segura.

Las vigas en su mayoria no necesitan armadura a compresion pero es necesario
poner una armadura minima para que ésta sujete la armadura de corte es decir
los estribos.

Como se calcul6 la estructura con ayuda del programa informatico CYPE CAD
2011 Se procedié a realizar una verificacion manual de aquellos elementos
criticos y se observo que el programa sobredimensiona en un 6.35% en el caso
de vigas, esto es debido a la resistencia de los materiales del hormigon vy acero.

CYPE CAD Calculo manual
f¢=200 kg/cm2. fc=210kg/cm?2.
fy=4000 kg/cmz2. fy=4200kg/cm?2.

En la losa alivianada se pudo observar que las vigas en donde se apoyan las
viguetas llegan a recibir todas las cargas existentes de la losa, por lo tanto estas
vigas van a tener mucha mas armadura que los laterales.

Es muy importante que las armaduras de las piezas de hormigon armado, deban
tener unas separaciones minimas, para que el hormigonado sea lo mas compacto
posible y evitar que se produzcan vacios.

Es muy importante utilizar materiales de construccién del medio, para que la
estructura sea mas economica y evitar el costo de transportarlo del interior del
pais o en su defecto del exterior, asi como optamos elementos estructurales
livianos de celosia para la cubierta, puesto que en Tarija tenemos en abundancia

el hierro redondo que los perfiles laminados.

Con referencia a lo social con la ejecucion de este proyecto se beneficiaran los

vecinos del barrio San Martin, como también los vecinos de los barrios
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adyacentes, ofreciéndoles una estructura que cuente con ambientes adecuados y

confortables para que puedan recibir educacién escolar.

4.2. RECOMENDACIONES

©)

Es recomendable uniformizar secciones de vigas y columnas como también
elegir diametros de barras que no sean muy diferentes para facilitar la
construccion.

Es recomendable que, cuando la armadura longitudinal de las columnas tengan
diametros que estén comprendidas entre 12 a 20mm. el didmetro de la armadura
transversal serd 6mm. y cuando el didmetro de la armadura longitudinal sea
mayor a 20mm el diametro de la armadura transversal serd de 8mm.

Se recomienda también uniformizar las secciones de las zapatas para que ayude
a facilitar la construccion.

Para el disefio de zapatas de hormigdn armado se recomienda que la separacion
maxima de las armaduras sea de 30cm. y la minima de 10cm. El didmetro
minimo que recomienda la EHE-91 es de 12mm.

Se recomienda que para las separaciones de la armadura en zapatas y estribos en

vigas como en columnas se debe emplear maltiplos de cinco.
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