CAPITULO | ANTECEDENTES

1.1.-El problema

Actualmente el comando de policia de la provincia Avilés en el valle de la Concepcion no
cuenta con una Infraestructura adecuada para el desempefio de actividades de los
funcionarios policiales, ya que sus instalaciones datan de muchos afios y presentan deterioros
y se pudo evidenciar que han quedado obsoletos y poco cdmodos por el poco espacio que
brindan a los pobladores del lugar, también ha crecido la poblacion del Valle de la
Concepcion en los ultimos afios y es grande la demanda de un centro policial ya que este
lugar se ha vuelto un atractivo turistico y demanda mucha seguridad e infraestructura
adecuada.

Entonces el problema central es el hacinamiento de los funcionarios policiales por la falta

de comodidad en la infraestructura al desempefiar sus labores.

1.1.2.- Planteamiento

Es por ello que el problema es el hacinamiento o la falta de espacio suficiente para poder

desarrollar y atender a la poblacion de este lugar, algo primordial que se debe tomar muy en

cuenta sabiendo gque cada afio se atiende a mas personas victimas de la delincuencia.

Entonces podemos decir que las causas del problema son:

a) Aumento de la poblacién en el Valle de la Concepcidn.

b) Elevada demanda de seguridad por ser una zona turistica.

c) Infraestructura obsoleta ya que data de muchos afios y no cumple con los requisitos de
espaciamiento para los funcionarios.

Entonces realizar un nuevo edificio del comando de policia del Valle de Concepcion para

mejorar la seguridad de los pobladores del lugar seria loa adecuado.

1.1.3.- Formulacion
En estos ultimos afios se vio una gran demanda de la poblacion en casos de delitos e
infracciones de la ley; es por ello que se necesita una mejor infraestructura para los

funcionarios policiales ya que ellos son los que constantemente son requeridos por la



poblacion del lugar para solucionar y resolver sus problemas y deben tener buenas
instalaciones para desempefiar mejor sus funciones.

Entonces ¢cual serd la nueva alternativa de disefio estructural para la construccion del
edificio del comando de policias del Valle de Concepcion?, tratando de resolver el
problema se planteara esta solucion.

a) Construccion del nuevo bloque para el comando policial — 1™. seccién provincia Avilés.

1.1.4.- Sistematizacion

Con la alternativa definida “construccion del nuevo bloque comando policial — 1ra seccion
provincia Avilés”, ya que se cuenta con los planos de disefio arquitectonicos que se refieren
a ésta; se emprenderd el analisis estructural de la estructura de soporte o sustentacion,
estructura de cimentacion y estructura de cubierta y entrepisos; entonces ¢cual sera el

planteamiento estructural mas apropiado econémica y técnicamente mas factible?

a) Primera alternativa de disefio estructural

Estructura de soporte pérticos de H°AP.

Entrepiso losa alivianada de H°A° con viguetas pretensadas con complemento de
poliestireno.

Estructura de la cubierta cercha de madera tipo Howe con cobertura teja colonial.

Estructura de cimentacion zapatas aisladas de H°A°.

b) Segunda alternativa de disefio estructural

Estructura de soporte muros portantes.

Entrepiso losa maciza de HCAC.

Estructura de la cubierta cercha de madera tipo Howe con cobertura teja colonial.
Estructura de cimentacion zapatas corridas de H°A®°.



1.2.- Objetivos
El proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:

1.2.1.- General
Disenfar estructuralmente el edificio del comando policial que esta ubicado en el Valle de

Concepcion, cumpliendo y aplicando la normativa CBH-87 para los elementos de H°A° y el

manual de disefio para maderas del grupo andino para los elementos de madera en las cerchas

de la estructura de cubierta.

1.2.2.- Especificos

a)

b)

d)

Calcular y dimensionar la estructura de cimentacion y soporte de H°A®, con el programa
CYPECAD 2014.p, para comprobar que este programa esta realizando el
dimensionamiento adecuado, se evaluara el poértico mas solicitado dentro de toda la
estructura realizado con este programa, dicha evaluacion consistird en comprobar el
dimensionamiento de las secciones y disposicion de armaduras para una zapata, un
pilar, una viga que esta realizando este programa y lo que se calculara manualmente
para el dimensionamiento de las secciones y armaduras de dicha zapata, pilar y viga.
Calcular las fuerzas internas de los elementos de la cercha, con el programa SAP 2000
V.14, donde dichas cerchas son parte de la estructura de sustentacion de la cubierta.
Calcular las fuerzas internas dentro de la escalera autoportante con descanso en
voladizo, idealizada como un poértico con apoyos empotrados con el programa SAP
2000 V.14.

Comprobar la seccién y disposicion de armaduras para la escalera autoportante con
descanso en voladizo de H°A° que calcula el programa CYPECAD 2014.p, con lo que
se realizara el calculo manual de dicha escalera.

Determinar el costo econémico del disefio estructural del edificio, para lo cual servira

para fines propiamente de los beneficiarios de dicho proyecto.



1.3.- Justificacion
Las razones por las cuales se plantea en este proyecto de ingenieria civil son las siguientes:

1.3.1.- Académica
El presente trabajo ayudara a adquirir una destreza en la elaboracion de proyectos referidos
a edificaciones, como también ayudara a realizar proyectos que se realizan en la vida real y

poder dejar el aporte académico como agradecimiento a la universidad.

1.3.2.- Técnica

Al poder tener la informacion que brindaron los beneficiarios de este proyecto como, la
topografia y el plano arquitectonico que son lo elemental para realizar un proyecto de
disefio estructural de este nuevo edificio, entonces si se podra realizar dicho disefio

estructural.

1.3.3.- Social- institucional
Este nuevo disefio estructural sera para fines adecuados a la institucion beneficiaria dandole

ellos la importancia adecuada a este proyecto.

1.4.- Alcance del proyecto
Con la informacion acopiada para este proyecto; se podra realizar la alterativa de disefio

estructural, restricciones y aporte académico del estudiante:

1.4.1.- Estudio de alternativas de planteo estructural
De las dos alternativas de disefio estructural planteadas en este proyecto, se elige la primera

alternativa ya que es la mas adecuada técnica y econémicamente:
a) Primera alternativa de disefio estructural
Estructura de soporte porticos de H°A®,

Entrepiso losa alivianada de H°A° con viguetas pretensadas con complemento

ceramico.



Estructura de la cubierta cercha de madera tipo Howe con cobertura teja colonial.

Estructura de cimentacion zapata aislada de H°A®.

Figura 1.1 ldealizacién de la estructura.
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Fuente: Elaboracion propia.

1.4.2-Restricciones
El proyecto no contemplaré el disefio de instalaciones sanitarias, eléctricas, de agua potable
6 ningun tipo de instalaciones béasicas, como también el disefio de tanque elevado, etc...

1.4.3.- Resultados a lograr
Los resultados a lograr con el desarrollo de este proyecto son:

a) Realizar el estudio de suelo en el lugar de emplazamiento del proyecto para conocer la
capacidad portante del terreno y la clasificacion de suelo que existe en cada extracto
hasta una profundidad aproximada de 2 m y 3m desde la superficie.

b) Realizar el Analisis e hipétesis de cargas para la estructura de sustentacion, para asi

poder determinar las condiciones mas criticas.



c) Realizar el Disefio, calculo y comprobacién de secciones y armaduras de los elementos
estructurales para satisfacer los requerimientos necesarios de la norma Boliviana de
Hormigon Armado CBH-87.

d) Realizar el computo métrico de volimenes y presupuesto del disefio estructural.

1.4.4.- Aporte academico del estudiante
El aporte academico seré realizar una hoja Excel para el disefio estructural y comprobacién
de escaleras autoportantes con descanso en voladizo de H°A°.

1.5.- Localizacion del proyecto

El presente proyecto se encuentra ubicado en el Departamento de Tarija, en la provincia
Avilés cantén Valle de Concepcion a 25 Km del centro de la ciudad de Tarija, mas
especificamente frente a la plaza principal del Valle de concepcion donde es el comando de

Policias actual, tal como se muestra en la Figura 2.

Figura 1.2 Ubicacion del proyecto.

Fuente: Google earth.



1.5.1.-Informacion socioeconémica relativa al proyecto

a)

b)

d)

Actividades Productivas

En 2001, la poblacion de la localidad de Uriondo tiene como principal actividad
econdmica la agricultura (sobre todo la uva) y ganaderia, en un 67,24%; siendo la
segunda actividad la construccion en un 6.63%.

Caracteristicas Socio Culturales

En el Valle de Concepcion, es posible distinguir dos grupos sociales diferenciados: la
poblacion mestiza y la indigena o criolla que es minoritaria. La mayoria de la poblacion
no se identifica con ninguna etnia el 91,8%, y la identificacion con la nacionalidad
quechua representa el 7,8% y como se puede apreciar se autoidentifican como guarani
el 0,3%, y como otro nativo el 0,1%.

Las principales festividades locales son: Fiesta de la Vendimia, carnaval.

Educacion

En el Valle de Concepcion, existen 4 unidades educativas que funcionan en 3
establecimientos educativos, tienen matriculados 430 alumnos con 29 docentes,
representando el 10% de total de unidades educativas existentes en el municipio.

Los establecimientos educativos existentes en el Valle de la Concepcion son: Delfin
Pino Ichazo, Nuestra Sefiora del Rosario, San Nicolas y Santa Cecilia.

Salud

En el Valle de la Concepcidn se encuentra el Hospital “Fanor Romero™, entidad de
salud de segundo nivel; tiene como funciones, la atencidn de partos y la prestacion de
servicios de internacion hospitalaria basica. Esta entidad de salud forma parte del
Sistema boliviano de salud que a su vez depende del Ministerio de Salud y Deportes.

En infraestructura fisica, el hospital cuenta con 10 ambientes que se encuentran en mal
estado. Como equipamiento tiene 6 camas, un equipo de odontologia completo, dos
computadoras, cunas moviles y otros insumos. Para el transporte de pacientes cuenta

con una ambulancia en mal estado —la Unica en todo el municipio-, entre otros medios



de transporte tiene una camioneta y una moto. Como medios de comunicacion tiene

teléfono y una radio.

1.5.2.-Servicios basicos existentes

a) Sistemas de alcantarillado sanitario y agua potable
El servicio de saneamiento sirve a la poblacién urbana y peri urbana de Uriondo y fue
entregada a la operacion el afio 2009, ejecutado y financiado por el Gobierno Auténomo
Municipal de Uriondo.
Cobertura
La cobertura actual del sistema de alcantarillado alcanza a un 90% de la poblacion
de Uriondo.
Numero de predios
Al afio 2012 existian 450 predios en Uriondo.
Poblacion
La poblacion servida es de 1.631 (afio 2012) habitantes en Uriondo.
Administracion, operacion y mantenimiento del sistema de saneamiento
La actual administracion, operacion y mantenimiento del sistema estd a cargo del
gobierno auténomo municipal de Uriondo a través de la oficialia mayor técnica de
este municipio que tiene la unidad de servicios basicos y especificamente a un
encargado del sistema que realiza el mantenimiento preventivo del sistema, de
manera limitada. No se cobra tarifa alguna por este servicio.
Descripcion del sistema de saneamiento
La recoleccion de aguas servidas se realiza mediante colectores de PVC de 6” y 8”
de diametro que transportan las aguas negras a la Planta de Tratamiento de Aguas
Residuales. Se puede apreciar en el plano de alcantarillado sanitario que la mayor
parte del area urbana cuenta con este servicio. Se cuentan con camaras de
inspeccion en cada cambio de direccion y su ubicacion se la puede apreciar de manera
clara en el plano de alcantarillado sanitario. De acuerdo al reporte del Gobierno
Autonomo Municipal de Uriondo anualmente se demanda entre 8 a 9 nuevas

conexiones. Una tuberia matriz de 8” de didmetro es la que recibe las aguas



servidas de todo el sistema de alcantarillado sanitario y se encuentra ubicada sobre
la calle Campero entre el tramo de la Av. Uriondo y la calle N°16. Es hacia ésta
tuberia donde los colectores evacuan sus aguas. Se cuenta con un emisario que
transporta las aguas negras hacia la Planta de Tratamiento de Aguas Residuales es
de tuberia de PVC de 8” de diametro inicia en el camino hacia pampa la villa unos
900m para luego doblar hacia el camino al rio Camacho unos 700m, en este ultimo
tramo el emisario va sobre un muro de mamposteria de piedra hasta llegar a la
planta de tratamiento.

El drenaje de las aguas residuales de Concepcidn es colectado por la red de
alcantarillado sanitario y posteriormente conducido a la planta de tratamiento cuyo

efluente final es vertido a una quebrada que confluye con el rio Camacho.

b) Energia eléctrica

La empresa que genera y distribuye energia eléctrica en el municipio es SETAR S.A.,
que abarca la ciudad de Tarija, Valle la Concepcidn, en realidad todo el Valle Central
denominado Sistema Central.

La dotacidon de energia eléctrica para el Valle de Concepcion se constituye en un
problema por las condiciones del flujo de abastecimiento, el mismo no es constante,
presentandose con bastante frecuencia cortes, los que se acenttian en época de lluvias.
Por otra parte, la cobertura del alumbrado publico en el Valle Central es del 82%,
teniendo como aspecto positivo el buen niimero de postes y luminarias sobre todo en
zonas concentradas, esta situacion provoca en los barrios seguridad en las calles, ya que
si nos encontrariamos en lo contrario seria preocupante ya que incrementa y facilita la
actividad delincuencial, igualmente incide y agrava las condiciones de pobreza en que
se desenvuelven los habitantes de las zonas periféricas. Sin embargo la situacion
expectante que presenta el Valle de Concepcion para la actividad turistica, sugiere la
implementacién de un proyecto especial de alumbrado publico, el que al margen de

brindar un mejor servicio, mejorara la calidad y el aspecto de toda la ciudad.



c) Residuos sélidos
La recoleccion de residuos solidos en el Valle de Concepcidn estd a cargo de la
Empresa Municipal de Aseo de Tarija (EMAT), siendo esta una entidad descentralizada
del Gobierno Municipal, sin fines de lucro legalmente constituida mediante Ordenanza
Municipal, cuyos camiones vienen al Valle de Concepcidn para el acopio de la basura.
Lamentablemente no se cuenta con informacion diferenciada en cuanto a la cantidad de
basura que se recolecta en el Valle de Concepcion especificamente, el dato que se tiene
es que la cantidad de basura que recolecta EMAT es un promedio de 0,467 kilo por
persona diariamente, unos 170,5 kilos de desechos por afio. Los residuos que estan
generados, estan compuesta en un 49,0% por material organico biodegradable, material
no biodegradable 31,4% vy entre material inerte y no clasificado un 19,6%. Ante la
ausencia de un sitio de disposicion final de estos desechos sélidos en el Valle de
Concepcidn, los mismos son trasladados hacia la ciudad de Tarija para posteriormente

ser depositados en el relleno sanitario de esa ciudad.

10



CAPITULO 2 MARCO TEORICO

2.1.- Levantamiento topografico

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno y la posicidn sobre la superficie de la tierra, de elementos naturales o instalaciones
construidas por el hombre.

Las curvas de nivel es el método mas empleado para la representacion grafica de las formas
del relieve de la superficie del terreno, ya que permite determinar, en forma sencilla y
rapida, la cota o elevacion del cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes,
resaltar las formas y accidentes del terreno, etc.

Una curva de nivel es la traza que la superficie del terreno marca sobre un plano horizontal
que la intersecta, por lo que podriamos definirla como la linea continua que une puntos de

igual cota o elevacion.

2.2.- Estudio de suelos

Los estudios de suelos se lo realizan con el fin de conocer la tension admisible del suelo y
la clasificacion del mismo, estos dos aspectos importantes del suelo ayudara al Ing. Civil
para poder seleccionar el tipo adecuado de fundacién y la profundidad necesaria.

El estudio de suelos para este proyecto consistio en realizar la excavacion de dos pozos a
profundidades de 2 y 3 m, en dichos pozos se realizo el ensayo del SPT y la toma de
muestras para analizar la clasificacion y humedad del suelo en cada pozo.

El ensayo del SPT consistio en armar un tripode, en el cual colgaba un martillo para hincar
una punta en el suelo y contar el nimero de golpes que se necesitd para penetrar el suelo
con la punta unos 30cm.

El analisis en laboratorio consistio en llevar una muestra de cada suelo de cada pozo en donde
se realizo el SPT, como nuestro suelo es suelo fino se pudo realizar el ensayo de los Limites
de Attemberg y con ello poder clasificar el suelo.

También se realizd en laboratorio el contenido de humedad con las mismas muestras
tomadas para realizar los ensayos de los Limites de Attemberg para saber el porcentaje de
humedad que tenia cada pozo.
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2.3.- Disefio arquitecténico

Un Proyecto Arquitectonico es el conjunto de planos, dibujos, esquemas y textos explicativos
utilizados para plasmar (en papel, digitalmente, en maqueta o por otros medios de
representacion) es el disefio de una edificacion, antes de ser construida.

El disefio arquitecténico de este proyecto proporcionado por la institucion beneficiaria, se
encuentra acotadas las distancias y separaciones de ambientes como el niUmero de pisos que

son 2, ver anillado de planos esta como plano 1.

2.4.- Hormigén armado

El hormigdn armado es la unién de cemento, arena, grava y acero de refuerzo. El acero
proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que soportar fuerzas
longitudinales de traccién elevadas y el hormigon proporciona la resistencia necesaria a
compresion.

El acero que se introduce en el hormigdn suele ser una malla de alambre o barras. El
hormigén y el acero forman un conjunto que transfiere las tensiones entre los dos

elementos.

2.4.1.- Adherencia entre el hormigony el acero

La adherencia entre el hormigdn-acero es el fendmeno béasico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigén armado como material estructural. Si no existiese la
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccién, ya que el
acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al
hormigdn en sus deformaciones, que causaria una rotura brusca. La norma Boliviana de
hormigdn armado indica que la adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales
entre el hormigén y armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el
anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje de sus extremos”.

La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: la de asegurar el anclaje de las
barras y transmitir las tensiones tangentes periféricas que aparecen en la armadura principal

como consecuencia de las variaciones de su tensién longitudinal.
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2.4.2.-Clasificacion de los hormigones

Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a los
28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:

H 12,5; H 15; H 17,5; H 20; H 25; H 30; H 35; H 40; H 45; H 50; H 55

Donde las cifras corresponden a las resistencias de proyecto fe, en MPa.

Los tipos H 12,5 a H 25 se emplean generalmente, en estructuras de edificacion y los

restantes de la serie se aplican en obras importantes de ingenieria y en prefabricacion.

2.4.3.-Aceros de construccién
Las armaduras para el hormigon seran de acero y estaran constituidas por: barras lisas, barras
corrugadas.
Los diametros nominales en milimetros de las barras lisas y corrugadas que se utiliza en el
proyecto y construccion de obras de hormigdn armado, seran exclusivamente los siguientes,
con las areas en cm?,
Las barras no presentaran defectos superficiales, grietas ni sopladuras.
Se considerard como limite elastico fy del acero, al valor de la tension que produce una
deformacion remanente del 0,2 %.
a) Resistencia caracteristica:
La resistencia caracteristica del acero fy, se define como el cuantil 5% del limite
elastico en traccion (aparente fy, 0 convencional al 0,2%, fo.2).
b) Mddulo de deformacién longitudinal:
Es la pendiente de la tangente en el origen de la curva real (esfuerzo — deformacion) del

acero.

2.4.4.- Disposicion de las armaduras

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

Las armaduras longitudinales su principal objetivo es de absorber, los esfuerzos de traccién
originados en los elementos sometidos a flexién o traccion directa, o bien reforzar las zonas

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

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes. Su trazado

puede ser longitudinal o transversal.

2.4.5.- Distancia entre barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado deben

tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y compactacion del

hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras 0 espacios

vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda los valores que se indican a

continuacion:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la
armadura principal debe ser igual 0 mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

Dos centimetros
El didmetro de la barra méas gruesa
1,25 veces el tamafio méximo del &rido

b) Si se disponen de dos o méas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas
de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

c) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de la
armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de @<25mm. El
disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
recomendable cuando haya una gran densidad de armaduras, para asegurar el buen paso
del hormigon y que todas las barras queden envueltas por dicho material.

2.4.6.- Distancia a los paramentos
Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la
distancia libre entre su superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El objeto del

recubrimiento es proteger las armaduras, tanto de la corrosién como de la accion del fuego,
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por ello es fundamental la buena compacidad del hormigdon del recubrimiento, mas aun que

Su espesor.

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

coincidentes con las que recomendamos a continuacion:

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

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

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

Tabla 2.1 Recubrimientos minimos.

Elementos estructurales en general Unidad (cm)
Para lozas y paredes en el interior de los edificios 1,5
Para lozas y paredes al aire libre 1,5
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5
Para vigas y pilares al aire libre 2

Para piezas en contacto con el suelo 3

Para un hormigon en un medio fuertemente agresivo 4

Fuente: Hormigon armado, Giménez Montoya.

2.4.7.- Doblado de las armaduras

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado a
comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigon armado las barras
deben doblarse con radios mas amplios de los utilizados en dicho ensayo, para no provocar
una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigdn de la zona de codo. En este sentido

conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a desgarrar el
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hormigdn suelen ser mas peligrosas que las compresiones originadas directamente por el
codo.

Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente tabla.

Tabla 2.2 Radios de curvatura para ganchos y estribos.

Didmetro de

CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60
la armadura
@<20mm 2 0 20 20 250 30
@>20mm 250 250 39 40 50

Fuente: Hormigdén armado, Giménez Montoya.

a) en el caso de estribos con @<10mm los radios de curvatura internos podran ser
adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero

b) para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ >6mm es
obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.

Radios de curvatura de la armadura principal son los que se muestran en la siguiente tabla.

Tabla 2.3 Radio de curvatura de la armadura principal.

Acero CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
Radio minimo 50 6d 69 750 9@

Fuente: Hormigon armado, Giménez Montoya.
En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la figuracion del

hormigdn en la regidn que se aumenta el radio minimo de doblaje en funcion de las capas:

a) 2 capas de hierro doblado aumentar 50%, 3 capas de hierro doblado aumentar 100%.
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2.4.8.- 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 tension 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 esta solicitada a

las tensiones maximas.

La longitud de anclaje de una armadura es funcidn de sus caracteristicas geométricas de

adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicion de la barra con respecto a la

direccion del hormigonado, 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:
o*f

yd
b
4 Thy

a) Para aceros lisos:

, 0.90* [f_ (kgf /cm?); b 0.28%  f, (MPa)

b) Para aceros corrugados:

W 0.90%2 /£ % (kgf /cm?); " 0.40*3\/_fedi(MPa)

c) Cuando la armadura real es mayor que la necesaria:

0.30*1b
b, A p 0%
4* bu * Asreal 15¢cm

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

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

17



la tension de célculo) podemos recalcular el tamafio del anclaje en funcién de la relacion de

la armadura calculada y la armadura real colocada en la pieza.

Donde:

@=Diametro de la armadura.

fyd=Es la resistencia de calculo de la armadura.

fca=Resistencia de célculo del hormigon a compresion.

Ibi=Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de célculo al hormigén.

., Latension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero.

Para un contacto de 2 barras se deberd aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y
para un contacto de 3 barras 0 méas 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 seré

resistida por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.

d) Para aceros lisos

Ib/3

Ib b lb (Ib15*) 10*
15cm

e) Para aceros corrugados
Ib/3

Ib1 Ib1b (Ib10*) 10*
15cm

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:
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5@ 0 50mm, a continuacién de un arco de circulo de 135° 0 mas.

10 o 70mm, a continuacion de un arco de circulo de 90°.

2.4.9.- 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 tamafo 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.

2.4.9.1.- Empalme por traslapo o solapo

Es el tipo de empalme mas comdn no es utilizado en barras de acero cuyo diametro 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.

Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape

lv *Ib

a) Con ganchos para aceros lisos

20cm
Iv (*Iv15*) 15*
0.50* Ib1

b) Con ganchos para aceros corrugados

20cm
Ilv (*Iv10*) 10*
0.50*Ib1

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

factores:

Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.
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El largo del empalme también depende de la distancia “a” que es la distancia entre
ejes de las barras empalmadas en la misma seccidn transversal.
También depende la distancia “b” que la distancia de la barra externa empalmada

hasta la parte de la pieza.

Figura 2.1 Empalme por traslapo.

="

Fuente: Hormigon armado, Giménez Montoya.

Tabla 2.4 Coeficientes V.

Distancia | Distancia Porcentaje maximo de barras empalme
a b 20% 25% 33% 50% >50%
a<10*@ |B<5*@d | 1,20 1,40 1,60 1,80 2,00
a>10*a | b>5*0 1,00 1,00 1,20 1,30 1,40

Fuente: Hormigdn armado, Giménez Montoya.

La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traccionadas en una
misma seccion transversal en funcidn 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 hormigon que exista alrededor del empalme sea lo suficiente. El valor
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minimo que recomienda la norma Boliviana de hormigdn armado para ese espesor, es de

dos veces el diametro de las barras.

2.5.- Hipotesis de cargas
Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no indique otra cosa se aplicaran las

hipotesis de carga enunciadas a continuacion.

Hipotesis I: vg .G + vq .Q

HlpétESlS II 0,9 ('Yfg G + 'qu Q) + 0,9qu W
Hipét@SiS III 0,8 ('Yfg G + 'qu .Qeq) + Feq + Weq
Donde:

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

Q= valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas
las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq= Vvalor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accidn sismica.

W= valor caracteristico de la carga del viento.

Weq= valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En general, se
tomara

Weq = En situacion topogréafica muy expuesta al viento se adoptara:

Weq = 0,25W.

Feq= valor caracteristico de la accion sismica

2.6.- ldealizacion de la estructura

La idealizacion de la estructura se realizara de acuerdo al plano arquitectonico, estudio de
suelos, topografia del terreno y alternativa elegida, con lo cual se podra definir la forma de
la estructura de sustentacion de la cubierta, edificacion y fundacion.
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2.6.1.- Sustentacion de la cubierta

La estructura de la cubierta se realizara de cerchas de madera, la cobertura que tiene que
soportar la cercha de madera es de teja colonial existente en el medio.

Se idealizara la estructura de la cubierta como una cercha con apoyos isostéaticos.

Para determinar la forma de las cerchas, y pendientes se lo realizara de acuerdo al plano
arquitecténico.

Para el disefio estructural de la cercha de madera y sus elementos internos se utilizara como

norma el “Manual de disefio para maderas del grupo andino”.

2.6.2.- Sustentacion del entrepiso
La estructura del entrepiso estard compuesta por una losa alivianada de H°A° con viguetas
de H°P° y complemento de poliestireno expandido, se idealizara la vigueta pretensada como

una viga de H°P° con apoyos isostaticos.

2.6.3.- Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion para esta edificacion se la idealizara como una estructura
porticada con columnas y vigas de H°A°, tomando en cuenta que la edificacion es una
estructura de 3 plantas (planta baja, primera planta y segunda planta o planta alta).

Como norma para el disefio de los elementos estructurales de las vigas y las columnas se

utilizara la norma Boliviana del hormigon armado “CBH-87".

2.6.4.- Fundaciones

La estructura de fundacion para esta edificacion esta constituida de zapatas aisladas de
HCA®, la profundidad de cimentacion esta por debajo de la superficie a 2m de profundidad,
se idealizara la zapata aislada como un apoyo con empotramiento.

Como norma para el disefio de la zapata aislada de H°A?®, se utilizara la norma Boliviana del

hormigdn armado “CBH-87".

2.7.- Disefio estructural
El disefio estructural estara de acuerdo a la idealizacion de la estructura, tomando en cuenta

los materiales ya establecidos.
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2.7.1.- Estructura de sustentacion de la cubierta

Para el disefio estructural de la cercha de madera y sus elementos internos se disefiara
basado en el método de Resistencia Admisible.

En general existen dos aspectos a considerar en el dimensionamiento inicial de una cercha
La forma exterior o contorno, que para una luz determinada se determina la altura de la
cercha o su pendiente, y la distribucion interna de las barras, que es funcion de su maxima
longitud recomendable (6-12 m) y la necesidad de su triangulacién para transmitir las
cargas a los apoyos. La ubicacion de las correas que reciben la cobertura influye también en
la ubicacion de los nodos y por consiguiente en el nimero de pafios.

La forma o contorno exterior depende del tipo de cobertura, las condiciones arquitectonicas
de la estructura y de la luz por cubrir. Para evitar en lo posible esfuerzos por flexion de la
cuerda superior es conveniente la ubicacion de los nudos directamente debajo de las
correas. Asimismo, para evitar el uso de secciones pesadas en esta misma cuerda, es
recomendable que la longitud de estos elementos no exceda los 2,5 metros.

Las deformaciones deben limitarse para que la estructura o elemento cumpla con su funcién

adecuadamente.

a) Pendiente.- La pendiente de una armadura se define como la inclinacion de sus aguas,
es decir el angulo que hace la cobertura con la horizontal.

Pendiente = h/L
Donde:

h = altura de la armadura.

L = longitud del tramo horizontal considerado.

b) Espaciamiento.- Es conveniente usar el mayor espaciamiento entre armaduras porque
en el disefio resulta mas econémico, generalmente, se debe utilizar aquel espaciamiento
igual a la méaxima luz que cubran las correas mas econémicas.

c) Configuracién interna.- La configuracion de los elementos internos de la armadura debe
resultar en pafios tales que reduzcan el nimero de nudos, en los cuales se considera lo

siguiente:

23



d) Que la esbeltez de los elementos en compresion (cuerdas y diagonales 0 montantes) no
debe ser excesiva, ya que la capacidad de carga disminuye rdpidamente con el incremento
de esbeltez.

e) Que la flexidn en las cuerdas superiores, debido a cargas en el tramo, no debe ser excesiva
ya que el efecto magnificador de la presencia simultanea de la carga axial en la barra la
hace més desfavorable aun.

f) Que el angulo interno entre cuerdas y entre éstas y las diagonales no sea muy pequefio,
porque esto resulta en fuerzas muy grandes en las respectivas barras y requiere uniones
excesivamente reforzadas. Este problema es critico en las uniones extremas de armaduras
a dos aguas.

g) Dimensiones minimas.- Las dimensiones reales secas de las secciones de los elementos
no deben ser menores de 6,5 cm de peralte y 4 cm de ancho (2” x 3”), a menos que se
usen cuerdas de elementos mdltiples, en cuyo caso pueden considerase anchos mas
pequefos.

h) Esfuerzos admisibles y modulo de elasticidad.- En caso de que el espaciamiento entre
armaduras sea de 60 cm 0 menos, los esfuerzos admisibles pueden ser incrementados en
un 10 por ciento y se puede usar el médulo de elasticidad promedio (Eprom.), €n caso
contrario, se consideraran los esfuerzos admisibles sin ningun incremento y el modulo

de elasticidad minimo (Emin.).

2.7.2.- Estructura de sustentacion del entrepiso

Estara compuesta por una losa alivianada de H°A° con viguetas de H°P° y complemento de
poliestireno expandido, el disefio de la capa de compresion se realizara con una armadura
minima para soportar los efectos térmicos de la temperatura y controlar los agrietamientos
de la losa.

La vigueta es un elemento prefabricado que tiene estandares de calidad por parte del
fabricante es por ello que ya esta comprobada técnicamente y se aceptara la garantia de los
fabricantes, pero se realizara un analisis de cargas para ver qué tipo de vigueta a utilizar.

Se realizara la comprobacion a corte horizontal 6 esfuerzo rasante en la unién entre la losa

0 capa de compresion construida in situ y la vigueta pretensada.
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Figura 2.2 ldealizacion de la losa alivianada.

Losa superior de H°A°

ﬂ\lﬂ

Vigueta pretensada Complemento poliestireno expandido

Fuente: Elaboracion propia.

a) Disefio de la losa superior 6 capa de compresion de HOA°
La capa de compresion es el hormigon vaciado en obra con una armadura minima
calculada para retraccion y temperatura y asi evitar agrietamientos, su funcion
estructural de la capa de compresion es integrar y dar continuidad al sistema.

La norma CBH-87 recomienda los siguientes parametros:

Caélculo de la altura de capa de compresion

ho
ho

v

ho :a/6

Calculo de la armadura necesaria de reparto por retraccion y temperatura de la capa
de compresion
Segun la norma CBH-87 recomienda esta armadura de reparto para la losa con una

separacion maxima de barras de 25 cm.

_50 *h- 00
=5

>
As; > f.
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b) Analisis de carga y eleccidn del tipo de vigueta
La vigueta pretensada es un elemento prefabricado con estandares de calidad de la
empresa que vende en este caso la empresa Pretensa, y por ello es que la empresa
proporciona una tabla de valores para la carga viva y muerta que resiste cada vigueta, se
calculara la carga a la cual esta trabajando la vigueta y se comprobara con la carga que

resiste la vigueta de la empresa Pretensa, para elegir el tipo de vigueta.
Cuadro 2.1 Momentos flectores admisibles soportados por las viguetas pretensadas.

Momentos flectores admisibles para .
complementos de EPS ' ' A
Losas Alivianadas PRETENSA _‘

Carga Muerta = Peso propio + cargas permanentes | -

| — .
B ENTRE ESPESORES PESO | COMPONENTES VOLLMEN TIPOS GE WOUTTAS SEGAN PROTKCCION EETANDAR
VIGRTAS RSO DE LALOSA WORWGON VOMENTOS ADMSIELES
w o R (oueras] s | [ Tpat | Towd | Fye3 | Tyed | Tet | Byet | Tys? | Tyed
e e i W T Apww e | b | bgeim | bgein | bgmie | bgein | hgein
5 10/100/44 | 10 5 15 164 | 200 | 200 0056 473 | BA5 | 668 | T78 | 930 | 1,268 | 1486 | 1623
&0 10/100/5 | 10 5 15 157 | 167 | 167 0055 395 | 538 | 574 | 658 | 776 | 1,058 1,241 | 1,356
50 12/100/44 | 12 ' 5 V7 i | 200 200 0.062 867 | 755 | 603 | 925 | 1,088 | 1477 | 1,736 | 1,804
& 12/100/4 | 12 5 W7 169 | 167 | 167 0.060 454 629 | 670 | T2 | 908 | 1232 1450 | 1582
5 15/100/44 | 15 5 20 180 | 200 | 200 0.066 682 | 018 | 676 | 1,131 | 1,326 | 1,790 | 2112 | 2302
80 15/100/4 | 15 5§ 20 178 | 167 | 167 0.064 668 | 766 | B14 | M3 | 1106 | 1494 1783 1821
5 17/100/44 | 17 5 22 205 | 200 | 200 0om3 766 | 1,028 | 1,002 | 1,267 | 1484 | 1,990 | 2363 | 2573
& 17/100/%4 | 17 5 2 191 | 167 | 167 0.069 638 | 857 | 911 | 1057 | 1,238 1668 1972 | 2,148
5 20/100/4 | 20 5 26 22 | 200 | 200 0084 B91 | 1,191 | 1.265 | 1473 | 1,721 | 2313 | 2730 | 2,881
) 200100/ |20 5 25 24 187 \& 0078 743 | 083 1055 1228 | 1435 | 1,920 2285 2487
50 2/100/4 |22 5§ 21 B4 | 200 | 200 0083 074 | 1,301 | 1,381 | 1,610 | 1,879 | 2522 | 2990 | 3,252
&0 2/1100/4 |22 5 27 2 | 167 | 1&7 0.066 B12 | 1084 1151 1342 | 1567 | 2103 2484  27V4
5 25/100/44 |25 5 W 285 | 200 | 200 0.008 1,100 | 1,485 | 1,554 | 1,816 | 2117 | 2835 | 3,356 | 3,680
60 25/100/4 | 25 5 W 242 | 167 | 167 0.060 817 | 1221 1296 1513 | 1,765 | 2365 2808 | 3053

Fuente: Catalogo de la empresa Pretensa.
c) Comprobacién de la de la losa a esfuerzo rasante
El esfuerzo rasante es comin en losas cuando existe secciones compuestas de dos tipos
de hormigones diferentes uno prefabricado y el otro vertido in situ, el fallo ocurre en la
unién de ambas piezas, el funcionamiento se basa en que ambos hormigones deben
trabajar unidos, el fallo comln de estas piezas es por flexién simple o compuesta, los

esfuerzos rasantes aparecen al mismo tiempo que los esfuerzos de corte. La
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comprobacion del esfuerzo rasante en losas esta en funcidn al tipo de union si es union

fragil 6 union dactil.

Figura 2.3 Fallo tipico de esfuerzo rasante.

@

Fuente: Elaboracion propia.

Union fragil
Es la que existe cuando no se pone armadura transversal o esta es de muy baja cuantia
en estos casos, la rotura de la adherencia de ambos hormigones se presenta de forma
repentina, con un deslizamiento relativo entre ambos sumamente pequefio. En ella

toda la resistencia a rasante se debe confiar al hormigon.

Union dactil
Es la existente en el caso de cuantias apreciables de armadura transversal suficiente
para coser entre si eficazmente las dos caras de la junta, su comportamiento se
caracteriza por fuertes deformaciones y la plastificacion de la junta antes de llegar al
agotamiento. Su resistencia a esfuerzo rasante viene dada por la suma de dos
términos de los cuales el primero representa la contribucién del hormigén (por
cohesion y engranamiento de aridos) y el segundo la contribucién de las armaduras
que la cosen la junta.

Clasificacion de la union
Si la armadura de cosido en la junta es mayor a la cuantia indicada entonces la junta
es ddctil caso contrario la junta es fragil por que no cumple con la cuantia establecida.

A
— =0,001
S*p
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Caélculo de la tension rasante actuante en la junta de hormigonado

Uniodn fragil
S
Tog = Vg * [+p
Donde:

Tmed= T€NsiON tangencial rasante media en la junta.

p= Perimetro de la junta de contacto entre la seccion prefabricada y del
hormigén in situ.

V= Esfuerzo cortante actuante en la seccion.

S= Momento estéatico de la seccidn in situ respecto a la fibra neutra de la seccion

compuesta.

I=Momento de inercia de la seccion compuesta.
Caélculo de la tensiones rasantes resistentes en juntas de hormigonado
Unién fragil
Donde:
fe=Resistencia de célculo a traccion del hormigdn mas débil ( hormigon in situ).

B=Coeficiente que dependen del tipo de la superficie de la junta.

Comprobacidn entre la tension rasante actuante y la resistente en la union:

2.7.3.- Estructura de sustentacion de la edificacion
Se disefiara los elementos de las vigas y pilares basados en el método de los Estados

Limites Ultimos.
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2.7.3.1.-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.

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

Por lo tanto los coeficientes de seguridad para el estado de limite tltimo son:

Coeficiente de minoracion del acero vs = 1,15
Coeficiente de minoracion del hormigon ve =1,50
Coeficiente de mayoracion de carga muerta vyt = 1,60

Coeficiente de mayoracion de carga viva fq = 1,60
2.7.3.2.-Vigas de H°A°
Las vigas son los elementos que soportan las cargas de la losa y las transmiten a los pilares,
ya que en la mayoria de los casos las vigas trabajan a flexién, se colocara las armaduras de
acero dependiendo del diagrama de momentos que esta actuando en la viga.
a) Armadura longitudinal

Segln la norma las ecuaciones para el célculo de la armadura en vigas son las

siguientes.

Momento reducido de célculo

Armadura necesaria

Armadura minima
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El area de armadura final sera el mayor de los dos valores calculados.
b) Armadura transversal
Segun la norma las ecuaciones para el célculo de la armadura transversal en vigas son
las siguientes.

Fuerza cortante resistida por el hormigon

Esfuerzo cortante del hormigén

Fuerza cortante resistida por el hormigén

Comprobacion de las fuerzas cortantes en la viga

Condiciones :

Si Vq es ser menor o igual que Vou, Y mayor que Ve, Se utilizara la siguiente
formula para el calculo de la armadura necesaria transversal, caso contrario si no
cumple lo anterior se deberd cambiar las dimensiones de la seccion transversal

de la viga.
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Calculo de la armadura necesaria transversal

Fuerza cortante resistida por el acero

El area de armadura encontrada es para las dos las piernas que tiene el estribo, por
lo tanto si se quiere encontrar el &rea para una pierna de sebe dividir el area

encontrada entre el nimero de piernas.

2.7.3.3.- Pilares de H°A°

La armadura es constituida por barras longitudinales que son éstas las que absorben los
esfuerzos principales de flexocompresion junto con el hormigon, y la armadura transversal
que son los estribos, tienen la funcién de evitar la rotura por deslizamiento, evitando el

pandeo de la armadura longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.

a) Clasificacion de la estructura:
Se clasificara la estructura de acuerdo a los conceptos que se presentan a continuacién
que estan basados en la CBH-87, pudiendo ser la estructura intranslacional o

translacional.

Concepto de intranslacionalidad para clasificar a la estructura (CBH-87)
Cap. 8.3.1.2
Aquellas estructuras cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto
de vista de la estabilidad del conjunto.
En estructuras intranslacionales, los esfuerzos en los elementos del modelo estructural

pueden obtenerse directamente de un analisis de primer orden.
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Concepto de translacionalidad para clasificar a la estructura ( CBH-87) Cap. 8.3.1.2
Aquellas estructuras cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos no pueden ser despreciados desde el
punto de vista de la estabilidad del conjunto.

En estructuras translacionales, es necesario obtener los esfuerzos mediante un
andlisis no lineal en teoria de segundo orden, pudiendo ser necesario incluso

introducir los efectos reoldgicos del hormigon cuando sean significativos.

Comentario (CBH-87) Cap. 8.3.4
No obstante aun cuando la estructura de la edificacion resulte translacional, podra

obtenerse los esfuerzos en teoria de primer orden siempre y cuando.

La edificacion no supere las 15 plantas.

El desplazamiento en cabeza, calculado con teoria de primer orden y con las
rigideces correspondientes a las secciones brutas, no supere 1/70 de la altura
total.

Basta comprobar cada soporte, aisladamente con su longitud de pandeo

calculada para estructuras translacionales.

b) Calculo de la longitud de Pandeo ( CBH-87) Cap. 8.3.1.2
Es la distancia entre los puntos de inflexidn de la deformada. Se determina habitualmente

multiplicando la longitud real L de la pieza por un factor a.

En pilares de hormigdn que pertenecen a entramados de vigas y pilares, las condiciones
de vinculacion en los extremos no seran ni articulaciones perfectas ni tampoco
empotramientos perfectos sino que dependeran de la rigidez al giro de las piezas que

confluyen en el nudo.
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Caélculo del coeficiente "o para porticos intranslacionales y translacionales
Habiendo clasificado la estructura se determinara el coeficiente de pandeo de

acuerdo a los siguientes nomogramas.

Cuadro 2.2 Nomograma del coeficiente de pandeo para pdrticos intranslacionales y
translacionales.

Fuente: Apuntes de hormigdn armado, Fco. de Borja varona Moya.

Célculo de la longitud de pandeo
La longitud de pandeo es la longitud real del pilar multiplicado por el coeficiente a

hallado anteriormente con uno de los dos nomogramas.

Caélculo de la esbeltez mecanica
Es una medida entre la longitud de pandeo y el radio de giro de la pieza, y en funcién a
ello se podra determinar si se comprueba el pilar a pandeo y que métodos utilizar.

Donde:
A=Esbeltez mecénica del pilar.
ic=Radio de giro de la seccion del pilar .

lo= Longitud de pandeo del pilar.

d) Comprobacién a pandeo 0 inestabilidad del pilar (CBH-87 ) Cap. 8.3.1.1
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Condiciones para comprobar a pandeo.

A< 35 (pilar corto) No se realiza la comprobacion a pandeo.

35 <A <100 (pilar intermedio) Se realiza la comprobacion a pandeo y pueden
aplicarse los métodos aproximados (Cap. 8.3.5.2 y 8.3.5.3).

100 < < 200 (pilar largo) Se realiza la comprobacién a pandeo y pueden

aplicarse el método general (Cap. 8.3.2.1).

e) Calculo de la armadura longitudinal del pilar
El pilar esta sometida a flexocompresion esviada, ya que no se sabe con certeza donde

actla la fuerza axial y los momentos flectores ficticios.
Célculo de la cuantia mecéanica
Para el calculo de la cuantia mecanica se entra abacos en roseta para flexion
esviada, que estd en funcién a los momentos reducidos de calculo y al axial
reducido de calculo. La roseta se sacO del libro hormigon armado de Jiménez

Montoya.

Célculo de los momentos reducidos de célculo

Célculo del axial reducido de célculo:
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Roseta para flexion esviada

Cuadro 2.3 Abaco para el dimensionamiento en flexion esviada.

Fuente: Hormigon armado, Jiménez Montoya.

Célculo de la armadura necesaria longitudinal del pilar

®= cuantia mecanica calculada anteriormente del &baco en roseta para flexion

esviada.

Célculo de la armadura minima del pilar

omin= cuantia geométrica minima para pilares segun la CBH-87, el valor es de
0.006.
Célculo de la armadura real de trabajo del pilar
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La armadura real de trabajo en el pilar sera el mayor de los dos valores calculados

anteriormente entre la armadura necesaria y la armadura minima.

f) Calculo de la armadura transversal del pilar
La armadura trasversal en el pilar tiene la funcion de evitar la rotura por deslizamiento
del hormigdn, evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas y

contribuir a resistir los esfuerzos cortantes.

Célculo del diametro del estribo
Para el célculo del didmetro de los estribos del pilar se usara el mayor de los
siguientes valores: la cuarta parte del diametro mas grueso de las barras

longitudinales 6 como minimo un didmetro de 6 mm.
(Dmin: 6 mm
(Destr Z

1/4*®

Calculo de la separacién de los estribos

Para el célculo de la separacion de los estribos serd el mayor de los siguientes

valores.
12*(Dmin
S < Ny
Smax:30 cm

2.7.4.- Estructuras complementarias
Esta referida a las escaleras que forman parte de la edificacion.

2.7.4.2.- Escalera autoportante con descanso en voladizo de H°A°
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Este tipo de escaleras rara vez se justifica por razones economicas o estructurales, sino mas
bien por su elegancia, la caracteristica principal radica en su forma geométrica porque el
descanso de esta escalera esta en voladizo y solo los apoyos superior e inferior estan

empotrados, tal como se muestra en la siguiente figura.

Figura 2.4 ldealizacion de la escalera autoportante con descanso en voladizo.

Fuente: Elaboracion propia.

a) Trazado de la escalera
Esta referido a las dimensiones que deberian tener las escaleras para edificios

convencionales, es decir ancho, huella, contrahuella, nimero de peldafios.

Figura 2.5 Ancho, huella, contrahuella y espesor de la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.
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Sacado del libro " Analisis y Disefio de Escaleras " autor Carlos Antonio Fernandez
Cheaen la Pag. 6-7.
La altura maxima para peldafios sera de c=18,5 cm.
El ancho minimo de la huella sera de h=27cm.
el ancho minimo de cada peldafio sera de a=0,9 m para viviendas aisladas y de
a=1,2 m para edificios que cuentan con una sola circulacion, como maximo a=2,4m.
Para el trazado definitivo, ha de tenerse en cuenta que no suele permitirse que en un

mismo tramo haya mas de 14 peldafos.

b) Dimensiones Optimas para las escaleras autoportantes con descanso en voladizo
Sacado del Libro "Estructural concrete theory and desing” 4ta edition” del autor M.
Hassoum and Akthem Al-Manaseer en la pag. 671-674. Se refiere a las dimensiones
adecuadas u optimas de este tipo de escaleras para que no se incremente los esfuerzos

en las escaleras si pasamos de estos rangos.

Ancho de la escalera a=(4-10)ft 6 (1,20-3) m

Largo de la rampa L=(8-16) ft6 (2,45- 4,85) m
Altura media de la escalera hm= (10 - 16) ft 6 (3- 4,85) m
Espesor de la losa t=(6-10) in 6 (0,15-0,25) m ¢)

Caélculo del angulo de inclinacién para las rampas

Donde:
a=angulo de inclinacion en la rampa (°).
H= altura media en cada rampa (m).

L= Longitud horizontal en cada rampa (m).

d) Calculo del nimero de peldafios para cada rampa

Donde:
n°= nimero de peldafos en cada rampa.
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L= Longitud horizontal en cada rampa (m).

h=ancho de la huella (m).
Analisis de cargas en la escalera:
Se calculara las cargas muertas o permanentes que son; el peso propio de los peldafios,
peso propio de la losa, peso propio de acabados y sobrecargas de uso o cargas vivas que
son el peso de las personas.

Cargas muertas 0 permanentes

Calculo del volumenes en las rampas

Volumen de los peldafios

Volumen de la losa

Volumen total

Célculo del &rea equivalente en la rampas

Espesor equivalente en las rampas

Carga superficial de peso propio en la rampa

Carga lineal de peso propio en las rampas
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Carga lineal de peso propio en el descanso

Cargas vivas 0 sobrecarga de uso

Sobrecarga lineal de uso en las rampas

Sobrecarga lineal de uso en el descanso

Carga de disefio final en las rampas y descanso
La carga de disefio final es la carga mayorada con la siguiente combinacion mas

desfavorable segun CBH-87.

f) Caélculo de las fuerzas y los esfuerzos en las rampas y descanso de la escalera

Idealizacion estructural para el anélisis de la escalera autoportante

Se la idealizara la escalera como un portico con un momento en el descanso, con los

apoyos empotrados.

Figura 2.6 ldealizacion de la escalera como un portico con apoyos empotrados.

Fuente: Elaboracion propia.
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Hipdtesis de carga

Cuando actla la carga viva en el tiro superior y el descanso de la escalera:

Existe flexion en el tiro superior y compresion el tiro inferior.

Figura 2.7 Escalera con la carga viva en tiro superior y el descanso.

Fuente: Elaboracion propia.

Cuando actla la carga viva en el tiro inferior y el descanso de la escalera:

Existe flexocompresion en el tiro inferior y traccién el tiro inferior.

Figura 2.8 Escalera con la carga viva en el tiro inferior y el descanso.

Fuente: Elaboracion propia.
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Cuando actua la carga viva en el tiro superior, inferior y el descanso de la
escalera.
Existe flexocompresion en el tiro inferior y flexotraccion el tiro inferior y

torsion en el descanso.

Figura 2.9 Escalera con la carga viva en el tiro superior, inferior y el

descanso.

Fuente: Elaboracion propia.

Fuerzas y momentos longitudinales

Diagrama de Fuerzas Normales

Figura 2.10 Diagrama de fuerzas normales en la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

Diagrama de Momento flectores:

Figura 2.11 Diagrama de momentos flectores en la escalera.
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Fuente: Elaboracion propia.

Célculo del momento torsor
Como se puede ver en el diagrama de fuerzas normales, en el tiro superior existe
traccion y en tiro inferior existe compresion y es por eso que estas dos fuerzas
causan una contorsion en el descanso en el punto B y el valor del momento

torsor es de:

Andlisis de fuerzas producidas en las rampas y descanso que concurren en el
nodo B
Existen dos fuerzas bien definidas de traccién en la rampa superior y de

compresion en la rampa inferior.

Figura 2.12 Fuerzas que concurren en el punto B de la escalera.
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Fuente: Elaboracion propia

Caélculo de los esfuerzos transversales en las rampas de la escalera
Como las fuerzas Fc y Ft son excéntricas en ambas rampas, entonces deberiamos
poder ubicar las fuerzas Fc y F: al centro de cada rampa, al adicionar su momento

respectivo debido a la excentricidad.

Figura 2.13 Esfuerzos transversales en la escalera.
Fuente: Elaboracion propia.

Caélculo de las fuerzas horizontales transmitidos de las rampas al descanso
Con los esfuerzos transmitidos de las rampas al descanso se podra calcular las fuerzas
axiales actuantes en el descanso y con estas fuerzas se podra calcular el momento

flector horizontal que actla en el descanso.
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Figura 2.14 Fuerzas actuando en el descanso.
Fuente: Elaboracion propia.

Figura 2.15 Diagrama de esfuerzos horizontales en el descanso de la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

Calculo de los momentos flectores horizontales del descanso

Calculo de los momentos flectores transversales del descanso

Figura 2.16 Momento flector transversal en el descanso de la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

g) Calculo de las armaduras en la rampa y descanso de la escalera
El célculo de las armaduras es en especial para escaleras autoportantes con descanso en
voladizo, se mostrara a continuacion el disefio del armado para las rampas y el

descanso.

Célculo de la armadura de empotramiento en los puntos de apoyo de la escalera
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El efecto de deflexion aumenta la flexion de las rampas y no se puede despreciar,
aun siendo pequefa.

La formula se adoptd del libro "Concreto armado 11" de Juan Ortega Garcia - Pag.
I11-32. La deduccion de la formula es extensa y por lo cual se decidié no mostrarla,

pero esté en el libro citado anteriormente.

Momento de disefio para la armadura de empotramiento
Para el céalculo de la armadura de empotramiento se elegira el mayor de los dos
momentos, el momento calculado en los apoyos “Mas” del diagrama de

momentos longitudinales y el “My” que se calculara a continuacion

Figura 2.17 Deflexion producida en la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

Armadura de empotramiento

Momento flector de disefio en los apoyos es:

El mayor entre los dos momentos “Mag” y “My”

Momento reducido de calculo
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Célculo de la armadura necesaria en las rampas de la escalera

Caélculo de la armadura minima en la rampas de la escalera

Célculo de la armadura real de trabajo en las rampas de la escalera
La armadura real de trabajo en la losa de la rampa sera la mayor de la

armadura entre la armadura necesaria y la armadura minima.

Armadura por traccion en la rampa superior
Puesto que el concreto es eficiente en compresién, el tramo inferior se disefia por
flexocompresion. Sin embargo, el tramo superior se disefla como un elemento

sometido a flexion y traccion.

Calculo del refuerzo por traccion en la rampa superior:
Para que el torsor sea lo menos posible en el descanso, el refuerzo provisto por
traccién en la rampa superior debe distribuirse lo mas cerca posible del borde
interior de la rampa, de este modo se busca reducir el brazo de palanca del par.

Se elegira la mayor de las dos armaduras gue se calculara a continuacion.

Figura 2.18 Ubicacion del refuerzo por traccion en la rampa superior vista en

planta.

Fuente: Disefio de estructuras de concreto armado, Teodoro E. Harmsen.
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Figura 2.19 Ubicacidn del refuerzo por traccién en la rampa superior vista
transversal.

Fuente: Elaboracion propia.

1" tentativa de la armadura por traccion

2% tentativa de la armadura por flexotraccion:

Chequeo por torsién en el descanso

Esfuerzo torsor resistido por el hormigon

Esfuerzo torsor actuante en el descanso

Comprobacion
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Si cumple la siguiente inecuacion se disefiara la armadura por torsién caso
contrario no se disefia por torsion por que el hormigon resiste la torsion causada
en el nudo del descanso.

Caélculo de la armadura longitudinal positiva en las rampas y descanso.

Momento flector de disefio en la rampa

Es el momento calculado en el diagrama de momentos flectores longitudinales

Momento reducido de calculo

Célculo de la armadura necesaria en las rampas de la escalera

Célculo de la armadura minima en la rampas de la escalera
®min= 0,0018
Calculo de la armadura real de trabajo en las rampas de la escalera
La armadura real de trabajo en la losa sera la mayor de la armadura entre la
armadura necesaria y la armadura minima.
Célculo de la armadura longitudinal secundaria o de distribucion superior en las
rampas y descanso

Sera la mayor de las dos condiciones siguientes:

Célculo de la armadura minima de la losa
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Omin= 0,0018

Armadura a un 25% de la armadura principal positiva

2.7.5.- Fundacion
Las fundaciones estardn compuestas de zapatas aisladas y zapatas de medianeria, puesto
que las cargas provenientes de la estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion

de dos plantas con colindancia, como cota de fundacion se adopta un nivel de 2 m.

2.7.5.1.- Zapata aislada de H°A° (Rigidas)
En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuirdn uniformemente en las

dos direcciones paralelas a los lados de la base.

a) Datos necesarios
Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje x (Mx), Momento en el eje y (My), Cortante en el eje x (VX),

Cortante en el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (P).

b) Predimensionamiento en planta de la zapata
Para realizar el predimensionamiento de la zapata se considerara como peso propio de

la zapata un 10% mas de la bajada de cargas.

Predimensionamiento de la base de la zapata

Calculo del peso propio de la zapata

Se asumird un valor igual al 10% del total de la carga P.
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P.Pzap: O,lO*P
Célculo de las dimensiones en planta de la zapata

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area necesaria

que debera tener la misma:

1ra. tentativa de las dimensiones en planta de la zapata
Se escogera un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones
tentativas de a y b, estos deben ser valores constructivos.

Si a=b

verificar si se aplica la ecuacion de flexion compuesta en el calculo de las

presiones de las esquinas de la zapata

Caélculo de excentricidades
Se calculara primero las excentricidades para saber si la fuerza axial que

baja a la zapata cae dentro del ndcleo central de inercia.

Condicién a cumplir:
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Figura 2.20 Nucleo central de inercia.

Fuente: Elaboracion propia.

Comprobacion de esfuerzos maximo y minimo en la zapata
Para comprobar que las dimensiones cumplen, se verifica en el punto mas
critico.

Para que la zapata no trabaje a traccion, se recomiendaqueel o >0

1ra. condicion
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2da. condicién

c) Predimensionamiento en elevacion de la zapata
Para realizar el predimensionamiento en elevacion de la zapata, primero se elegird que
tipo de zapata realizar esto estaré en funcidn al tipo de suelo a nivel de la fundacion que
se tiene, para suelos no cohesivos lo ideal es realizar zapatas tipo | (rigidas), para suelos
cohesivos lo ideal es realizar zapatas tipo Il (flexibles).

Para el siguiente analisis solo se tomara en cuenta el disefio para zapatas tipo | (rigidas).

Célculo de la altura y canto util

Altura de la zapata
Se asumira una altura “h” para la zapata mayor a 30 cm.

Canto (til de la zapata

Comprobacién geométrica para la zapata (CBH-87) Cap. 9.8.2.1

Entonces la zapata Tipo | debe cumplir la siguiente condicion.

Comprobacion:
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Comprobacion de la zapata a corte ( CBH-87 ) Cap. 9.8.2.2.1
Se realizara la comprobacion a corte en la zapata de tipo I, en la seccidén de

referencia S2-S2 a una distancia del paramento del pilar de (d/2).

Figura 2.21 Seccion para comprobar el esfuerzo de corte en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Valor de célculo del esfuerzo cortante (CBH-87) Cap. 9.8.2.2.9.3

Comprobacion:

Comprobacion de la zapata a punzonamiento ( CBH-87 ) Cap. 9.8.2.3.4
Se realizara la comprobacién a punzonamiento de la zapata rigida, aunque esta
comprobacion no se deberia hacerla en este tipo de zapatas ya que la altura es lo
suficientemente adecuada para soportar el punzonamiento, solo por comprobacion
se lo realizara.
Se tomara como seccion de referencia aquella seccion perpendicular a la base de la
zapata, formada por un conjunto de secciones verticales, situadas alrededor del

pilar, a una distancia de su paramento igual a la mitad del canto dtil.
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Figura 2.22 Seccidn para comprobar el esfuerzo de punzonamiento en la

zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Esfuerzo de punzonamiento que se produce en la zapata

Esfuerzo de punzonamiento resistente por el hormigén de la zapata

Condicion a cumplir :

d) Comprobacion de esfuerzos en las esquinas de la zapata
Primera comprobacion de las presiones en las esquinas de las zapatas.

Célculo del peso propio de la zapata

Célculo del peso de la tierra de relleno

Comprobacion
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Segunda tentativa para definir la base de la zapata
Si las presiones en las esquinas de zapata no cumplen entonces se aumentara las
dimensiones de la zapata a,b,h y d, para que cumplan las presiones en las esquinas
de la Zapata.

Comprobacion de la zapata si es de Tipo | o Tipo Il (CBH-87) Cap. 9.8.2.1

Solo para zapatas tipo | (rigida) ,debe cumplir la siguiente condicién.

Segunda comprobacion de las presiones en las esquinas de las zapata
Se realizara de nuevo la comprobacion de presiones en las esquinas de la zapata

con las nuevas dimensiones, esto hasta que cumpla las presiones.

e) Verificacion a corte, punzonamiento, vuelco y deslizamiento en la zapata
Se volvera a realizar la comprobacién a corte ya que se aumento las dimensiones de la
zapata. Se realizara la comprobacion a corte en la zapata de tipo I, en la seccidn de
referencia S2-S2 a una distancia del paramento del pilar de (d/2). Tal como lo indica la
(CBH-87) Cap. 9.8.2.2.1.

Comprobacion de la zapata a corte ( CBH-87 ) Cap. 9.8.2.2.1
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Se realizara la comprobacion a corte en la zapata de tipo I, en la seccidén de

referencia S2-S2 a una distancia del paramento del pilar de (d/2).

Figura 2.23 Seccidn para comprobar el esfuerzo de corte en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Valor de calculo del esfuerzo cortante (CBH-87) Cap. 9.8.2.2.9.3

Comprobacion:

Comprobacion de la zapata a punzonamiento ( CBH-87 ) Cap. 9.8.2.3.4
Se realizara la comprobacién a punzonamiento de la zapata rigida, aunque esta
comprobacion no se deberia hacerla en este tipo de zapatas ya que la altura es lo
suficientemente adecuada para soportar el punzonamiento, solo por comprobacion
se lo realizara.
Se tomara como seccion de referencia aquella seccion perpendicular a la base de la
zapata, formada por un conjunto de secciones verticales, situadas alrededor del

pilar, a una distancia de su paramento igual a la mitad del canto dtil.

Figura 2.24 Seccién para comprobar el esfuerzo de punzonamiento en la

zapata.
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Fuente: Elaboracion propia.

Esfuerzo de punzonamiento que se produce en la zapata

Esfuerzo de punzonamiento resistente por el hormigon de la zapata

Condicion a cumplir :

Comprobacidn al vuelco en la zapata

Punto critico "2" en el lado "a"":

Figura 2.25 Seccién para comprobar el vuelco en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Punto critico "4" en el lado "b"
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Figura 2.26 Seccion para comprobar el vuelco en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Comprobacion al deslizamiento en la zapata
Debido a la fuerza lateral que actua sobre la zapata, entre la base de la misma vy el
suelo aparece una tension rasante, la comprobacion frente al deslizamiento consiste
en verificar que esta tension rasante no sea superior a la resistencia a corte del suelo

Para suelos sin cohesion.

Con relacion a la fuerza horizontal "Hx"

Con relacion a la fuerza horizontal "Hy

f) Calculo del momento flector de disefio en la zapata tipo | (rigida)
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Se calculara el momento flector de disefio en la zapata de acuerdo con la CBH-87 (Cap.
9.8.2.2.1).

Seccion de referencia para el calculo del momento flector
Para el calculo del momento flector de disefio en la zapata, se define dos secciones
de referencia Sa y Sb para el caso de soportes de hormigon armado situada a una
distancia de 0,15*ao y 0,15*bo.

Figura 2.27 Esfuerzos del suelo debajo de la zapata.

Fuente: Elaboracién propia.

Longitud de empotramiento para el momento de disefio

Longitud del empotramiento en direccion "a"

Longitud del empotramiento en direccion "b"

Esfuerzos en los puntos de referencia
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Esfuerzos del suelo en la direccion "a" encontrados por trigonometria.
034

01-2

Esfuerzos del suelo en direccion "b" encontrados por trigonometria.
02-4

01-3

Esfuerzo de disefio en el punto "a"

G3-4

Esfuerzo de disefio en el punto "b"

G2-4

v

Oa

Caélculo del momento flector de disefio en el lado "a" de la zapata



Figura 2.28 Posicion del momento de disefio en el lado “a” de la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Calculo del momento flector de disefio en el lado "b" de la zapata

Figura 2.29 Posicion del momento de disefio en el lado “b” de la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

g) Calculo de la armadura a flexion en el lado "a" de la zapata

Momento mayorado 0 de célculo de la zapata
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Momento reducido de calculo

Comprobacidon entre el momento reducido de calculo y el momento reducido limite
tedrico
LWimite= 0,332

Comprobacién:
Wimite > Hd

La zapata no necesita armadura de compresion

Célculo de la armadura necesaria de la zapata

Célculo de la armadura minima de la zapata
Mmin= 0,0018

Caélculo de la armadura real de trabajo de la zapata
La armadura real de trabajo para la zapata sera la mayor de la armadura entre la

armadura necesaria y la armadura minina.

63



2.7.5.2- Zapatas de medianeria con colaboracion de las vigas de sobrecimiento

Cuando se disponen pilares en los linderos de un edificio que tienen colindancia con otras
casas, surge la necesidad de emplear zapatas excéntricas, que se denominan zapatas de
medianeria.

Una de las soluciones consiste en equilibrar la distribucion de presiones mediante un par de
fuerza “T”, situadas al nivel de las vigas del sobrecimiento, y al nivel de la superficie de
contacto de la zapata con el terreno, cuando las cargas a transmitir son de poca
consideracion menor de 45 Ton y el edifico es menor de 7 plantas, se utilizara zapatas de
medianeria con colaboracion de las vigas del sobrecimiento.

Para centrar la carga se recurre a la colaboracion de la viga del sobrecimiento.

Para que exista equilibrio debe cumplirse la fuerza “T” ejercida por el rozamiento en la

base de la zapata, se iguale con la fuerza de traccion “T” que esta en la viga de sobrecimiento.

Figura 2.30 Zapata de medianeria con tirante embebido en la viga de sobrecimiento.

Fuente: Elaboracion propia.

a) Datos necesarios

Los datos necesarios para el calculo de la zapata son
Momento en el eje x (Mx), Momento en el eje y (My), Cortante en el eje x (Vx),

Cortante en el eje y (Vy), Carga vertical que llega a la zapata (P).

b) Predimensionamiento en planta de la zapata
Para realizar el predimensionamiento de la zapata se considerara como peso propio de
la zapata un 10% mas de la bajada de cargas.

Predimensionamiento de la base de la zapata

Célculo del peso propio de la zapata

Se asumird un valor igual al 10% del total de la carga P.
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P.Pzap: O,lO*P
Célculo de las dimensiones en planta de la zapata

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area necesaria

que debera tener la misma.

1ra. tentativa de las dimensiones en planta de la zapata
Se escogera un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones

tentativas de a y b, estos deben ser valores constructivos.

Si b=2*a

Comprobacidn de la tensién media del terreno de fundacién
Para centrar la carga que llega del pilar a la zapata se realizara por el método del
tirante en la viga de sobrecimiento, este mecanismo permite que la carga se
transmita al centro de la zapata, pudiendo tener el suelo una respuesta uniforme.
Figura 2.31 Vista en elevacion de la zapata de medianeria.

Fuente: Elaboracion propia.

Comprobacion
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c) Predimensionamiento en elevacion de la zapata de medianeria
Solo se mostrara el procedimiento para zapatas tipo | (rigidas).

Célculo de la altura y canto atil de la zapata

Altura de la zapata

Se asumird una altura “h” para la zapata mayor a 30 cm

Canto (til de la zapata

Comprobacién geométrica para la zapata (CBH-87) Cap. 9.8.2.1

Entonces la zapata Tipo | debe cumplir la siguiente condicion

Comprobacion en direccion X

Comprobacion en direccion Y

Comprobacion de la zapata de medianeria a corte (CBH-87) Cap. 9.8.2.2.1
Se realizara la comprobacién a corte en la zapata de tipo I, en la seccion de

referencia S2-S2 a una distancia del paramento del pilar de (d/2).

Figura 2.32 Secci6n para comprobar el esfuerzo de corte en la zapata de

medianeria.
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Fuente: Elaboracion propia.

Valor de calculo del esfuerzo cortante (CBH-87) Cap. 9.8.2.2.9.3

Comprobacion a corte en la zapata de medianeria en direccion Y

Comprobacion

Comprobacion a corte en la zapata de medianeria en direccién X

Comprobacién

d) Comprobacién del esfuerzo medio en la zapata de medianeria:

Primera comprobacion del esfuerzo medio en la base de la zapata
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Célculo del peso propio de la zapata

Célculo del peso de la tierra de relleno

Esfuerzo maximo en la zapata:

Comprobacion

En caso que no cumpla el esfuerzo medio en la base de la zapata se aumentara las

dimensiones de “a” y “b” y se volvera a realizar la anterior comprobacion.
e) Verificacion a corte , vuelco y deslizamiento en la zapata
Comprobacidn a corte en la zapata
Se volvera a realizar la comprobacion a corte ya que se aumentd las dimensiones de
la zapata. Se realizara la comprobacion a corte en la zapata de tipo I, en la seccién

de referencia S2-S2 a una distancia del paramento del pilar de ( d/2). Tal como lo
indica la CBH-87 (Cap. 9.8.2.2.1).

Figura 2.33 Seccion para comprobar el esfuerzo de corte en la zapata de

medianeria.

Fuente: Elaboracion propia.
Valor de calculo del esfuerzo cortante- CBH-87 (Cap. 9.8.2.2.9.3)

Comprobacion a corte en la zapata de medianeria en direccion Y
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Comprobacion

Comprobacion a corte en la zapata de medianeria en direccion X

Comprobacion

Comprobacidn al vuelco en la zapata

69



Punto critico “1" en el lado "a"

Figura 2.34 Seccion para comprobar el vuelco en la zapata lado “a”.

Fuente: Elaboracion propia.

Punto critico "4" en el lado "b"

Figura 2.35 Seccién para comprobar el vuelco en la zapata lado “b”.

Fuente: Elaboracion propia.

Comprobacidn al deslizamiento en la zapata
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Debido a la fuerza lateral que actua sobre la zapata, entre la base de la misma y el
suelo aparece una tension rasante, la comprobacion frente al deslizamiento consiste
en verificar que esta tension rasante no sea superior a la resistencia a corte del suelo.

Para suelos sin cohesion

Con relacion a la fuerza horizontal "Hx"

Con relacion a la fuerza horizontal "Hy"

f) Disefio del tirante en la viga de sobrecimiento

Figura 2.36 Zapata de medianeria con tirante embebido en la viga de
sobrecimiento.

Fuente: Elaboracion propia.

Condicion de equilibrio de fuerzas

Realizando sumatoria de fuerzas verticales se tiene

Realizando momentos en el punto "O" se tiene

Despejando "T" se tiene
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(1)

Condicion a cumplir frente al deslizamiento

Cs=15

Despejando "T" se tiene

()

Caélculo de la altura minima a la que tiene que estar el tirante

Reemplazando la ecuacion (1) en (2) para despejar " hy"

Célculo de la fuerza en el tirante

Comprobacidn frente al deslizamiento

Caélculo de la armadura para el tirante
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Armadura necesaria para el tirante

Disposicion de la armadura
Se asumird una disposicién de armadura mayor que la necesaria

Comprobacion

Calculo de la seccion para la viga del tirante

Datos:

a=base de la viga
b=altura de la viga
Ag=b*h

Capacidad del hormigdn a traccién en una seccion transversal

Capacidad del acero a traccion

Igualando ambas expresiones se obtiene la cuantia geométrica minima

Célculo de la cuantia geométrica real

Comprobacion de las cuantias geométricas
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g) Dimensionamiento de la armadura en la zapata de medianeria
Se considera para su dimensionamiento la zapata de medianeria como una viga virtual
ABCD en donde se apoya la losa EFGH.
La viga virtual tiene de ancho (bo +d) una altura de h y un vuelo de (al - ao/2).
La losa tiene de ancho al y dos voladizos de b1/2.

Figura 2.37 Armadura principal de la zapata de medianeria.

Fuente: Elaboracion propia.

Célculo del momento flector en la viga virtual

Célculo del momento de disefio para la losa

Calculo de la armadura principal para la zapata de medianeria (Viga virtual)

Momento reducido de céalculo

Comprobacion entre el momento reducido de calculo y el momento reducido
limite tedrico
Limite=0,332

Comprobacién
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Wimite > Hd

Caélculo de la armadura necesaria de la zapata

Caélculo de la armadura minima de la zapata
Mmin= 0,0018

Célculo de la armadura real de trabajo para la zapata de medianeria

Serda la mayor de las armaduras calculadas.
Calculo del nimero y disposicion de la armadura real de trabajo

Area nominal de los aceros comerciales
d=diametro nominal del acero.

An=drea del diametro nominal.

Célculo del nimero de barras

Célculo del espaciamiento para 1m

Caélculo del nimero de barras total paratoda la longitud

Caélculo de la armadura principal para la zapata de medianeria (losa virtual):
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Momento reducido de célculo

Comprobacion entre el momento reducido de célculo y el momento reducido

limite tedrico
Wimite=0,332

Comprobacién:

Wimite > Hd

Caélculo de la armadura necesaria de la zapata

Célculo de la armadura minima de la zapata
®Omin— 0,0018

Caélculo de la armadura real de trabajo para la zapata de medianeria

Sera la mayor de las armaduras calculadas.

Caélculo del nimero y disposicién de la armadura real de trabajo

Area nominal de los aceros comerciales
®=didmetro nominal del acero.

An=area del diametro nominal.

Célculo del nimero de barras

76



Célculo del espaciamiento para 1m

Célculo del nimero de barras total paratoda la longitud

2.8.- Estrategia para la ejecucion del proyecto
Se lo realizara de acuerdo al cronograma, especificaciones técnicas y al frente de trabajo
disponible que se tenga para esta obra.

2.8.1.- Computos métricos
Es la medicion fisica del item que se tiene proyectado realizar, ver anexo A4.

2.8.2.- Precios unitarios

Es la forma de representar la cantidad necesaria de dinero que se necesita por unidad de
medicion, para poder realizar la construccion del item.

Aqui refleja claramente los gastos en materiales, mano de obra, equipo y herramientas y los
impuestos a pagar, ver anexo Ab5.

2.8.3.- Presupuesto general
Es la cantidad necesaria de dinero para poder realizar la obra, esta en funcién a los precios

unitarios y los computos métricos, ver anexo A6.

2.8.4.- Especificaciones técnicas
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Es un documento en donde se una referencia coOmo se va a realizar la construccién de cada
item y este documento estd dividido a su vez en; equipo, materiales y herramientas a

utilizar, personal necesario y la forma de pago de cada item, ver anexo A7.

2.8.5.- Planeamiento y cronograma de la obra
El cronograma de obra se lo realiza con el fin de proyectar el tiempo de duracién de la
construccion del proyecto, esto abarca tiempos exactos de iniciar una actividad y terminar,

ver anexo AS8.

CAPITULO 3 INGENIERIADEL PROYECTO
En este capitulo se mostrara el procedimiento, analisis y comprobacion de cada elemento

estructural que compone la estructura.

3.1.- Andlisis del levantamiento topografico

La topografia del terreno de este proyecto existe un desnivel considerable desde el inicio al
final del terreno de emplazamiento de 80 cm, es por ello que se realizara una nivelacién del
terreno para que el suelo quede uniforme, actualmente existe una infraestructura vieja y no
hubo la necesidad de realizar el levantamiento topogréfico, y por ello la institucion
beneficiaria nos proporcioné el plano topografico del terreno tal como se muestra en la

siguiente figura.

Figura 3.1 Topografia del terreno.

78



Fuente: Plano topogréafico.
3.2.- Anélisis del estudio de suelos
Se realizo6 la excavacion y muestreo de dos pozos, el procedimiento completo se mostrara

en anexos, pero mostrare aqui un resumen de los resultados obtenidos:

Tabla 3.1 Resumen del estudio de suelos.

N° de Pozo | Profundidad | N° de golpes | Clasificacion del | Resistencia Admisible
del pozo (m) (SPT) suelo del suelo (Kg/cm?)
1 2 37 ML 1,55
2 3 40 CL 2,30

Fuente: Elaboracion propia.

ML=limos inorganicos con arcillas de baja plasticidad.

CL= arcillas inorganicas de baja plasticidad.
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La cota de fundacion es a 2 m de profundidad teniendo como tipo de suelo ML con 1,55

Kgf/cm? de resistencia admisible del suelo.

3.3.- Anélisis del disefio arquitectonico
La institucidn beneficiaria nos pasé el plano arquitectonico de la estructura, ver anillado de

planos esta como plano 1.

3.4.- Planteamiento estructural
El planteamiento estructural lo realiza el disefiador y en resolucién se aplicara como

herramienta el programa Cypecad 2014.p.

3.5.- Andlisis, calculo y disefio estructural
Se refiere al desarrollo de cada elemento estructural en la estructura tomando como ejemplo

el elemento mas solicitado.

3.5.1.- Estructura de sustentacion de la cubierta

Esta compuesta por cerchas de maderas con apoyos isostaticos, las cerchas seran capaces de
resistir su propio peso y el peso de cobertura de la cubierta de teja colonial. Se realizara el
disefio de la Cercha

N°3 de la cubierta ya que es la mas grande de todas y la mas solicitada, se verificara que sus

elementos de la cercha que cumplan con los requisitos permitidos.

Figura 3.2 Vista en planta de la cubierta.

Fuente: Plano arquitectdnico.
Figura 3.3 Dimensiones geométricas de la cercha n° 3.

Fuente: Elaboracion propia.
3.5.1.1 Disefio de las correas de madera
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Para el disefio de las correas se lo realizara como viguetas de madera ya que van muy
proximas las unas de las otras Su disefio se lo realizara a flexion oblicua, debiendo cumplir

con los requisitos de resistencia y rigidez.

Datos

S1=0,40m

a=16,90°

Donde

S1=separacion entre correas (m) esta en funcion al largo de la teja.

a=angulo de inclinacion de la cubierta (°).

Madera del grupo "C" (aliso) con las siguientes propiedades
Emin=55.000 Kgf/cm?

Eprom= 90.000 Kgf/cm?

fm= 100 Kgf/cm?

f.= 80 Kgf/cm?

fi= 75 Kgficm?

f.= 8 Kgficm?

Donde:

Emin= mddulo de elasticidad minimo (Kgf/cm?)

Eprom= mddulo de elasticidad promedio (Kgf/cm?)

fm= esfuerzo admisible a flexion (Kgf/cm?)

f.= esfuerzo admisible a compresion paralela (Kgf/cm?)
fi= esfuerzo admisible a traccion paralela (Kgf/cm?)

f,= esfuerzo admisible de corte (Kgf/cm?)

a) Cargas a considerar en el disefio

81



Cargas permanentes 0 muertas

Peso de la cobertura teja colonial
Teja colonial de la empresa Incerpaz.
Dimensiones de la teja colonial
anchol= 15,50 cm
ancho2=22 cm
Largo=50cm
Pteja= 2,80 Kgf

r=16 tejas/m?

Carga superficial de las tejas
Qteja=Preja™*r

Qteja= 44,80 Kgf/m?

Carga lineal de las tejas
Oteja= Qreja™S1

Qteja= 44,80 Kgf/m? * 0,4m
Qteja= 17,92 Kgf/m

Peso propio de las correas
Qeorr = 2,34 Kgf/m

Cargas vivas o sobrecargas de uso

Sobrecarga de disefio para colocacion y mantenimiento de la cubierta
Sobrecarga superficial de uso:
Sc= 80 kgf/m?
Carga lineal de sobrecarga de uso
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Sc=80 kgf/m? * 0,4 m
Scl= 32 Kgf/m

Sobrecarga de viento
La sobrecarga de viento produce una presion perpendicular al plano de las
cuerdas superiores. Cabe hacer notar que para cerchas con inclinaciones

menores a 30 grados el efecto del viento produce succion en ambos lados de la
cercha tanto para el barlovento y sotavento.

Es por ello que no se tomara en cuenta el efecto del viento porque produce succion
en ambos lados de las cerchas ya que el angulo de inclinacion es de

16,90° siendo menor a 30°, esto produce un efecto favorable porque cuando hay

viento ayuda a soportar las cargas.
b) Carga de disefio final en las correas
Carga lineal de disefio final

La carga de disefio final para las correas es la sumatoria de las cargas muertas mas

las cargas vivas. Esta carga esté en direccion de la luz libre de las correas:

Qd1= gteja + georr + Scl
Qd1=52,26 Kgf/m

Fig. 3.4 Idealizacion de la carga final de las correas.

Fuente: Elaboracion propia.

c) Caélculo de la longitud de la correa
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Para saber la separacion entre cerchas o0 méas bien dicho la longitud de la correa, se lo
realizara por dos condiciones una de resistencia a la flexion oblicua y la otra por

deflexiones.

Longitud de la correa por resistencia a flexion oblicua

Fig.3.5 ldealizacion de la carga final de las correas (vista longitudinal).

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.6 Vista trasversal de la seccidn de la correa con su carga final.

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.7 Vista transversal de la seccién con los momentos actuantes.

84



Fuente: Elaboracién propia.

Esfuerzo admisible a flexion

Esfuerzo méaximo a flexion oblicua
El esfuerzo maximo a flexidn oblicua en la correa se presenta en la mitad de la

longitud de la correa.

Condicién a cumplir

Despejando la longitud se tiene entonces
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Asumiendo una seccion de disefio real

b=4cm
h= 6,50 cm

Entonces la longitud de la correa es de

Lcl <1,82m

Longitud de la correa por deflexiones

Deflexién maxima permitida

Deflexién maxima por flexion oblicua
La deflexién méaxima en la correa se presenta en la mitad de la longitud de la

correa.

Condicion a cumplir

Despejando la longitud de la condicion anterior se tiene entonces

Asumiendo una seccion de disefio real
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b=4cm

h= 6,50 cm
l= 91,54 cm*
l,=34,67cm*

Entonces la longitud de la correa es de

Lc2 <1,62m

Longitud de disefio final de la correa

De las dos longitudes que se ha calculado con la condicién de resistencia a la
flexion oblicua y por deflexiones, se escogera la menor de las dos dimensiones y asi
se garantiza que resista la correa. Entonces la longitud de disefio de la correa es:
Lc=1,62m

Pero a esta longitud de disefio se la multiplicara por un factor de seguridad de 0,9 ya
que la longitud calculada esta en el limite permitido y con ello se reducira para que

cumpla con las dos condiciones de resistencia a la flexidn oblicua y deflexiones.

Longitud de disefio final de la correa

®=0,90
Lcf=1,50m

d) Seccion de disefio final de la correa
La seccion de disefio final para la correa sera la seccién que se utilizé para encontrar la
longitud de disefio final de la correa.

Seccion real de disefio:
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b=4cm
h=6,50 cm

3.5.1.2 Disefio de la cercha de madera
Se realizara el disefio de la cercha de madera N°3, ya que es la que tiene mas luz que cubrir
para el disefio de las cerchas de madera se tomara en cuenta como norma béasica el Manual

de disefio para maderas del grupo andino.

Datos

L= 12,50 m
Lcf= 1,50 m
S1=0,40m

Donde
Lcf= longitud de la correa o separacion entre cerchas (m)
L= luz libre de la cercha (m)

S1= separacion de las correas (m)

Madera del grupo "C" (Aliso) con las siguientes propiedades

Emin=55.000 Kgf/cm?
Eprom= 90.000 Kgf/cm?
fm= 100 Kgf/cm?

f.= 80 Kgf/cm?

fi= 75 Kgf/cm?

f,= 8 Kgflcm?

a) Angulo de inclinacion de la cercha
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Adoptando una pendiente minima de 30% para nuestra cobertura que es teja colonial de

ceramica.
m= 30 %

H=1,88 m
Por razones constructivas se asume una altura de:
H=1,90m

Figura 3.8 Angulo de inclinacion de la cercha.

Fuente: Elaboracion propia.

a=16,90°

Donde

m=pendiente minima para coberturas con tejas coloniales (%)
a=angulo de inclinacion de la cubierta (°)

H=altura de la cercha (m)

L1= mitad de la luz libre de la cercha (m)

b) Cargas a considerar en el disefio
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Cargas permanentes 0 muertas

Carga superficial de las tejas:
Qteja=Preja™Tr

Qteja: 44,80 Kgf/m2

Carga de peso propio de las correas
Las correas estaran apoyadas en toda la cuerda superior de la cercha separado
0,4 m cada una. Es por ello que se debe considerar el peso de las correas pero

por metro cuadrado.

Teniendo la seccion real de la correa calculada 4*6,50 cm

Peorr.= 2,34 Kg/m

Pero debemos distribuirla por todo el area de la cercha es por ello que se lo

dividira a este valor por la separacion de correas S1.

Qeorr= 5,85 Kgf/m2

Carga de Peso propio de la cercha
El peso de la cercha se aproximara con la formula de H. S. Jacoby.

P1= 317,14 Kgf

Ahora el peso propio de la cercha lo dividiré entre el area de influencia de la
cercha mas solicitada para tener la carga superficial de peso propio de la cercha
y aplicada en la cuerda inferior de la Cercha.

Ai= 18,75 m?

P2= 17,4 Kgfim?

Carga de cielo raso
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W2= 30 Kgf/m?

Cargas vivas o0 sobrecargas de uso

Sobrecarga de uso para colocacion y mantenimiento de la cubierta

Sc= 60 kgf/m?

Sobrecarga de viento

La sobrecarga de viento produce una presion perpendicular al plano de las
cuerdas superiores. Cabe hacer notar que para cerchas con inclinaciones
menores a 30 grados el efecto del viento produce succién en ambos lados de la
cercha tanto para el barlovento y sotavento.

Es por ello que no se tomara en cuenta el efecto del viento porque produce
succién en ambos lados de las cerchas ya que el angulo de inclinacion es de
16,90° siendo menor a 30°, esto produce un efecto favorable porque cuando hay

viento ayuda a soportar las cargas.

Cargas de disefio final en la cercha

Carga superficial de disefio aplicada en la cuerda superior de la cercha

Qus= 117,26 Kgf/m?

Carga superficial de disefio aplicada en la cuerda inferior de la cercha

Qdi= 47,40 Kgf/m?

Fig.3.9 Carga de disefio final en la cercha.

91



Fuente: Elaboracion propia.

Cargas puntuales aplicadas en la cuerda superior de la cercha por el método areas de

influencia

Tabla 3.2 Cargas puntuales en los nudos de la cuerda superior de la cercha.

NUDO Ai (M) Qus (Kgf) Carga en el nudo=Qus*Ai

(Kgf)
A 1,68 117,26 196,63
C 3,13 117,26 367,62
E 2,92 117,26 341,97
G 2,92 117,26 341,97
H 2,92 117,26 341,97
J 3,13 117,26 367,62
L 1,68 117,26 196,63

Fuente: Elaboracion propia.
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Cargas puntuales aplicadas en la cuerda inferior de la cercha por el método areas de

influencia

Tabla 3.3 Cargas puntuales en los nudos de la cuerda inferior.

NUDO | A () | Qu(kgn | CHORENE nom0utA

g
A 1,68 47,40 79,48
B 3,13 47,40 148,60
D 2,92 47,40 138,23
F 2,92 47,40 138,23
I 2,92 47,40 138,23
K 3,13 47,40 148,60
L 1,68 47,40 79,48

Fuente: Elaboracion propia.

Cercha cargada con las cargas puntuales en los nudos cuerdas superior e inferior

Figura 3.10 Cargas puntuales en los nudos de la cercha.

Fuente: Elaboracion propia.
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c) Resultados: fuerzas internas en la cercha
Para hacer el analisis de la estructura se utilizo el programa SAP 2000 V.14.0. Se cargd
la cercha con las dos tablas anteriores tanto en la cuerda superior como en la cuerda

inferior y el resultado de las fuerzas internas producidas en las barras son:

Tabla 3.4 Resultado de fuerzas internas en la cuerda superior de la cercha.

Cuerda superior | Longitud (m) Fuerza en barra (Kgf)
AC 2,40 -4.246,85
CE 2,10 -3.440,96
EG 2,10 -2.618,21
GH 2,10 -2.618,21
HJ 2,10 -2.618,21
JL 2,40 -4.246,85

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.5 Resultado de fuerzas internas en la cuerda inferior de la cercha.

Cuerda inferior | Longitud (m) |Fuerza en barra (Kgf)
AB 2,30 4.062,85
BD 2 4.062,85
DF 2 3.295,84
Fl 2 3.295,84
IK 2 4.062,85
KL 2,30 4.062,85

Fuente: Elaboracion propia.
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Tabla 3.6 Resultado de fuerzas internas en las barras rectas de la cercha.

Barras rectas | Longitud (m) | Fuerza en barra (Kgf)
BC 0,70 148,60
DE 1,30 406,68
FG 1,90 1.162,70
HI 1,30 406,68
JK 0,70 148,60

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.7 Resultado de fuerzas internas en las barras diagonales de la cercha.

Barras diagonales | Longitud (m) | Fuerza en barra (Kgf)

CD 2,10 812,63
EF 2,40 -939,90
FH 2,40 -939,90
1] 2,10 812,63

Fuente: Elaboracion propia.

Reaccion en los apoyos

Figura 3.11 Reacciones en los apoyos de la cercha.

Fuente: Elaboracion propia.



RA= RL=1537,56 Kgf

d) Disefio de la barra “AC™" flexocompresion cuerda superior

Datos
L=2,40m
FC= 4.246,90 Kgf
Propiedades del Grupo de madera C
f.= 80 Kgf/cm?
Emin=55.000 Kgf/cm?
fm= 100 Kgf/cm?

Asumo una seccion comercial de disefio
Seccidn de disefio real
b=4cm
h=24 cm
A= 96 cm?
Z=384 cm®
I= 4.608 cm*
Clasificacion de la columna
La columna se clasificara de acuerdo a su esbeltez en cortas, medianas 0 largas.

Célculo de la longitud de longitud efectiva
En vista de que las piezas son elementos continuos y las uniones se rigidizan
efectivamente en los extremos de cada tramo.
Entonces se adoptara los extremos de cada barra como apoyos fijos.
Kteorico=1
Krea= 1.20

Lefec: 2,88 m

96



Célculo de la esbeltez

Esbeltez en direccion X, dentro del plano de la armadura:

=12

Clasificacion de la columna

Ck=18,34

Condiciones de la clasificacion de la columna

A < 10 si la esbeltez es menor a 10 columna corta

10 < A < Cx silaesbeltez esta entre 10 y Ck columna intermedia
Ck < A < 50 silaesbeltez esta entre Cx y 50 columna larga

Clasificacion de la columna de acuerdo a la esbeltez dentro del plano de la
armadura.

Ax=12 Columna intermedia.

Calculo de la carga axial méaxima admisible
Las columnas intermedias fallan por una combinacion de aplastamiento e
inestabilidad lateral.
La carga axial méxima admisible Nadm Se calcula en funcién al tipo de columna, en

este caso se tiene una columna intermedia entonces el Nagm €s:

Nadm=7.218,9Kgf
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Caélculo de la carga critica de Euler

Ner= 30157,12Kgf

Célculo del factor de amplificacion de momentos

Km=1,27

Célculo del momento flector maximo en la barra

Figura 3.12 momento flector m&ximo en la cuerda superior.

Fuente: Elaboracion propia.

Célculo del momento flector méaximo de disefio en la barra

Qd2= 170,98 Kgfim
L=2,30m

M= 112,69 Kgf*m
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Comprobacion de la seccion asumida

0,91 < 1 Cumple laseccién asumida.

e) Disefio de la barra “CD” a compresion en las barras diagonales

El disefio de las barras diagonales sometidos a compresion se lo realizara como

Columnas:

Datos:

L=2,10m

FC= 812,63 Kgf

Propiedades del Grupo C de la madera
f.= 80 Kgf/cm?

Emin=55.000 Kgf/cm?

Asumo una seccidn comercial de disefio
b=4cm
h=14 cm
A= 56 cm?

Clasificacion de la columna

La columna se clasificara de acuerdo a su esbeltez en cortas, medianas 6 largas.

Calculo de la longitud de longitud efectiva
En vista de que las piezas son elementos continuos y las uniones se rigidizan
efectivamente en los extremos de cada tramo.
Entonces se adoptara los extremos de cada barra como apoyos fijos.
Kteorico=1
Krea= 1,20
Lefec= 2,52 M
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Célculo de la esbeltez

Esbeltez en direccion X, dentro del plano de la armadura:

=18

Clasificacion de la columna

Ck=18,34

Condiciones de la clasificacion de la columna
A < 10 si la esheltez es menor a 10 columna corta.
10 <A < Ck si la esbeltez esta entre 10 y Ck columna intermedia.

Ck <A < 50 silaesbeltez esta entre Cx y 50 columna larga.
Clasificacion de la columna de acuerdo a la esbeltez dentro del plano de la
armadura
M= 18 columna intermedia.
Caélculo de la carga axial maxima admisible

La carga axial maxima admisible Nadm se la calcula en funcion al tipo de columna

en este caso se tiene una columna intermedia entonces el Nadm es:

Nadm= 3118,20 Kgf
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Comprobacion de la seccion asumida

3118,19 Kgf > 812,63 Kgf Cumple la seccién asumida

f) Disefio de la barras “BC” a traccion de las barras rectas 0 montantes
El disefio a traccion de las barras rectas o montantes de la cercha se lo realizara

asemejando a un tirante.

Datos

L=0,70m

FT= 148,60 Kgf

Propiedades del Grupo C de la madera
fi= 75 Kgf/cm?

Emin=55.000 Kgf/cm?

Asumo una seccion real de disefio
b=4cm
h=9cm

A= 36 cm?

Célculo de la seccion critica

Acrit: 1,98 sz

Caélculo de la seccion proyectada por los pernos

Asumo la cantidad y diametro de los pernos y con ello luego calculo la seccién

proyectada por las perforaciones de los pernos.
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n= 4 pernos
®=1,27cm

D=1,42 cm

A.= 22,86 cm?

Comprobacidn de la seccion comercial asumida

Ar= 24,84 cm?

Para comprobar si la seccion asumida esta bien debe cumplirse esta condicién

Donde la seccion asumida debe ser mayor a la seccién bruta.

36 cm? > 24,80 cm*>  Cumple con la seccién asumida.

g) Disefio de la barra “AB” a flexotraccion en la cuerda inferior

Datos

L=2,30 m

FT=4.062,90 Kgf

Propiedades del Grupo de madera C
fi= 75 Kgf/cm?

Emin= 55.000 Kgf/cm?

fm= 100 Kgf/cm?

Se asume una seccion comercial de disefio
Seccidn real de disefio
b=4cm
h=19 cm

102



A= 76 cm?
Z=241cm®
I=2.286 cm*

Célculo del momento flector maximo en el elemento

L=2,20m

Wh2=69,12 Kgf/m
M= 41,84 Kgf*m

Figura 3.13 Momento flector maximo en la cuerda inferior.

Fuente: Elaboracion propia.

Comprobacidn de la seccion a flexotracion

0,89 < 1 Cumple la seccién adoptada.
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3.4.1.3.- Disefio de las uniones

Disefio de uniones empernadas con planchas de acero nudo “A”, grupo "C" de la madera a

utilizar.

Figura 3.14 Nudo A de la cercha.

Fuente: Elaboracion propia.

a) Datos

Barra AB cuerda inferior

LAae=2,30m

FTas=4.062,85 Kgf (fuerza de flexotraccion en la barra)
Seccion comercial de disefio

b=5,08 cm

h=20,30 cm

Barra AC cuerda superior

Lac=2,40 m

FCac=4.246,85 Kgf  (fuerza de flexocompresion en la barra)
Seccion comercial de disefio

b=5,08 cm

h= 25,40 cm

b) Calculo de la longitud del perno

Figura 3.15 Esquema de la longitud del perno.
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Fuente: Disefio de maderas para el grupo andino.

ei=5mm (espesor de la plancha de acero 3/16”)
D=1.30cm (diametro del perno 1/2”)
N=1,11cm (espesor de la tuerca)

e=5,08cm (espesor de las piezas de maderas)
Lp=19,16 cm

Célculo de la carga admisible del perno para las barras
La carga admisible del perno se saco de la tabla 12.7 del libro disefio de maderas del
grupo andino esta en funcion al grupo de la madera a utilizar, el diametro del perno
y la longitud " | " para uniones con planchas de acero vendria a ser el espesor de la
seccion de madera.
I=5,08 cm
Pero asumo un "I" redondeado al valor proximo méas grande
I=5cm
D=1,27 cm
Como hay dos barras que llegan al nudo y forman un angulo entre si se adopta de la
tabla 13.7 los valores de "P" y "Q” para transformarlos en una sola carga N.
El valor de "P" y "Q" es constante para todas las barras que llegan al nudo pero el
"N" es diferente para cada barra que forma un angulo con la plancha metalica, se
aumenta a "P" un 25 % mas ya que se esta usando planchas metalicas en los laterales
de cada barra.Las cargas admisibles P y Q corresponden a dos situaciones limites. Si
la carga aplicada sigue la direccion del grano en el elemento central pero forma un
angulo "a" con la direccion del grano en los elementos laterales ¢ viceversa, la carga

admisible puede determinarse con la férmula de Hankinson.
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P=376 Kgf Valores sacados de la tabla 12.7 del libro disefio de
maderas

del grupo Andino para maderas del grupo C
Q=114 Kgf

Donde

P= carga admisible cuando la fuerza en la union sigue la direccion del grano Kgf.
Q= carga admisible cuando la fuerza es paralela al grano del elemento perpendicular
al grano de los elementos laterales Kgf.

N= fuerza admisible de un solo perno que resiste doble fuerza de corte cuando la
barra forma un &dngulo con la plancha metalica Kgf.

Célculo del valor de "N" para la barra AB

Figura 3.16 Angulo de la barra AB con respecto al nudo A.

Fuente: Elaboracion propia.

a1= 180°

N= 470 Kgf

Caélculo del valor de "N" para la barra AC

Figura 3.17 Angulo de la barra AC con respecto al nudo A
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Fuente: Elaboracion propia.

az2=16,90°

N= 371,86 Kgf
Célculo del nimero de pernos por barra
NUmero de pernos para la barra AB

La fuerza en la barra AB sigue la direccion del grano y en la unién forman un

angulo con la plancha metélica.

# pern= 9,04

# pern= 10 pernos
Numero de pernos para la barra AC

La fuerza en la barra AC sigue la direccion del grano y en la uniéon forman un

angulo con la plancha metalica.
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# pern= 10,93 pernos

# pern= 12 pernos

Disposicion del nimero de pernos en las barras

Disposicién de los pernos en la barra AB
Orientacion: la fuerza es paralela a la direccion del grano de la madera se usara

estos espaciamientos minimos.

Figura 3.18 Espaciamientos minimos de pernos.

Fuente: Disefio de maderas para el grupo andino.

Espaciamientos minimos para los pernos en la barra BC con fuerza en
compresion sacados de la tabla 12.9 del libro disefio de maderas del grupo
andino.

Elementos cargados paralelamente al grano: fuerza traccion:

Espaciamiento entre pernos: 4*D=5,08 cm
A lo largo del grano
Distancia al extremo en compresién: 5*D=6,35 cm

Perpendicularmente Espaciamiento entre lineas de pernos: S=2*D=2,54 cm

a la direccion

del grano Distancia a los bordes: 2*D=2,54 cm
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Estos espaciamientos son minimos debiendo aumentar a criterio del proyectista.

Disposicion de los pernos en la barra AC
Orientacion: la fuerza es paralela a la direccion del grano de la madera se usara
entonces estos espaciamientos minimos.
Espaciamientos minimos para los pernos en la barra AC con fuerza en compresion
sacados de la tabla 12.9 del libro disefio de maderas del grupo andino.

Elementos cargados paralelamente al grano: fuerza compresion:

Espaciamiento entre pernos: 4*D=5,08 cm
A lo largo del grano

Distancia al extremo en compresion: 4*D=5.08 cm

Perpendicularmente Espaciamiento entre lineas de pernos: S=2*D=2,54 cm
a la direccién

del grano Distancia a los bordes: 2*D=2,54 cm

Estos espaciamientos son minimos debiendo aumentar a criterio del proyectista.

3.5.2 Estructura de sustentacion del entrepiso
Estard compuesta de tres partes, la primera parte se refiere al disefio de la capa de compresion

de la losa, la segunda parte se refiere a la comprobacion de la vigueta pretensada
frente a las cargas que soporta y la tercera parte se refiere a la comprobacion de la losa a

esfuerzo rasante.
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Se realizara la comprobacion de la vigueta mas larga que se encuentra en la losa N°1 de la

planta baja.

Datos

L=4,60m

C.V.= 300 Kgf /m?
Pep= 60 Kgf /m?
Pap= 40 Kgf /m?
Pat = 40 Kgf /m?

Para el hormigon armado:
Yhoao= 2.500 Kgf/m?®

fa= 210 Kgf/cm?

fy= 4.200 Kgf/cm?
v=1,50

vs= 1,15

fea= 140 Kgf/cm?

fyo= 3.652,17 Kgf/cm?

Para la vigueta pretensada ( Segun la empresa Pretensa)
Yrepo= 2.500 Kgf/m3

fo= 350 Kgf/cm?

fou= 18.000 Kgf/cm?

foy= 16.200 Kgf/cm?
®1=4 mm
®2=5mm

Para el complemento de poliestireno ( Segun la empresa Pretensa)

Figura 3.19 Seccion del complemento poliestireno.
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Fuente: Elaboracion propia.
a=20cm
a1=40 cm
h1=10 cm
peer=1,5 Kgf/pza
r= 2 pza/m?
Qeer= 1,2 Kgf/m

3.5.2.1 Disefio de la losa superior 6 capa de compresion de H°A°

Figura 3.20 Losa alivianada (vigueta + losa).

Fuente: Elaboracion propia.
a) Caélculo de la altura de la losa de compresion

homin=3 cm

ho >
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ho =a/6= 3,50 cm
Adopto por fines constructivos el valor de

ho=5cm

b) Caélculo de la armadura necesaria de reparto por retraccion y temperatura de la losa.
Segln la norma CBH-87 recomienda esta armadura de reparto para la losa con una

separacion maxima de barras de 25 cm.

ASnec= 0,68 Cm2/m

Caélculo del nimero de barras y la separacion
®=6 mm
An= 0,28 cm?

n° = 3 barras/m

Pero por razones constructivas colocare 4 barras de 6mm cada 25cm en las dos
direcciones de las losas

n°= 4 barras/m

Separacion de las barras:

S=25¢cm

3.5.2.2 Analisis de carga y eleccion del tipo de vigueta
La vigueta pretensada es un elemento prefabricado con estandares de calidad de la empresa
gue vende en este caso la empresa Pretensa, y por ello es que la empresa proporciona una

tabla de valores para la carga viva y muerta que resiste cada vigueta, se calculara la carga a
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la cual esta trabajando la vigueta y se comprobara con la carga que resiste la vigueta de la
empresa Pretensa.

a) Andlisis de carga en la vigueta pretensada con su seccion compuesta (Vigueta + losa)
Las cargas a soportar por la seccion compuesta (vigueta + losa) son:
Cargas muertas de peso propio de la seccion compuesta, complemento de poliestireno,

contrapiso de la losa, acabados de piso, acabados de techo y la carga viva o sobrecarga
de uso en la losa.

Peso propio de la seccién compuesta (vigueta + losa)

Fig.3.21 Seccion compuesta (vigueta + losa).

Fuente: Elaboracion propia.

Asc: 0,035 rn2

qsc:87,58 Kgf/m

Carga de peso propio del complemento poliestireno
Jeomp= 1,20 Kgf/m
Carga de contrapiso

Qep= 30 Kgf/m
Carga de acabados de piso
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Jap= 20 Kgf/m

Carga de acabados de techo

gat= 20 Kgf/m

Carga viva 6 sobrecarga de uso

Qev= 150 Kgf/m

Carga total actuando en la seccién compuesta ( vigueta+ losa)

QTsc= 308,78 Kgf/m

Fig.3.22 Carga de disefio de la vigueta pretensada con su seccion compuesta

(vigueta + losa).

Carga total vista frontal. Carga total vista longitudinal.

Fuente: Elaboracion propia.

b) Momento flector maximo actuante en la seccion compuesta (vigueta+ losa)

Mmaxsc= 816,71 Kgf*m
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Para 1 m de ancho
Mmaxsc= 816,71 Kgf*m/m

c) Elecciony comprobacion del tipo de vigueta a utilizar en el proyecto

Cuadro 3.1 Momentos flectores admisibles soportados por las viguetas pretensadas.

Fuente: Catalogo de la empresa Pretensa.

En nuestro caso se elegira el tipo de vigueta 5 con separacion de eje a eje de vigueta de
50 cm vy este tipo de vigueta resiste un momento 930 Kgf*m/m siendo mayor al

calculado que es de 816,71 Kgf*m/m.

d) Comprobacion

930 Kgf*m/m > 816,71 Kgf*m/m  La vigueta elegida resiste.

3.5.2.3 Comprobacion de la de la losa a esfuerzo rasante
El esfuerzo rasante es comun en losas cuando existe secciones compuestas de dos tipos de

hormigones diferentes uno prefabricado y el otro vertido in situ, el fallo ocurre en la union

de ambas piezas, el funcionamiento se basa en que ambos hormigones deben trabajar
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unidos, el fallo comun de estas piezas es por flexion simple o compuesta, los esfuerzos

rasantes aparecen al mismo tiempo que los esfuerzos de corte. La comprobacion del

esfuerzo rasante en losas esta en funcion al tipo de unidn si es unién fragil 6 unién ductil.

Figura 3.23 Fallo tipico de esfuerzo rasante.

Fuente: Elaboracion propia.

La figura A indica una flexion conjunta de ambas partes.

La figura B indica la formacion de una fisura a lo largo de la superficie de contacto la

resistencia se reduce a la suma de las dos piezas simples.

a)

b)

Union fragil

Es la que existe cuando no se pone armadura transversal o esta es de muy baja cuantia
en estos casos, la rotura de la adherencia de ambos hormigones se presenta de forma
repentina, con un deslizamiento relativo entre ambos sumamente pequefio. En ella toda

la resistencia a rasante se debe confiar al hormigon.

Unidn ductil

Es la existente en el caso de cuantias apreciables de armadura transversal suficiente
para coser entre si eficazmente las dos caras de la junta, su comportamiento se caracteriza
por fuertes deformaciones y la plastificacion de la junta antes de llegar al agotamiento.
Su resistencia a esfuerzo rasante viene dada por la suma de dos términos de los cuales
el primero representa la contribucion del hormigdn (por cohesién y engranamiento

de aridos) y el segundo la contribucién de las armaduras que la cosen la junta.
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c) Caracteristicas fisicas de la vigueta pretensada

Figura 3.24 Caracteristicas de la vigueta pretensada.

Fuente: Folleto de viguetas pretensadas.

d) Caracteristicas geométricas de la seccion compuesta (vigueta + losa)

Area A=350,31 cm?
Centro de gravedad Y Y=10,49 cm
Centro de gravedad X X=25cm

Inercia en X Ix=4.994,96 cm*
Inerciaen Y ly=53.123,68 cm*

Momento estético en la capa de compresion ~ S=363,53 cm®

e) Clasificacion de la unién
Si la armadura de cosido en la junta es mayor a la cuantia indicada entonces la junta es

dictil caso contrario la junta es fragil por que no cumple con la cuantia establecida.

La junta es fragil porque no tiene armadura de corte en todo el largo de la vigueta.

f) Calculo de la tensidn rasante actuante en la junta de hormigonado

Uniodn fragil

Donde

Tmed= TeNsiON tangencial rasante media en la junta.

p= Perimetro de la junta de contacto entre la seccion prefabricada y del hormigon in
situ.

V= Esfuerzo cortante actuante en la seccién.
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S= Momento estético de la seccion in situ respecto a la fibra neutra de la seccién
compuesta.
I=Momento de inercia de la seccidbn compuesta.

Caélculo de la fuerza de corte en la vigueta de seccion compuesta
El anlisis de cargas se lo realiz6 anteriormente es por ello que la carga actuante es
la secciobn compuesta (vigueta + losa) es:

QTsc= 308,78 Kgf/m

Figura 3.25 Carga de disefio final en la vigueta.

Fuente: Elaboracion propia.
Diagrama de corte

Figura 3.26 Diagrama de corte de la vigueta.

Fuente: Elaboracion propia.
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V= 972,66 Kgf

Célculo de la tensione rasante actuante en las juntas de hormigonado

p=22,57 cm

Tmed = 3,14 Kgf/cm?

g) Calculo de la tensiones rasantes resistentes en juntas de hormigonado

Union fragil

Dénde

fe=Resistencia de célculo a traccion del hormigén mas débil (hormigdn in situ).

B=Coeficiente que dependen del tipo de la superficie de la junta.

Resistencia de célculo a traccion del hormigén

fo= 12,13 Kgf/cm?

Rugosidad alta (=0,4

Te= 4,85 Kgf/lcm?

h) Comprobacidn entre la tension rasante actuante y la resistente en la unién
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3,14 Kgflcm? < 4,85 Kgflcm®>  Esta bien no existe falla en la union.

3.5.3 Estructura de sustentacion de la edificacién
Estara compuesta por las vigas y pilares.

3.5.3.1 Vigas de H°A°
Se realizara la verificacion manual y la comparacion con los resultados que se obtiene del
programa Cypecad 2014.p, para la viga que se encuentra entre los pilares (P8- P48) ya que

es la viga mas larga de la estructura.

Las verificaciones que se realizaran en la viga seran a flexion simple y corte.

Figura 3.27 Viga més solicitada para la comprobacion.
Fuente: Programa Cypecad 2014.p.
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3.5.3.1.1 Comprobacion de vigas en flexion
Se realizara la comprobacion de la viga que se encuentra en la planta baja de la estructura 'y

esta entre los pilares (P8-P48).

Datos:

fy= 4.200 Kgf/cm? ys= 1,15
fa= 210 Kgf/lcm? ¥e=1,5
L=5,40 m v=1,6
b=20cm

h= 35 cm

di= 2 cm

d=28 cm

a) Diagrama de momentos mayorado o de calculo (envolventes)

Figura 3.28 Diagrama de momentos flectores en la viga.

Fuente: Programa Cypecad 2014.p

Md1= 6,67 Tn*m

Md2= 8,45 Tn*m

Md3=10,27 Tn*m

b) Resistencia de célculo de los materiales

Para el acero

fyo= 3.652,17 Kgf/cm?
Para el hormigon
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fea= 140 Kgf/cm?

c) Comprobacion de la armadura longitudinal positiva

Momento de célculo o mayorado en la viga

Md2= 8.450 Kgf*m

Momento reducido de célculo en la viga

1e= 0,28

Comprobacion entre el momento reducido de calculo y el momento reducido limite

teorico puimite= 0,332.
Comprobacion
Wimite = Hd
0,332 > 0,28 Laviga necesita armadura de compresion.

Calculo de la armadura a traccion necesaria para la viga

Ws—= 0,35
As=8.95 cm?

Célculo de la armadura minima para la viga
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MOmin= 0,0033
ASmin=2.18 cm?

Caélculo de la armadura real necesaria para la viga
La armadura real de trabajo en la viga sera la mayor entre la armadura necesaria y la
armadura minima en la viga.
Asnec= 8.95 cm?

Célculo del nimero y disposicidn final de la armadura a traccion real de trabajo en la

viga

area nominal de los aceros comerciales

®=10 mm An= 0,78 cm?
®=12 mm An=1,13 cm?
®=16 mm An=2,01 cm?
®=20 mm An= 3,14 cm?

Célculo del nimero de barras

®=10 mm n° de barras= 12
®=12 mm n° de bharras= 8
®=16 mm n° de bharras=5
®=20 mm n° de barras= 3
Adopto

2d20 + 216

Comprobacidn entre el area real de trabajo y el area necesaria

ASreal > ASnec
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10,30 cm? > 8,95 cm Cumple

Comprobacion de los resultados obtenidos con el calculo manual y los resultados

que nos da el programa Cypecad 2014.p

Tabla 3.8 Resumen del calculo para la armadura longitudinal positiva en la viga.

Resultados del Cypecad 2014.p

Resultados con el calculo manual

Asnec= 10,06 cm?
Disposicion de la armadura
2020 + 2016

Asrea= 10,30 cm?

ASnec= 8,95 cm?
Disposicion de la armadura
2020 + 216

Asrea= 10,30 cm?

Conclusion:

manual.

manual es exactamente igual
Cypecad 2014.p

Se puede ver que el programa Cypecad 2014.p mayora el area necesaria

para la viga en flexion con una diferencia del 11 % mas que el célculo

Se puede ver que la disposicion de las barras realizada con el calculo

que lo que se calcula con el programa

Fuente: Elaboracion propia.

d) Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en el apoyo del pilar P8
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Momento de célculo o mayorado en la viga

Md1=6.670 Kgf*m

Momento reducido de célculo en la viga

wo= 0,22

Comprobacidon entre el momento reducido de calculo y el momento reducido limite
tedrico imite= 0,332.
Comprobacion:
Wimite > Hd

0,332 > 0,22 Lavigano necesita armadura de compresion

Caélculo de la armadura a traccion necesaria para la viga

Ws= 0,27
As= 6,74 cm?

Célculo de la armadura minima para la viga

®min= 0,0033
Asmin= 2,18 cm?

Caélculo de la armadura real necesaria para la viga
La armadura real de trabajo en la viga sera la mayor entre la armadura necesaria y la
armadura minima en la viga.
Asnec= 6,74 cm?

Caélculo del namero y disposicion final de la armadura a traccion real de trabajo en la

viga
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area nominal de los aceros comerciales

®=10 mm An=0,78 cm?
®=12 mm An=1,13 cm?
®=16 mm An=2,01 cm?
®=20 mm An= 3,14 cm?

Calculo del niUmero de barras

®=10 mm n° de harras=9
®=12 mm n° de bharras= 6
®=16 mm n° de barras= 4
®=20 mm n° de bharras= 3
Adopto

2020 + 1d12

Comprobacidn entre el area real de trabajo y el area necesaria
ASreal > ASnec
7,41 cm? > 6,74cm? Cumple

Comprobacion de los resultados obtenidos con el calculo manual y los resultados

que nos da el programa Cypecad 2014.p
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Tabla 3.9 Resumen del calculo para la armadura negativa en el apoyo del pilar P8.

Resultados del Cypecad 2014.p Resultados con el cdlculo manual
ASnec: 7,11 sz ASnec: 6,74 sz

Disposicion de la armadura Disposicion de la armadura
2020 + 1®12 2020 + 1912

ASreaIz 7,41 sz ASreaIz 7,41 sz

Conclusion:

Se puede ver que el programa Cypecad 2014.p mayora el area necesaria
para la viga en flexion con una diferencia del 5,13 % mas que el célculo

manual.

Se puede ver que la disposicion de las barras realizada con el célculo

manual es idéntico a lo que se dispone con el programa Cypecad 2014.p.

Fuente: Elaboracion propia.

e) Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en el apoyo del pilar P48
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Momento de célculo o mayorado en la viga

Md3=10.270 Kgf*m

Momento reducido de célculo en la viga

we= 0,31

Comprobacion entre el momento reducido de calculo y el momento reducido limite

tedrico pimite= 0,332
Comprobacion
Wimite Hd
0,332 > 0,31 Laviga no necesita armadura de compresion.

Caélculo de la armadura a traccion necesaria para la viga

Ws— 0,45
As= 11,39 cm?

Caélculo de la armadura minima para la viga

®Omin— 0,0033
ASmin= 2,18 cm?

Caélculo de la armadura real necesaria para la viga
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La armadura real de trabajo en la viga sera la mayor entre la armadura necesaria y la

armadura minima en la viga.

ASnec: 11,39 sz

Caélculo del namero y disposicion final de la armadura a traccion real de trabajo en la

viga

area nominal de los aceros comerciales:

®=10 mm An=0,78 cm?
®=12 mm An=1,13 cm?
®=16 mm An=2,01 cm?
®=20 mm An= 3,14 cm?

Célculo del nimero de barras

®=10 mm n° de barras= 15
®=12 mm n° de barras= 11
®=16 mm n° de bharras= 6
®=20 mm n° de barras= 4
Adopto:

2020 + 2020

Comprobacion entre el area real de trabajo y el &rea necesaria
ASreal > ASnec
12,57 cm? > 11,39cm?  Cumple

Comprobacidn de los resultados obtenidos con el calculo manual y los resultados

gue nos da el programa Cypecad 2014.p
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Tabla 3.10 Resumen del calculo para la armadura negativa en el apoyo del pilar

P48.

Resultados Cypecad 2014.p

Resultados con el calculo manual

ASnec= 11,79 cm?
Disposicion de la armadura
2020 + 2020

ASrea= 12,57 cm?

ASnec= 11,39 cm?
Disposicion de la armadura
2020 + 2020

ASrea= 12,57 cm?

Conclusion:

manual.

Se puede ver que el programa Cypecad 2014.p mayora el area necesaria

para la viga en flexion con una diferencia del 3,38 % mas que el calculo

Se puede ver que la disposicion de las barras realizada con el célculo

manual es idéntico a lo que se dispone con el programa Cypecad 2014.p.

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.3.1.2 Comprobacion de vigas a corte
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Se realizara la comprobacion de la viga que se encuentra en la planta baja de la estructura 'y

esta entre los pilares (P8-P48).

Datos:

L=5,40 m vs=1,15

b=20cm v=15

h=35cm vi=1.6

di=2cm fy= 4.200 Kgf/cm?
d=28 cm fa= 210 Kgf/cm?

a) Diagrama de fuerzas cortantes mayorados o de calculo en la viga ( envolventes)

Fig.3.29 Diagrama de fuerzas de corte en la viga.

Fuente: Programa Cypecad 2014.p.

Vizg= 12.280 Kgf t1=200 cm
Veen= 8.700 Kgf t2=190 cm
Ver= 13.100 Kgf t3=190 cm

b) Resistencia de célculo de los materiales

Para el acero

fyo= 3.652,17 Kgf/cm?

Para el hormigon

feo= 140 Kgf/cm?
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c) Comprobacion de la armadura de corte en el apoyo del pilar P8

Fuerza cortante resistida por el hormigon

Esfuerzo cortante del hormigén

fua=5,92 Kgficm?

Fuerza cortante resistida por el hormigén

Vo= 3.904,61 Kgf

Fuerza cortante resistida por el acero

V= 8.375,40 Kgf

Comprobacion de las fuerzas cortantes en la viga

Condiciones

Comprobacion

Veu(Kgf)  Vdizg (Kgf)
3.904,60 < 12.280 Necesita armadura necesaria transversal
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Calculo de la armadura necesaria transversal

As= 7,72 cm?/m

Caélculo de la armadura transversal para 1 pierna
Segun la norma CBH-87 el diametro minimo para armadura transversal de los

estribos es de 6 mm y la separacion maxima de estribos es de 30 cm.

Figura 3.30 Estribo cerrado para vigas

Fuente: Elaboracion propia.

ASlpierz 3,86 cm?/m
Diametro de los estribos
d=8mm

an= 0,503 cm?

n° de estribos para 1m
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n° = 7,68 barras/m
Redondeando:

n°= 8 barras/m

Separacion de estribos para 1m

S1=12,50 cm
Por fines constructivos adopto
S1=10cm

n° total de estribos para toda la longitud de la viga

n°t= 20 barras

Notacion final de la armadura transversal para los estribos

20 ® 8 c/10

Comprobacion entre el area real de trabajo y el rea necesaria

ASreal > ASipierna

402cm’m > 3,86cm?m  Cumple

Comprobacidon de los resultados obtenidos con el célculo manual y los resultados

que nos da el programa Cypecad 2014.p.

Tabla 3.11 Resumen del célculo para la armadura transversal en el apoyo del pilar
P8.
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Resultados Cypecad 2014.p

Resultados con el calculo manual

Asnec= 9,14 cm?/m
Disposicion de la armadura
20 ®8 /10 cm

ASreai= 10,05 cm?/m

ASnec= 7,72 cm?/m
Disposicion de la armadura
208 c/10 cm

Asreai= 10,05 cm?/m

Conclusion:

manual.

Se puede ver que el programa Cypecad 2014.p mayora el area necesaria
para corte en la viga con una diferencia del 15,52 % mas que el calculo

Se puede ver que la disposicion de las barras realizada con el célculo

manual es idéntico a lo que realiza el programa Cypecad 2014.p.

Fuente: Elaboracion propia.

d) Comprobacion de la armadura de corte en la parte central de la viga

Fuerza cortante resistida por el hormigon

Esfuerzo cortante del hormigén

fua= 5,92 Kgficm?

Fuerza cortante resistida por el hormigén
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Vo= 3.904,61 Kgf

Fuerza cortante resistida por el acero

Vsu: 4795,39 Kgf

Comprobacion de las fuerzas cortantes en la viga

Condiciones

Comprobacion

Ve < Vdig
3.904,6 Kgf < 8.700 Kgf Necesita armadura necesaria transversal

Célculo de la armadura necesaria transversal
Asi= 4,42 cm?/m
Caélculo de la armadura transversal para 1 pierna
Segun la norma CBH-87 el diametro minimo para armadura transversal de los

estribos es de 6 mm y la separacion maxima de estribos es de 30 cm.

Figura 3.31 Estribo cerrado para vigas.
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Fuente: Elaboracion propia.

ASipier= 2,21cm2/m
Diametro de los estribos
d =8mm
an= 0,503 cm?
n® de estribos para 1m
n° = 4,40 barras/m

Redondeando

n°= 5 barras/m

Separacion de estribos para 1m

S1=20cm
Por fines constructivos adopto

S1=20cm

n° total de estribos para toda la longitud de la viga
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n°t= 10 barras
Notacion final de la armadura transversal para los estribos

10 @ 8 ¢c/20

Comprobacion entre el &rea real de trabajo y el area necesaria

ASreal > ASipien

251cm¥m > 221lcm?m  Cumple

Comprobacion de los resultados obtenidos con el célculo manual y los resultados

que nos da el programa Cypecad 2014.p

Tabla 3.12 Resumen del célculo para la armadura transversal en la parte central de

la viga.

Resultados Cypecad 2014.p Resultados con el calculo manual
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ASnec= 4,35 cm?/m
Disposicion de la armadura
10 @8 ¢/20

ASreai= 5,03 cm?/m

ASnec= 4,42 cm?/m
Disposicion de la armadura
10 ®8 ¢/20

ASreai= 5,03 cm?/m

Conclusion:

programa Cypecad 2014.p.

Se puede ver que el calculo manual mayora el area necesaria para corte

en la viga con una diferencia del 1,63% mas que lo que realiza el

Se puede ver que la disposicién de las barras realizada con el célculo
manual son idénticas a lo que realiza el programa Cypecad 2014.p.

Fuente: Elaboracion propia.

e) Comprobacién de la armadura de corte en el apoyo del pilar P48

Fuerza cortante resistida por el hormigén

Esfuerzo cortante del hormigén

fua=5,92 Kgficm?
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Fuerza cortante resistida por el hormigon

Vo= 3.904,61 Kgf

Fuerza cortante resistida por el acero

V= 9.195,40 Kgf

Comprobacion de las fuerzas cortantes en la viga

Condiciones

Comprobacion

Va < Vdig
3.904,60 Kgf < 13.100 Kgf  Necesita armadura necesaria transversal.

Calculo de la armadura necesaria transversal

As= 8,48 cm?/m
Célculo de la armadura transversal para 1 pierna
Segun la norma CBH-87 el diametro minimo para armadura transversal de los

estribos es de 6 mm y la separacion maxima de estribos es de 30 cm.

Figura 3.32 Estribo cerrado para vigas.
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Fuente: Elaboracion propia.

ASipier= 4,24 cm?/m
Diametro de los estribos:
d =8mm
an= 0,503 cm?
n® de estribos para 1m:
n° = 8,43 barras/m

Redondeando:

n°= 9 barras/m

Separacion de estribos para 1m

Si1=11,11cm

Por fines constructivos adopto
Si=10cm
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n° total de estribos para toda la longitud de la viga

n°t= 19 barras

Notacion final de la armadura transversal para los estribos

19 ® 8 c/10

Comprobacidn entre el &rea real de trabajo y el area necesaria
ASreal > ASipiem

4,78cm?/m > 424cm?’m  Cumple

Comprobacion de los resultados obtenidos con el célculo manual y los resultados

que nos da el programa Cypecad 2014.p.

Tabla 3.13 Resumen del célculo para la armadura transversal en el apoyo del pilar

P48.
Resultados Cypecad 2014.p Resultados con el calculo manual
Asnec= 10,05 cm?/m ASnec= 8,48 cm?/m
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Disposicién de la armadura Disposicionde fa armadura
20 ®8 ¢c/10 cm 19 ®8 ¢/10 cm

ASreai= 10,05 cm?/m ASrea= 9,55 cm?/m
Conclusion:

Se puede ver que el programa Cypecad 2014.p mayora el area necesaria
para corte en la viga con una diferencia del 15,65% mas que lo que se

realizd con el calculo manual.

Se puede ver que la disposicion de las barras realizada con el calculo
manual se minora en un 5,23% menos que lo realiza el programa
Cypecad 2014.p

3.5.3.2 Pilares de H°A®
Se realizara las verificaciones manuales al pilar P48 y P8 y se comparara con los resultados

obtenidos con el programa Cypecad 2014.p.

Figura 3.33 Pilares mas solicitado para su comprobacion.
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Fuente: Programa Cypecad 2014.p.

a) Comprobacion de la estructura translacional 6 intranslacional

Concepto de intranslacionalidad (CBH-87) cap. 8.3.1.2
Aquellas estructuras cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto
de vista de la estabilidad del conjunto.
En estructuras intranslacionales, los esfuerzos en los elementos del modelo estructural

pueden obtenerse directamente de un anélisis de primer orden.

Concepto de translacionalidad (CBH-87) cap. 8.3.1.2
Aquellas estructuras cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos no pueden ser despreciados desde el
punto de vista de la estabilidad del conjunto.
En estructuras translacionales, es necesario obtener los esfuerzos mediante un
analisis no lineal en teoria de segundo orden, pudiendo ser necesario incluso introducir

los efectos reolégicos del hormigdn cuando sean significativos.

Comentario (CBH-87) cap. 8.3.4
No obstante aun cuando la estructura de la edificacion resulte translacional, podré
obtenerse los esfuerzos en teoria de primer orden siempre y cuando:

La edificacion no supere las 15 plantas.

El desplazamiento en cabeza, calculado con teoria de primer orden y con las
rigideces correspondientes a las secciones brutas, no supere 1/70 de la altura
total.

Basta comprobar cada soporte, aisladamente con su longitud de pandeo

calculada para estructuras translacionales.

b) Analisis de primer orden para la estructura
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Se clasifico a la estructura como translacional siguiendo los conceptos anteriormente
mencionados. Es por ello que se realizara un andlisis de primer orden ya que la

estructura es menor de quince plantas, siendo solamente de dos plantas.

Caélculo del desplazamiento en la parte superior de la estructura
Con el analisis de primer orden se calculara los desplazamientos en cada planta y asi

se comprobara que sea menor a 1/750 de la altura total.

Figura 3.34 Desplazamiento de la estructura.

Fuente: Elaboracion propia.

Donde
Al = Desplazamiento calculado en la cabeza de la planta baja con el programa

Cypecad 2014.p.
A2 = Desplazamiento calculado en la cabeza de la 1lra planta con el programa

Cypecad 2014.p.
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A3 = Desplazamiento calculado en la cabeza de la 2da planta con el programa

Cypecad 2014.p.
Comprobacion
A1=0,0085m < 0,00015m

A2 =0,0068m < 0,00021m
A3=0,0033m < 0,00023 m

Cumple
Cumple
Cumple

3.5.3.2.1 Comprobacion de pilares centrales

Estos pilares estan ubicados en la parte interna de la estructura.

Se comprobara solo el pilar P48 tramo (A1-A2).

Datos

fa= 210 Kgf/cm? r=2cm
fy= 4.200 Kgf/cm? vs= 1,15
fea= 140 Kgf/cm? ve=1,5
fyo= 3.652,2 Kgf/cm? v=1,6
b=30cm

h=30 cm

L=3,50m

Datos de las Fuerzas internos en el pilar P48 (tramo A1-A2)

Fuerza normal axial en la cabeza del pilar:

Nd= 67.250 Kgf

Momento en direccién X en la cabeza del pilar

Mdh= 200 Kgf*m
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Momento en direccion Y en la cabeza del pilar:
Mdy=1.300 Kgf*m

Fuerza normal axial en la base del pilar:
Nd=67.850 Kgf

Momento en direccidon X en la base del pilar:
Mdy= 100 Kgf*m

Momento en direccion Y en la base del pilar
Mdy= 390 Kgf*m

Figura 3.35 Secciones de las vigas que concurren en el pilar P48.

Fuente: Elaboracion propia.

a) Datos de las dimensiones de las vigas y pilares que se conectan con el pilar P48

(VigaAl-B)

b= 20 cm Ix=13.333,33 cm*

h=20cm

L= 410 cm l,=13.333,33 cm*

(Viga Al- C)

b= 20 cm l=13.333,33 cm*

h=20cm

L=450 cm l,=13.333,33 cm*
(Viga Al- D)

b= 20 cm Ix=13.333,33 cm*
h=20cm

=410 cm ly=13.333,33 cm*
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(Viga Al- E)
b=20 cm
h=20cm
L=300 cm

(Viga A2- B)
b=20cm
h=30cm
L=410cm

(Viga A2- C)
b=20cm
h=30cm
L=450 cm

(Viga A2- D)
b=20cm
h=30cm
L=410cm

(Viga A2- E)
b=20cm
h=30cm
L=300 cm

Pilar P48 (A-Al)
b=30cm
h=30cm
L=320cm

Pilar P48 (A1-A2)

l=13.333,33 cm*

ly= 13.333,33 cm*

ly= 71.458,33 cm*

ly= 23.333,33 cm*

ly= 71.458,33 cm*

ly= 23.333,33 cm*

ly= 71.458,33 cm*

ly= 23.333,33 cm*

ly= 71.458,33 cm*

ly= 23.333,33 cm*

Ix= 67.500 cm*

l,= 67.500 cm*
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b=30cm Ix= 67.500 cm*
h=30cm
L=320cm l,= 67.500 cm*

Pilar P48 (A2-A3)

b= 25cm Ix= 32.552 cm*
h=25cm
L=320 cm l,= 32.552 cm*

b) Caélculo de la longitud de pandeo (CBH-87) cap. 8.3.1.2
Es la distancia entre los puntos de inflexion de la deformada. Se determina habitualmente
multiplicando la longitud real L de la pieza por un factor a.

En pilares de hormigdn que pertenecen a entramados de vigas y pilares, las condiciones
de vinculacién en los extremos no seran ni articulaciones perfectas ni tampoco
empotramientos perfectos sino que dependeran de la rigidez al giro de las piezas que

confluyen en el nudo.

Célculo de las rigidez relativas

Madulo de elasticidad del hormigon

Es= 273.887,02 Kgf/cm?

Rigidez relativa en Al
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WYa1= A= 3,03

Célculo de las rigidez relativa en A2

War=p= 0,67

Calculo del coeficiente "o para porticos translacionales

Cuadro 3.2 Nomograma del coeficiente de pandeo para porticos translacionales
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Fuente: Elaboracion propia.

a=1,50

Célculo de la longitud de pandeo

1)=5.25m

c) Célculo de la esbeltez mecéanica (CBH-87) cap. 8.3.1.2

Donde:

A =Esbeltez mecénica del pilar

ic=Radio de giro de la seccion del pilar (cm)
lo= Longitud de pandeo del pilar (cm)
I=Inercia de la seccion del pilar (cm?)

A= Seccidn del pilar (cm?)
L =160,62
d) Comprobacién a pandeo 6 inestabilidad del pilar (CBH-87) cap. 8.3.1.1
Condiciones para comprobar a pandeo
| <35 No se realiza la comprobacién a pandeo (pilar corto).

35 < 1 <100 Se realiza la comprobacion a pandeo (pilar intermedio) y pueden

aplicarse los métodos aproximados (Cap. 8.3.5.2 y 8.3.5.3).
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100 < | < 200 Se realiza la comprobacion a pandeo (pilar largo) y pueden

aplicarse el método general (Cap. 8.3.2.1).
Método a usar para comprobar el pilar P48 a pandeo
Como la esbeltez mecénica es de a =60,62 cumple la 2da condicion anteriormente
mencionada entonces se comprobara a Pandeo con los métodos aproximados.
Método de la excentricidad ficticia (CBH-87) cap. 8.3.5.2

Este método es aplicable a los pilares de seccion y armaduras constantes, cuya

esbeltez mecanica no supere el valor de 100 (A <100).

Excentricidad de primer orden en direccion X cabeza del pilar

eo2x= 0,30 cm

Excentricidad de primer orden en direccion Y cabeza del pilar

eo2y=1,93 cm

Excentricidad de primer orden en direccién X base del pilar

eo1x= 0,15 cm

Excentricidad de primer orden en direccion Y base del pilar
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eo1y= 0,57 cm

Se adoptara la mayor de las dos excentricidades calculadas
eox= 0,30 cm

eoy=1,93 cm

Célculo de la excentricidad accidental

€= 2 Ccm

Donde:

C=dimension lineal de la seccidn paralela al plano de pandeo

Célculo de la excentricidad ficticia (CBH-87) cap. 8.3.5.2.1

Los efectos de segundo orden, provenientes el pandeo, se incorporan

mediante una excentricidad ficticia.

Donde:

f,= Resistencia de calculo del acero Kgf/cm?

c= Canto medio paralelamente al plano de pandeo que se considera
lo= Longitud de pandeo

i= Radio de giro de la seccion total de hormigon en la direccién considerada

Cfic x-x— 4,28 cm

Cfic y-y— 5,74 cm

Célculo de la excentricidad total
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Es la suma de las excentricidades accidental, excentricidad de primer orden

equivalente vy ficticia.

etot Xx-x= 6,58 cm

Etot Y-vy= 9,68 cm

Efectos del pandeo
Con el célculo de la excentricidad ficticia queda incorporado el efecto del Pandeo
en el pilar y con el cual se establece el momento flector ficticio y que juntamente

con la fuerza normal solicitan la pieza.

Momento flector ficticio

Mic x-x= 446.395,71 Kgf*cm
Msic v-y= 656.491,66 Kgf*cm
e) Calculo de la armadura longitudinal del pilar
El pilar esta sometida a flexocompresion esviada, ya que no se sabe con certeza donde

actla la fuerza axial y los momentos flectores ficticios.
Célculo de la cuantia mecénica
Para el célculo de la cuantia mecéanica se entra abacos en roseta para flexion
esviada, que esta en funcion a los momentos reducidos de célculo y al axial
reducido de célculo. La roseta se sac6 del libro hormigén armado de Jiménez

Montoya.

Célculo de los momentos reducidos de calculo

Ma= 0,12
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up= 0,17

Calculo del axial reducido de calculo

v=0,54

Cuadro 3.3 Abaco para el dimensionamiento en flexion esviada.

Fuente: Hormigon armado, Jiménez Montoya.

v=0,4 o= 0,36
v=0,6 o= 0,32
v=0,54 o=0,33

»= 0,33 valor interpolado sacado del Abaco anterior.

Calculo de la armadura necesaria longitudinal del pilar

A= 11,45 cm?
Célculo de la armadura minima del pilar

(Dmin:0,00G
ASmin= 5,40 sz

Calculo de la armadura real de trabajo del pilar
La armadura real de trabajo en el pilar sera el mayor de los dos valores

calculados anteriormente entre la armadura necesaria y la armadura minima.
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AsSnec=11,45 cm?

Area nominal de los aceros comerciales:

®=12 mm An= 1,13 cm?
®=16 mm An= 2,01 cm?
®=20 mm An= 3,14 cm?

Calculo del niimero de barras:

®=12 mm n° barras= 11
®=16 mm n° barras= 6

®=20 mm n° barras= 4
Adopto:

A4D16+ 4D12

Comprobacion entre el area real de trabajo y el area necesaria
ASreal > ASnec
12,57 cm?> 11,45 cm?> Cumple

f) Calculo de la armadura transversal (CBH-87) cap. 8.1.7.2
Calculo del diametro del estribo
Para el célculo del didmetro de los estribos del pilar se usara el mayor de los
siguientes valores: la cuarta parte del diametro mas grueso de las barras

longitudinales 6 como minimo un diametro de 6 mm.

q)minz 6 mm
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(Destr 2

1/4*®=3 mm

Diametro elegido del estribo

(Dest: 6 mm

Célculo de la separacion de los estribos

Para el célculo de la separacion de los estribos sera el mayor de los siguientes

valores.

12*®min= 13,57 cm
S < ny=24 cm

Smax:30 cm

Separacion adoptada para los estribos
S=15cm

g) Comparacion de los resultados obtenidos con el calculo manual y los resultados del

programa Cypecad 2014.p.

Tabla 3.14 Resumen del célculo para la comprobacion del pilar 48.

Resultados del Cypecad 2014.p

Resultados con el calculo manual
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Disposicion de la armadura longitudinal
4D16 +4D12

ASreal = 12,57 cm?

Disposicion de la armadura transversal
®6 c/15

Disposicion de la armadura longitudinal
4D16 +4D12
ASreaI = 12,57 sz

Disposicion de la armadura transversal
®6 c/15

Conclusion:

Se puede ver que el calculo manual y el programa Cypecad 2014.p, calculan una
disposicion de armaduras longitudinales y transversales iguales.

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.3.2.2 Comprobacion de pilares medianeros

Estos pilares estan ubicados en el contorno de la estructura.

Se comprobara solo el pilar P8 tramo (A-Al).

Datos

fa= 210 Kgf/cm? r=2cm
fi= 4.200 Kgf/cm? = 1,15
fea= 140 Kgf/cm? ve=1,5
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fyo= 3.652,2 Kgf/cm? vi= 1,6
L=1,60m

b=30cm

h=30 cm

Datos de las fuerzas internos en el pilar P8 (tramo A-Al)

Fuerza normal axial en la cabeza del pilar:
Nd=39.610 Kgf

Momento en direccidn X en la cabeza del pilar
Mdyx= 80 Kgf*m

Momento en direccién Y en la cabeza del pilar:
Mdy= 70 Kgf*m

Fuerza normal axial en la base del pilar:

Nd= 40150 Kgf

Momento en direccion X en la base del pilar:
Mdx= 160 Kgf*m

Momento en direccién Y en la base del pilar
Mdy= 1620 Kgf*m

Figura 3.36 Secciones de las vigas que concurren en el pilar P8.
Fuente: Elaboracion propia.

a) Datos de las dimensiones de las vigas y pilares que se conectan con el pilar P48
(Viga Al-B)

b= 20 cm Iy=13.333,33 cm*
h=20cm
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L=540cm l,= 13.333,33 cm*

(Viga Al- C)

b= 20 cm Ix= 13.333,33cm*

h=20cm

L= 400 cm l,= 13.333,33 cm*
(Viga Al- D)

b=20cm Ix=13.333,33 cm*
h=20cm

L=390 cm ly=13.333,33 cm*

Pilar P48 (A1-A2)

b=30cm Ix= 67.500 cm*
h=30cm
L=320cm ly=67.500 cm?

b) Momento adicional en la base del pilar debido a la zapata de medianeria con tirante

embebido en la viga de sobrecimiento.

Figura 3.37 Diagrama de momentos y fuerzas actuantes en la base del pilar P8
tramo (A-Al).
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Fuente: Elaboracion propia.
Datos:
T=4.599,17 Kgf

h2=2,10 m
hzap: 0,50 m

Momento adicional en la base del pilar
De acuerdo al diagrama de momentos flectores el momento de disefio adicional en
el pilar P8 tramo (A-Al) es el My, este es el momento critico en la union zapata

pilar, y se suma al momento en direccion Y en la base del pilar.

M= 9.658,25 Kgf*m

M1=7.358,67 Kgf*m
c) Caélculo de la longitud de pandeo (CBH-87) cap. 8.3.1.2

Es la distancia entre los puntos de inflexion de la deformada. Se determina

habitualmente multiplicando la longitud real L de la pieza por un factor a.

En pilares de hormigdn que pertenecen a entramados de vigas y pilares, las condiciones

de vinculacion en los extremos no seran ni articulaciones perfectas ni tampoco
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empotramientos perfectos sino que dependeran de la rigidez al giro de las piezas que

confluyen en el nudo.

Modulo de elasticidad del hormigoén:

Es= 273.887,02 Kgf/cm?

Célculo de la rigidez relativa en la base del pilar A

Yar=a=0

Caélculo de la rigidez relativa en la cabeza del pilar Al

War=p=1,88

Calculo del coeficiente "o para porticos translacionales

Cuadro 3.4 Nomograma del coeficiente de pandeo para porticos translacionales.
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Fuente: Elaboracion propia.

a=1,25
Célculo de la longitud de pandeo

lo=2,63m

d) Célculo de la esbeltez mecénica (CBH-87) cap. 8.3.1.2

Donde:

A =Esbeltez mecénica del pilar

ic=Radio de giro de la seccion del pilar (cm)
lo= Longitud de pandeo del pilar (cm)
I=Inercia de la seccion del pilar (cm®)

A= Seccion del pilar (cm?)

2 =230,31
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e) Comprobacion a pandeo 0 inestabilidad del pilar (CBH-87) cap. 8.3.1.1

Condiciones para comprobar a pandeo

A < 35 No se realiza la comprobacion a pandeo (pilar corto).

35 < A <100 Se realiza la comprobacion a pandeo (pilar intermedio) y pueden
aplicarse los métodos aproximados (Cap. 8.3.5.2 'y 8.3.5.3).

100 < A < 200 Se realiza la comprobacion a pandeo (pilar largo) y pueden

aplicarse el método general (Cap. 8.3.2.1).

f) Método a usar para comprobar el pilar P8 (tramo A-Al) a pandeo
Como la esbeltez mecénica es de A=30,31 cumple la 1" condicion anteriormente
mencionada.

Esto quiere decir que es un pilar corto y no se comprobara a pandeo.

g) Caélculo de la armadura longitudinal del pilar

El pilar estd sometida a flexocompresion esviada, ya que actua la fuerza axial y los

momentos flectores.

Calculo de las excentricidades de primer orden
Se disefiara el pilar con las fuerzas que estan en la base del pilar porque son las méas

criticas.

eox= 3,36 cM
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eoy=26,60 cm

Célculo de los momentos flectores actuantes

Mx=135.000 Kgf*cm

My=1.067.866,67 Kgf*cm

Calculo de la cuantia mecanica

Para el célculo de la cuantia mecanica se entra abacos en roseta para flexion

esviada, que estd en funcion a los momentos reducidos de célculo y al axial

reducido de calculo. La roseta se saco del libro hormigon armado de Jiménez

Montoya.

Calculo de los momentos reducidos de calculo

Ha= 0,04

1= 0,28

Célculo del axial reducido de calculo
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v=0,32

Cuadro 3.5 Abaco para el dimensionamiento en flexion esviada.

Fuente: Hormigon armado, Jimenez Montoya.
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v=10,2 o= 0,52
v=0,4 o= 0,58

v=0,32 o= 0,56

»=0,56 valor interpolado sacado del Abaco anterior.

Caélculo de la armadura necesaria longitudinal del pilar

A=19,32 cm?

Caélculo de la armadura minima del pilar

(Dmin:0,006
Asmin= 5,40 cm?

Calculo de la armadura real de trabajo del pilar
La armadura real de trabajo en el pilar serd el mayor de los dos valores calculados
anteriormente entre la armadura necesaria y la armadura minima.

ASnec:19,32 sz

Area nominal de los aceros comerciales

®=12 mm An=1,13 cm?
®=16 mm An=2,01 cm?
®=20 mm An=3,14 cm?

Célculo del nimero de barras

®=12 mm n° barras= 11
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®=16 mm n° barras= 6

®=20 mm n° barras= 4

Adopto
4D20+ 4D 16

Comprobacion entre el area real de trabajo y el area necesaria
ASreal > ASnec

20,61 cm? > 19,32cm? Cumple

h) Caélculo de la armadura transversal (CBH-87) cap. 8.1.7.2

Célculo del diametro del estribo
Para el célculo del didmetro de los estribos del pilar se usara el mayor de los siguientes
valores: la cuarta parte del didmetro mas grueso de las barras longitudinales 6 como

minimo un didmetro de 6 mm.
(I)min: 6 mm
cDestr Z
1/4*®= 3 mm
Diametro elegido del estribo

(Dest: 6 mm
Calculo de la separacion de los estribos

Para el célculo de la separacion de los estribos sera el mayor de los siguientes

valores:
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12*®min= 37,70 cm
ny= 24 cm

Smax:30 cm

Separacion adoptada para los estribos
S=20cm

programa Cypecad 2014.p.

Tabla 3.15 Resumen del célculo para la comprobacion del pilar 8.

i) Comparacion de los resultados obtenidos con el célculo manual y los resultados del

Resultados del Cypecad 2014.p

Resultados con el calculo manual

Disposicion de la armadura longitudinal
4016 +4D16

ASreal = 16,08 cm?

Disposicion de la armadura transversal
®6 c/15

Disposicion de la armadura longitudinal
420 +4d16

ASreal = 20,61 cm?

Disposicion de la armadura transversal
@6 ¢/20

Conclusion:
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Se puede ver que el calculo manual mayora el area del acero en las barras
longitudinales con una diferencia de 21,98 % mas que el programa Cypecad
2014.p, esto se debe a que el calculo manual considera el momento adicional

existente en la base pilar debido al tirante embebido en la viga de sobrecimiento.

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.4 Estructuras complementarias
Estard compuesta por las escaleras.

3.5.4.2 Escalera autoportante con descanso en voladizo de H°A°
Su anélisis y disefio se mostrara en el capitulo 4 ya que este es el aporte académico.

3.5.5 Fundaciones
Estara compuesta por las zapatas aisladas y zapatas de medianeria con tirante embebido en

las vigas del sobrecimiento.

3.5.5.1 Zapatas aisladas (rigidas) de H°A°
Se realizara el disefio y la comprobacion de la zapata aislada que soporta al pilar P48.

Figura 3.38 Cargas y momentos actuantes en la zapata aislada.

Fuente: Elaboracion propia.

Datos:
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P=43.100 Kgf

Mx=-470 Kgf*m
My=-270 Kgf*m
Hx=-260 Kgf
Hy=-160 Kgf
2= 30 cm

bo=30 cm

Gadm= 1,55 Kgf/cm2
fo= 210 Kgf/cm?
fy= 4.200 Kgf/cm?

ve= 1,5

vs= 1,15

fea= 140 Kgf/cm?

fya= 3.652,17 Kgf/cm?
r=5cm

YHea = 2.500 Kgf/ecm?
vf=1,6

a) Predimensionamiento en planta de la zapata

Predimensionamiento de la base de la zapata

Con la intension de poner el peso de la zapata asumimos un 10% mas en la bajada

de

Cargas de la columna a la zapata.

A >30.587,10cm?

lera tentativa:
Sia=b

a=174,89 cm
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Pero para fines constructivos se asumira la siguiente seccion

a=180cm
A= 32.400 cm?
b= 180 cm

verificar si se aplica la ecuacion de flexidn compuesta en el calculo de las presiones

de las esquinas de la zapata

Se calculara primero las excentricidades para saber si la fuerza axial que baja a la
zapata cae dentro del nGcleo central de inercia

ex=-0.63 cm ey=-1,09 cm

Figura 3.39 Nucleo central de inercia.

Fuente: Elaboracion propia.
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Condicion a cumplir

0,057 <1 Cumple

Esto significa que la accion de la carga axial cae dentro del ndcleo central de
inercia y se puede utilizar la ecuacion de flexibn compuesta para calcular los
esfuerzos en las esquinas de la zapata.

Ahora con estos valores de la dimension de la zapata tengo que comprobar que
cumpla la tension maxima y minima del suelo debiendo ser estas positivas de
compresion y sean inferiores o iguales a la resistencia admisible del suelo ya que

el suelo no resiste una tension negativa o de traccion.

Comprobacion del esfuerzo maximo

omax= 1,41 Kgflcm?

1,41 Kgficm? < 1,55 Kgfilcm? Cumple

Comprobacidn del esfuerzo minimo

omin= 1,25 Kgf/cm?

1,25 Kgflcm? < 1,55 Kgf/cm?> Cumple
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b) Predimensionamiento en elevacion de la zapata
Por criterio se disefiara como zapata tipo | (rigida), ya que el suelo fundacién no es
cohesivo y con este tipo de zapata la distribucion de presiones se asemeja mas a la
ideal.
Célculo de la altura y canto util
Asumo una altura de la zapata:

h= 40 cm

Canto (til de la zapata:

d=35cm

Comprobacion de la zapata si es de Tipo | o Tipo Il (CBH-87) cap. 9.8.2.1

Adoptare una zapata tipo | (rigida) por el tipo de suelo que se tiene en la base de la
fundacion.

Entonces la zapata Tipo | debe cumplir la siguiente condicion.

75 < 80 Zapatatipo I (rigida)
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Comprobacion de la zapata a corte (CBH-87) cap. 9.8.2.2.1
Se realizara la comprobacion a corte en la zapata de tipo I, en la seccién de
referencia S2-S2 a una distancia del paramento del pilar de (d/2).

Figura 3.40 Seccidn para comprobar el esfuerzo de corte en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Valor de célculo del esfuerzo cortante (CBH-87) cap. 9.8.2.2.9.3

fov= 9,96 Kgficm?

V2=55,70cm

d2= 35,80 cm

Vd,= 25.668 Kgf

bo= 65 cm

Comprobacidn
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25.668 Kgf < 46.368,40 Kgf  Cumple

Comprobacion de la zapata a punzonamiento (CBH-87) cap. 9.8.2.3.4
Se realizara la comprobacién a punzonamiento de la zapata rigida, aunque esta
comprobacion no se deberia hacerla en este tipo de zapatas ya que la altura es lo
suficientemente adecuada para soportar el punzonamiento, solo por comprobacion
se lo realizara.
Se tomara como seccion de referencia aquella seccion perpendicular a la base de la
zapata, formada por un conjunto de secciones verticales, situadas alrededor del

pilar, a una distancia de su paramento igual a la mitad del canto dtil.

Figura 3.41 Seccion para comprobar el esfuerzo de punzonamiento en la

zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Esfuerzo de punzonamiento que se produce en la zapata

Esfuerzo de punzonamiento resistente por el hormigon de la zapata

Condicion a cumplir
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6,72 Kgflcm? < 19.93 Kgflcm?>  Cumple

c) Comprobacidn de esfuerzos en las esquinas de la zapata
Primera comprobacidn de las presiones en las esquinas de las zapatas

Calculo del peso propio de la zapata

szap: 3240 Kgf

Calculo del peso de la tierra de relleno

Pre: 7827,84 Kgf

Comprobacion

61= 1,67 Kgflcm? > cagm= 1,55 Kgf/lcm? ~ No cumple

02= 1,59 Kgflcm? > 6agm= 1,55 Kgfilcm?  No cumple

03= 1,75 Kgflcm?> 6a4m= 1,55 Kgf/cm?>  No cumple
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64= 1,68 Kgf/cm? > 6am= 1,55 Kgf/cm?>  No cumple
Segunda tentativa para definir la base de la zapata
Aumentare las dimensiones de la zapata para que cumplan las presiones en las
esquinas de la Zapata.
a=220cm
b=220 cm

h=50 cm
d=45cm

Comprobacion de la zapata si es de Tipo | o Tipo Il (CBH-87) cap. 9.8.2.1
Adoptare una zapata tipo | (rigida) por el tipo de suelo que tengo en la base de mi
fundacion entonces la zapata Tipo | debe cumplir la siguiente condicion.
90 < 90 Zapatatipo I (rigida)
Segunda comprobacion de las presiones en las esquinas de las zapata
Calculo del peso propio de la zapata

szap= 6050 Kgf

Célculo del peso de la tierra de relleno

Pre=10.758,75 Kgf
Comprobacion
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c1= 1,24 Kgflcm? > cagm= 1,55 Kgflcm®> Cumple

c2= 1,19 Kgfilcm? > oam=1,55 Kgflcm? Cumple

03= 1,28 Kgflcm? > caam= 1,55 Kgf/lcm? Cumple

04= 1,24 Kgflcm? > Gagm= 1,55 Kgfilcm? Cumple

d) Verificacion a corte, punzonamiento, vuelco y deslizamiento en la zapata

Comprobacion a corte en la zapata
Se volvera a realizar la comprobacién a corte ya que se aumenté las dimensiones de

la zapata.
Se realizara la comprobacion a corte en la zapata de tipo I, en la seccion de

referencia
S2-S> a una distancia del paramento del pilar de (d/2). Tal como lo indica la (CBH-
87) cap. 9.8.2.2.1.

Figura 3.42 Seccion para comprobar el esfuerzo de corte en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Valor de calculo del esfuerzo cortante (CBH-87) cap. 9.8.2.2.9.3
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fo= 9,96 Kgf/cm2

Vo=77,5¢cm

d,=42,80cm

Vd,= 42.284 Kgf

bo= 65 cm

Comprobacién

42.284 Kgf < 55.434,80 Kgf Cumple

Comprobacion de la zapata a punzonamiento (CBH-87) cap. 9.8.2.3.4

Figura 3.43 Seccion para comprobar el esfuerzo de punzonamiento en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Esfuerzo de punzonamiento que se produce en la zapata

Esfuerzo de punzonamiento resistente por el hormigdn de la zapata
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Condicion a cumplir

7,63 Kgflcm? < 19,93 Kgflcm?>  Cumple

Comprobacion al vuelco en la zapata

Punto critico "2" en el lado "a":

Figura 3.44 Seccion para comprobar el vuelco en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

244,07 > 1,5 Cumple

Punto critico "4" en el lado "b"

Figura 3.45 Seccidn para comprobar el vuelco en la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.
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115,88 > 1,5 Cumple

Comprobacion al deslizamiento en la zapata
Debido a la fuerza lateral que actla sobre la zapata, entre la base de la misma vy el
suelo aparece una tension rasante, la comprobacion frente al deslizamiento consiste
en verificar que esta tension rasante no sea superior a la resistencia a corte del suelo.

Para suelos sin cohesion

Con relacion a la fuerza horizontal "Hx"

76,35 >1,5 Cumple

Con relacion a la fuerza horizontal "Hy"

124,07 > 1,5 Cumple

e) Calculo del momento flector de disefio en la zapata
Se calculara el momento flector de disefio en la zapata de acuerdo con la CBH-87 (cap.

9.8.2.2.1).
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Seccion de referencia para el calculo del momento flector
Para el calculo del momento flector de disefio en la zapata, se define dos secciones
de referencia Sa y Sb para el caso de soportes de hormigdn armado situada a una
distancia de 0,15*ao y 0,15*bo.

Figura 3.46 Esfuerzos del suelo debajo de la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Longitud de empotramiento para el momento de disefio

Longitud del empotramiento en direccion "a"

La=99,5cm

Longitud del empotramiento en direccion "b"

Lb=99,5cm
Esfuerzos en los puntos de referencia

Esfuerzos del suelo en la direccion "a" encontrados por trigopnometria
034= 1,26 Kgf/cm?

o12= 1,21 Kgflcm?
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Esfuerzos del suelo en direccidn "b" encontrados por trigonometria
o24= 1,21 Kgflcm?
o13= 1,26 Kgf/cm?

Esfuerzo de disefio en el punto "a"

03-4
ca= 1,26 Kgf/cm?

01-2

Esfuerzo de disefio en el punto "b"

624
ca = 1,26 Kgficm?

013

Caélculo del momento flector de disefio en el lado "a" de la zapata

Figura 3.47 Posicion del momento de disefio en el lado “a” de la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.
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Ma=1.339.966,25 Kgf*cm

Caélculo del momento flector de disefio en el lado "b" de la zapata

Figura 3.48 Posicion del momento de disefio en el lado “b” de la zapata.

Fuente: Elaboracion propia.

Mp=1.387.720,45 Kgf*cm

f) Calculo de la armadura a flexion en el lado "a" de la zapata

Momento mayorado 6 de célculo de la zapata

Mda= 2.143.946 Kgf*cm
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Momento reducido de céalculo

ug= 0,057

Comprobacion entre el momento reducido de calculo y el momento reducido limite

tedrico
Wimite= 0,332
Comprobacion
Wimite Hd

0,332 > 0,057

La zapata no necesita armadura de compresion

Caélculo de la armadura necesaria de la zapata

os= 0,060

As= 17,73 cm?

Célculo de la armadura minima de la zapata

Omin= 0,0018

ASmin= 13,86 cm?
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Caélculo de la armadura real de trabajo de la zapata

La armadura real de trabajo para la zapata sera la mayor de la armadura entre la

armadura necesaria y la armadura minina.
ASreaIz 17,73 sz

Caélculo del numero y disposicion de la armadura real de trabajo en la zapata

Area nominal de los aceros comerciales
®=12 mm
An=1,13 cm?

Célculo del nimero de barras

n°= 16 barras

Caélculo del espaciamiento de las barras

s=13.33cm
Pero para fines constructivos se adoptara
s=10cm

Calculo del numero de barras final

n°= 21 bharras

Diametro elegido y la separacion de las barras en la zapata
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219 12C/10

g) Célculo de la armadura a flexion en el lado "b" de la zapata

Momento mayorado 0 de célculo de la zapata

Map= 2.220.352,70 Kgf*cm

Momento reducido de célculo

1e= 0,059

Comprobacion entre el momento reducido de célculo y el momento reducido limite

tedrico
Wimite= 0,332
Comprobacion
Wimite Hd

0,332 > 0,059

La zapata no necesita armadura de compresion

Calculo de la armadura necesaria de la zapata

os= 0,062

As= 18,39 cm?
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Caélculo de la armadura minima de la zapata
Mmin= 0,0018

Asmin=13,86 cm?

Célculo de la armadura real de trabajo de la zapata
La armadura real de trabajo para la zapata serd la mayor de la armadura entre la
armadura necesaria y la armadura minina.
Asrea= 18,39 cm?

Caélculo del numero y disposicion de la armadura real de trabajo en la zapata
Area nominal de los aceros comerciales
®=12 mm

An=1,13cm?

Calculo del niimero de barras

n°= 17 barras

Caélculo del espaciamiento de las barras

s=12,35cm
Pero para fines constructivos se adoptara
s=10 cm

Calculo del nimero de barras final

189



n°= 21 barras
Diametro elegido y la separacion de las barras en la zapata

21® 12 C/ 10
h) Comprobacion de la adherencia en la armadura de la zapata
Se realizara la comprobacion de la adherencia de acuerdo al CBH-87 (Cap. 9.8.2.2.8).
Determinada la armadura de la zapata, es necesario comprobar que queda garantizada la
adherencia suficiente entre dicha armadura y el hormigdn circundante. Para ello la
tensién tangencial de adherencia que produce el esfuerzo cortante de célculo en cada

seccidn debe ser menor que la resistencia de céalculo para adherencia.

Figura 3.49 Seccion critica para calcular la adherencia.

Fuente: Elaboracion propia.

Comprobacién de adherencia para el lado "b"

Tensidn tangencial de adherencia producida en la zapata

Esfuerzo cortante mayorado en la seccion Sb, por unidad de longitud

V1= 200,31 Kgf/cm

n° de barras por unidad de longitud
n= 0,10 barras/cm
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i) Comprobacion de los resultados obtenidos con el célculo manual y los resultados

obtenidos con el programa Cypecad 2014.p.

Tabla 3.16 Resumen del célculo de la zapata aislada que soporta pilar P48.

Resultados del Cypecad 2014.p

Resultados con el calculo manual

Dimensiones de la zapata

a=210cm

b=210cm

h=45 cm

A= 44.100 cm?

Disposicion de la armadura en el lado "a"
9®16 C/25

Dimensiones de la zapata
a=220 cm

b=220cm

h=50 cm

A= 48.400 cm?

Disposicion de la armadura en el lado "a"

21 ®12 C/10
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programa no lo considera.

A=8.62 cm¥m A=10, 79 TI/m

Disposicion de la armadura en el lado “p* | Disposicion de la armadura en el lado "b"
9®16 C/25 21 ®12 C/10

A=8,62 cm?/m A=10,79 cm?/m

Conclusion:

Se puede ver que el calculo manual mayora el area de la base de la zapata, con una
diferencia del 9,75 %, mas que lo realiza el programa Cypecad 2014.p, esto se debe a
que se consider6d con el céalculo manual el peso de relleno encima de la zapata y el

Fuente: Elaboracion propia.

3.5.5.2 Zapatas de medianeria con colaboracion de las vigas de sobrecimiento
Se realizara la comprobacién de la zapata de medianeria al pilar (P8).

Figura 3.50 Cargas y momentos actuantes en la zapata de medianeria.

Fuente: Elaboracién propia.

Datos

Gadm= 1,55 Kgf/cm? Yhoas= 2.500 Kgf/m?®
L= 450 cm Ysuelo=1.510 Kgf/m?®
fo= 210 Kgf/cm? o= 30°

fy= 4.200 Kgf/cm? r=5cm

v=1,5

vs= 1,15
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vi=1,6
fea= 140 Kgficm?
f,o= 3.652,19 Kgf/cm?

Para la zapata de medianeria (P8)

a=0,30m
bo=10,30 m
N=25.090 Kgf
Mx=-90 Kgf*m
My=1.020 Kgf
Hx=-30 Kgf*m
Hy= 640 Kgf

a) Dimensionamiento en planta de la zapata de medianeria

Figura 3.51 Vista en planta de la zapata de medianeria.

Fuente: Elaboracion propia.

Célculo de las dimensiones de la zapata

Se puede considerar por criterio que
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Entonces se tiene que:

a= 94,36 cm
Por razones constructivas se adoptara las siguientes dimensiones

a=100 cm

b=200 cm
Comprobacidn de la tensién maxima del terreno de fundacion
Para centrar la carga que llega del pilar a la zapata se realizara por el método del

tirante embebido en la viga de sobrecimiento, este mecanismo permite que la carga

se transmita al centro de la zapata, pudiendo tener el suelo una respuesta uniforme.

omea= 1,38 Kgf/cm?

Comprobacion:

1,38 Kgflcm? < 1,55 Kgf/lcm? Cumple
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Figura 3.52 Vista en elevacion de la zapata de medianeria.

Fuente: Elaboracion propia.

b) Dimensionamiento en elevacion de la zapata de medianeria
Por criterio se disefiara como zapata tipo | (Rigida), ya que el suelo fundacion no es
cohesivo y con este tipo de zapata la distribucién de presiones se asemeja mas a la

ideal.
Caélculo de la altura , canto util y canto minimo en la zapata

Asumo una altura de la zapata
h=45cm

Canto util de la zapata
d=40cm

Comprobacion de la zapata si es de Tipo | o Tipo Il (CBH-87) cap. 9.8.2.1
Adoptare una zapata tipo | (rigida) por el tipo de suelo que tengo en la base de mi

fundacion. Entonces la zapata Tipo | debe cumplir la siguiente condicion

Comprobacion en direccion X

70 < 90 Zapatatipo I (rigida)

Comprobacion en direccion Y
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85 < 90 Zapata tipo I (rigida)

Comprobacion de la zapata de medianeria a corte (CBH-87) cap. 9.8.2.2.1
Se realizara la comprobacion a corte en la zapata de tipo I, en la seccién de
referencia  S2-S2 a una distancia del paramento del pilar de (d/2).

Figura 3.53 Seccion para comprobar el esfuerzo de corte en la zapata de

medianeria.

Fuente: Elaboracion propia.

Valor de calculo del esfuerzo cortante (CBH-87) cap. 9.8.2.2.9.3
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Comprobacidn a corte en la zapata de medianeria en direccion Y

fo= 9,96 Kgf/cm2

V>=50cm
do=38,20 cm

V12=24.800 Kgf

b= 70 cm

Comprobacion

24.800 < 53.282,80 Cumple

Comprobacidn a corte en la zapata de medianeria en direccion X

fev=9,96 Kgf/cm2

V=65 cm

d2>= 38,20 cm
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V2= 16.120 Kgf

a2=50cm

Comprobacién

16.120 < 38.059,10 Cumple

Comprobacion del esfuerzo medio en la zapata de medianeria

Primera comprobacion de la presion maxima en la zapata

Caélculo del peso propio de la zapata

Pzap: 2250 Kgf

Caélculo del peso de la tierra de relleno

Pre: 4681 Kgf

Esfuerzo maximo en la zapata

omed= 1,60 Kgf/cm?

Comprobacion
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1,60 Kgflcm? > 1,55 Kgf/lcm? No cumple

c) Segunda tentativa para definir la base de la zapata
Aumentare las dimensiones de la zapata para que cumplan con mas seguridad la presion

en el suelo.

a=115cm
b= 230 cm

Segunda Comprobacion de las presiones en las esquinas de las zapata

Asumo una altura de la zapata
h=50 cm

Canto (til de la zapata

d=45cm

Comprobacion de la zapata si es de Tipo | o Tipo Il (CBH-87) cap. 9.8.2.1
Se adoptara una zapata tipo | (rigida) por el tipo de suelo que tengo en la base de la

fundacidn, entonces la zapata Tipo | debe cumplir la siguiente condicion

Comprobacion en direccion X

85 < 100 Zapatatipo I (rigida)

Comprobacion en direccion Y

100 < 100 Zapatatipo I (rigida)
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Célculo del peso propio de la zapata

Pzap: 2.979 Kgf

Célculo del peso de la tierra de relleno

Pre: 6 191 Kgf

2da Comprobacién

1,30 Kgflcm? < 1,55 Kgf/lcm?>  Cumple

d) Verificacion a corte ,vuelco y deslizamiento en la zapata

Comprobacion a corte en la zapata
Se volvera a realizar la comprobacion a corte ya que se aumentd las dimensiones de
la zapata. Se realizara la comprobacion a corte en la zapata de tipo |, en la seccion
de referencia S2-S2 a una distancia del paramento del pilar de ( d/2). Tal como lo
indica la CBH-87 (Cap. 9.8.2.2.1).

200



Figura 3.54 Seccion para comprobar el esfuerzo de corte en la zapata de

medianeria.

Fuente: Elaboracion propia

Valor de calculo del esfuerzo cortante (CBH-87) cap. 9.8.2.2.9.3

Comprobacion a corte en la zapata de medianeria en direccion Y

fov=9,96 Kgf/cm2

V2=62,50 cm

do=42,80 cm

V2= 35.650 Kgf

bo=75cm

Comprobacion

35.650 < 63.963,20 Cumple

Comprobacidn a corte en la zapata de medianeria en direccién X
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fo= 9,96 Kgf/cm2

Vo=77,5¢cm dz=

42,80 cm Vgo=

22.103 Kgf

a»=525cm

Comprobacion

22.103< 44.774,30 Cumple

Comprobacion al vuelco en la zapata

Punto critico “1" en el lado "a":

Figura 3.55 Seccion para comprobar el vuelco en la zapata lado “a”.

Fuente: Elaboracion propia.
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327,19 > 1,50 Cumple

Punto critico "4" en el lado "b"

Figura 3.56 Seccidn para comprobar el vuelco en la zapata lado “b”.

Fuente: Elaboracion propia.

111,18 >1,50 Cumple
Comprobacion al deslizamiento en la zapata
Debido a la fuerza lateral que actua sobre la zapata, entre la base de la misma y el
suelo aparece una tension rasante, la comprobacion frente al deslizamiento consiste
en verificar que esta tension rasante no sea superior a la resistencia a corte del suelo.

Para suelos sin cohesién

Con relacion a la fuerza horizontal "Hx"
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378,38 > 1,50 Cumple
Con relacion a la fuerza horizontal "Hy"

17,74 > 150 Cumple

e) Disefio del tirante embebido en la viga de sobrecimiento

Fig. 3.57 Zapata de medianeria con tirante embebido en la viga de
sobrecimiento.

Fuente: Elaboracion propia.

Condicion de Equilibrio de fuerzas

Realizando sumatoria de fuerzas verticales se tiene

Realizando momentos en el punto "O" se tiene

Despejando "T" se tiene

D)

Condicion a cumplir frente al deslizamiento
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Cs=15

Despejando "T" se tiene

2)

Célculo de la altura a la que tiene que estar el tirante

Reemplazando la ecuacion (1) en .(2) para despejar " hy"

hy > 77,12 cm

Altura a considerar para el disefio del tirante (altura al nivel de la viga del
sobrecimiento)

hi1=160 cm

Célculo de la fuerza en el tirante

T=4.599,17 Kgf

Comprobacidn frente al deslizamiento
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6.853,75< 11.351,28 Cumple

Célculo de la armadura para el tirante

Armadura necesaria para el tirante

As=2,01 cm?
Disposicion de la armadura
20 12

Comprobacién

2,26 > 2,01 Cumple

Célculo de la seccion para la viga del tirante

Datos
b=20 cm
h=20 cm
Ag= 400 cm?

Capacidad del hormigén a traccién en una seccion transversal

Capacidad del acero a traccion

Igualando ambas expresiones se obtiene la cuantia geométrica minima
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Pmin= 0,0033

Célculo de la cuantia geométrica real

p =0,0057

Comprobacion de las cuantias geométricas

0,0057 >0,0033  Cumple

f) Dimensionamiento de la armadura en la zapata de medianeria
Se considera para su dimensionamiento la zapata de medianeria como una viga virtual
ABCD en donde se apoya la losa EFGH.
La viga virtual tiene de ancho (bo +d) una altura de h y un vuelo de (al - ao/2).

La losa tiene de ancho al y dos voladizos de b1/2.

Fig. 3.58 Armadura principal de la zapata de medianeria.

Fuente: Elaboracion propia.

Caélculo del momento flector en la viga virtual

Mg=1.721.748,79 Kgf*cm
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Caélculo del momento de disefio para la losa

Mg= 1.154.140 Kgf*cm

Célculo de la armadura principal para la zapata de medianeria (viga virtual)

Momento reducido de calculo

we= 0,081

Comprobacion entre el momento reducido de célculo y el momento reducido
limite tedrico
Wimite=0,332

Comprobacién:
Wimite Hd
0,332 >0,081
Caélculo de la armadura necesaria de la zapata
ws= 0,088
Aq= 11,32 cm?/m

Caélculo de la armadura minima de la zapata

Omin= 0,0018
ASs min=5,04 cm?/m

Caélculo de la armadura real de trabajo para la zapata de medianeria
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Asrea= 11,32 cm?m

Célculo del nimero y disposicion de la armadura real de trabajo

Area nominal de los aceros comerciales
®=16 mm
An= 2,01 cm?

Calculo del niimero de barras

n°= 5,63
Redondeando

n°= 6 barras

Célculo del espaciamiento para 1m

C=16,70cm
Adoptando:
C=15cm

Caélculo del nimero de barras total paratoda la longitud

nt= 15,67 bharras
Redondeado:
nt= 16 barras
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Notacién final del namero de barras, diametro elegido y la separacion de las
barras
16 ® 16 C/ 15

Caélculo de la armadura principal para la zapata de medianeria (losa virtual)

Momento reducido de calculo

we= 0,035

Comprobacion entre el momento reducido de célculo y el momento reducido
limite tedrico
Wimite=0,332
Comprobacién
Wimite Hd
0,332 >0,035
Caélculo de la armadura necesaria de la zapata
os= 0,037
Aq= 6,46 cm?/m

Caélculo de la armadura minima de la zapata

Cl)min=0,0018
AS min= 8,28 cm?/m
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Caélculo de la armadura real de trabajo para la zapata

AsSrea= 8,28 cm?/m

Célculo del nimero y disposicion de la armadura real de trabajo

Area nominal de los aceros comerciales
d=12 mm
An=1,13 cm?

Calculo del nimero de barras

n°=7,32

Redondeando

n°= 8 barras

Célculo del espaciamiento de barras para 1m

C=12,50 cm
Adoptando:
C=10cm

Caélculo del nimero de barras total paratoda la longitud

nt= 12 barras
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Notacion final del nimero de barras, diametro elegido y la separacion de las
barras
12® 12 C/ 10

Comprobacion de los resultados obtenidos con el célculo manual y los resultados
obtenidos con el programa Cypecad 2014.p.

Tabla 3.17 Resumen del célculo de la zapata de medianeria que soporta al pilar P8.

Resultados del Cypecad 2014.p Resultados con el calculo manual
Dimensiones de la zapata Dimensiones de la zapata

a=175cm a=115cm

b= 350 cm b=230cm

h=80 cm h=50 cm

A= 61.250 cm? A= 26.450 cm?

Disposicion de la armadura en el lado "a" | Disposicion de la armadura en el lado "a"
9 ®20 C/20 12 ®12 C/10

Disposicion de la armadura en el lado "b" | Disposicion de la armadura en el lado "b"
17®20 C/20 16 ®16 C/15

Conclusién:

Se puede ver que el programa Cypecad 2014.p calcula un area de la zapata mayor que
la calculada manualmente, con un diferencia del 60,49 %, esto se debe a que el
programa considera la zapata de medianeria como exenta y no estd centrando la
carga, produciendo una descompensacion de los esfuerzos del terreno muy elevada y
esto a su vez genera mayor area en planta, altura y disposicion de armadura para la
zapata.
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En cambio con el célculo manual se decidid centrar la carga de la zapata de
medianeria con el método del tirante embebido en la viga de cimentacion, esto a su
vez uniformiza los esfuerzos en la zapata generando menor &rea en planta y a su vez
también menor altura y disposicion de armaduras en la zapata pero se incrementa el

momento en la base del pilar.

Fuente: Elaboracion propia.
3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1 CoOmputos métricos
Los computos métricos se desarrollaron en anexos, ver anexo A4.

3.6.2 Precios unitarios
Los precios unitarios se desarrollaron en anexos, ver anexo A5.

3.6.3 Presupuesto general
El presupuesto de la obra se desarrollé en anexos, ver anexo A6, pero aqui solo se dard el

monto al que llego y es de 1.942.489,85 Bs.

3.6.4 Especificaciones técnicas
Las especificaciones técnicas se desarrollaron en anexos, ver anexos A7.
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CAPITULO 4 APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

4.1.- Marco conceptual del aporte académico
Las escaleras autoportantes rara vez se construyen ya que no tienen ninguna ventaja con las

escaleras tradicionales, su teoria ya se presento en el capitulo 3.

4.2.- Marco teorico o alcance del aporte
Es disefiar una hoja electrénica Excel del dimensionamiento de escaleras autoportantes de

HC°AP° con descanso en voladizo.

4.3 Producto — Aporte
Se presenta el aporte académico y su guia de utilizacidon como una hoja electrdonica excel.

4.3.1.- Guia de utilizacién

Procedimiento de introduccion de datos para el célculo de la escalera autoportante con

descanso en voladizo.
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4.3.1.- Guia de utilizacién
Procedimiento de introduccion de datos para el célculo de la escalera autoportante con
descanso en voladizo.

1.- Introduccion de datos:
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4.3.2.-Disefio de escaleras autoportantes con descanso en voladizo

Se realizard el disefio de la (escalera N°1) que se encuentra en la planta baja de la

estructura.

Datos:

L1=2,70m

Li=1m

Hi=1,75m
Ho=1,75m

SC= 300 Kgficm?
Q.= 100 Kgf/cm?
fa= 210 Kgf/cm?
fy= 4.200 Kgf/cm?
fea= 140 Kgf/cm?
fyo= 3.652,17 Kgf/cm?
Yhoae = 2.400 Kgf/m®
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a) Geometria de la escalera

Figura 4.1 Vista en planta de la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 4.2 Vista en elevacion de la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

b) Trazado de la escalera

Figura 4.3 Ancho, huella, contrahuella y espesor de la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

Dimensiones Optimas para las escaleras tradicionales

Sacado del libro " Analisis y Disefio de Escaleras " autor Carlos Antonio Fernandez
Chea en la Pag. 6-7.

La altura maxima para peldafios sera de ¢=18,5 cm; el ancho minimo de la huella
sera de h= 27cm; el ancho minimo de cada peldafio sera de a=0,9 m para viviendas
aisladas y de a=1,2 m para edificios que cuentan con una sola circulacion, como
maximo a=2,4m.

El espesor de la losa tendré un rango de t=L/25 a t=L/20.

218



Para el trazado definitivo, ha de tenerse en cuenta que no suele permitirse que en un
mismo tramo haya mas de 14 peldafos.
Adopto una altura de los peldafios (contrahuella)
c=18cm
Adopto un ancho minimo de la (huella)
h=30cm
Adopto un ancho para los peldafios que esta en funcién al plano arquitectonico
a=1m

Célculo del espesor de la losa en la escalera

t=0,14 m
Pero por fines constructivos se adoptara
t=0,15m

Condicion a cumplir

Segun (Blondel) para edificios publicos se tiene que cumplir lo siguiente

66 cm > 64cm  Cumple

Dimensiones Gptimas para las escaleras autoportantes con descanso en voladizo
Sacado del Libro "Estructural concrete theory and desing” 4ta edition” del autor
M. Hassoum and Akthem Al-Manaseer en la pag. 671-674. Se refiere a las
dimensiones adecuadas u optimas de este tipo de escaleras para que no se
incremente los esfuerzos en las escaleras si pasamos de estos rangos.

Ancho de la escaleraa=4- 10 ft 6 1,20-3 m

Largo del tiro L=8-16ft 6 2,45-4,85m

Altura media de la escalera hn=10- 16 ft 6 3- 4,85 m
Espesor de lalosat=6-10in 6 15,2 cm - 25,4 cm
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Comparacion de las dimensiones de la escalera

a=lm estad en el rango indicado anteriormente
L=2,7m esta en el rango indicado anteriormente
hm=3,5m estd en el rango indicado anteriormente
t=15cm  estd en el rango indicado anteriormente

c) Caélculo del angulo de inclinacion de cada rampa

Angulo de inclinacion de la rampa 1

a1= 32,90°

Angulo de inclinacion de la rampa 2

az=32,90°
d) Calculo del namero de peldafios para cada rampa

Numero de peldafios para la primera rampa

n°1= 10 peldafios

NUmero de peldafios para la segunda rampa

n°2= 10 peldafios

e) Analisis de cargas en la escalera
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Cargas muertas

Carga de peso propio de la rampa 1

Volumen de todos los peldafios de la rampa 1

Vp]_: 0,27 m3

Volumen de la losa de la rampa 1

V11=0,48 I’T]3

Volumen total de la rampa 1

V11=0,75 I’T]3

Area equivalente de toda la rampa 1

A= 3,20 m?

Espesor equivalente de toda la rampa 1

ter= 0,23 m

Carga lineal de peso propio de la rampa 1

g1= 561,40 Kgf/m
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Carga de peso propio de la rampa 2

Las dimensiones son idénticas a la rampa 1 y es por eso que la carga de peso

propio es la misma que la rampa 1.

g2= 561,40 Kgf/m

Carga lineal de peso propio del descanso

qa¢= 720 Kgf/m

Carga lineal de acabado en la rampa 1 y rampa 2

Qar= 100 Kgf/m

Carga lineal de acabado en el descanso

Jad= 200 Kgf/m

Cargas vivas 0 sobrecargas de uso

Sobrecarga lineal de uso para la rampa 1 y rampa 2:

SCr= 300 Kgf/m

Sobrecarga lineal de uso para el descanso

SCd= 600 Kgf/m

f) Carga de disefio final en la escalera

La carga de disefio final en la escalera se lo mayorara con la siguiente combinacion mas

desfavorable de acuerdo a la norma Boliviana del hormigon armado (CBH-87).
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Para la rampa 1

gr. = 1.538,23 Kgf/m

Para la rampa 2

gre = 1.538,23 Kgf/m

Para el descanso Qd

= 2.432 Kgfim

g) Calculo de las fuerzas y los esfuerzos en las rampas y descanso de la escalera

Idealizacion estructural para el anélisis de la escalera autoportante

Se la idealizara la escalera como un pértico con un momento en el descanso, con los

apoyos empotrados.

Figura 4.4 Vista en planta de la escalera.
Fuente: Elaboracion propia.

Figura 4.5 ldealizacion de la escalera como un pértico con apoyos empotrados.
Fuente: Elaboracion propia.
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Hipdtesis de Carga

Cuando actla la carga viva en el tiro superior y el descanso de la escalera

Existe flexion en el tiro superior y compresion el tiro inferior.

Figura 4.6 Escalera con la carga viva en tiro superior y el descanso.

Fuente: Elaboracion propia.

Cuando actla la carga viva en el tiro inferior y el descanso de la escalera

Existe flexocompresion en el tiro inferior y traccion el tiro inferior.

Figura 4.7 Escalera con la carga viva en el tiro inferior y el descanso.

Fuente: Elaboracion propia.
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Cuando actua la carga viva en el tiro superior, inferior y el descanso de la
escalera
Existe flexocompresion en el tiro inferior y flexotraccion el tiro inferior y

torsion en el descanso.

Figura 4.8 Escalera con la carga viva en el tiro superior, inferior y el
descanso.

Fuente: Elaboracion propia.

h) Calculo de las reacciones y momentos se calculé con el programa SAP 2000 V.14.
Diagrama de Fuerzas Normales

Fag=7.710,97 Kgf
Feo=7.710,97 Kgf

Figura 4.9 Diagrama de fuerzas normales en la escalera.
Fuente: Elaboracion propia.

Diagrama de Momento flectores

Figura 4.10 Diagrama de momentos flectores en la escalera.
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Fuente: Elaboracion propia.

Mag=1.485,07 Kgf*m
Mmaxas= 623,86 Kgf*m
Mgsa= 608 Kgf*m
Mpg= 1.485,07 Kgf*m
Mmaxsp= 623,86 Kgf*m
Mgp= 608 Kgf*m
Mgc= 1.216 Kgf*m

Célculo del momento torsor
Como se puede ver en el diagrama de fuerzas normales, en el tiro superior existe
traccion y en tiro inferior existe compresion y es por eso que estas dos fuerzas

causan una contorsion en el descanso en el punto B y el valor del momento torsor es
de

T=608 Kgf*m

Diagrama de fuerzas cortantes

Va= 1.485,07 Kgf

Vea= 608 Kgf
Vpe= 1.485,07 Kgf
Vep= 608 Kgf

Vec= 1.216 Kgf
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i)

)

Figura 4.11 Diagrama de fuerzas cortantes de la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

Analisis de fuerzas producidas en las rampas y descanso que concurren en el nodo B
Existen dos fuerzas bien definidas de traccion en la rampa superior y de compresion en

la rampa inferior.

Figura 4.12 Fuerzas que concurren en el punto B de la escalera.
Fuente: Elaboracion propia.

Fc=Ft=7.710,97 Kgf

Célculo de los esfuerzos transversales en las rampas de la escalera

Como las fuerzas Fc y Ft son excéntricas en ambas rampas, entonces deberiamos poder
ubicar las fuerzas Fc y Ft al centro de cada rampa, al adicionar su momento respectivo

debido a la excentricidad.

Figura 4.13 Esfuerzos transversales en la escalera.
Fuente: Elaboracion propia.

f1=-10,28 Kgf/cm?

f,= 20,56 Kgf/cm?

f3= -20,56 Kgf/cm?
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f2= 10,28 Kgf/cm?

k) Calculo de las fuerzas horizontales transmitidos de las rampas al descanso
Con los esfuerzos transmitidos de las rampas al descanso se podra calcular las fuerzas
axiales actuantes en el descanso y con estas fuerzas se podré calcular el momento

flector horizontal que actla en el descanso.

Figura 4.14 Diagrama de esfuerzos horizontales en el descanso de la escalera.
Fuente: Elaboracion propia.

Célculo de las fuerzas axiales horizontales en el descanso

d=0,33m

F1= -2.156,89 Kgf

Fo= 4.313,78 Kgf

Fs=-4.313,78 Kgf

Fa= 2156,89 Kgf
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Figura 4.15 Fuerzas horizontales actuando en el descanso.

Fuente: Elaboracion propia.

Célculo de los momentos flectores horizontales del descanso

M®);=1.437,93 Kgf*m

M®),=1.437,93 Kgf*m

Célculo de los momentos flectores transversales del descanso

Figura 4.16 Momento flector transversal en el descanso de la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

M®)y= 608 Kgf*m

L) Calculo de la armadura por empotramiento
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El efecto de deflexion aumenta la flexion de las rampas y no se puede despreciar, aun
siendo pequena.

La formula se adoptd del libro "Concreto armado 11" de Juan Ortega Garcia - Pag. Ill-
32. La deduccion de la formula es extensa y por lo cual se decidié no mostrarla, pero

esta en el libro citado anteriormente.

Figura 4.17 Deflexion producida en la escalera.

Fuente: Elaboracion propia.

grd1= 653,38 Kgf

Mu=1.764,12 Kgf*m
Para el célculo de la armadura de empotramiento se elegira el mayor de los momentos,
el momento calculado en los apoyos Mag=1.485,07 Kgf*m ¢ el momento calculado
anteriormente.
Como se puede ver el mayor momento es Mu=1.764,12 Kgf*m.
Célculo de la armadura de empotramiento
Momento flector de disefio en los apoyos es

MO=176.412 Kgf*cm

Momento reducido de célculo
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ue= 0,088

Calculo de la armadura necesaria en las rampas de la escalera

os= 0,095

As= 4,38 cm?/m

Calculo de la armadura minima en la rampas de la escalera

0)min:0,0018

ASmin=2,16 cm?/m
Célculo de la armadura real de trabajo en las rampas de la escalera
La armadura real de trabajo en la losa sera la mayor de la armadura entre la
armadura necesaria y la armadura minima
ASrea= 4,38 cm?/m

Caélculo de la disposicion de la armadura real de trabajo en las rampas

Area nominal de los aceros comerciales

®=8 mm A= 0,503 cm?
®=10 mm A= 0,785 cm?
®=12 mm A=1,131cm?

Célculo del nimero de barras

®=8 mm N°=9
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®=10 mm N°=6
®=12 mm N°e=14

Célculo del espaciamiento de barras

®=8 mm C=15cm
®=10 mm C=20cm
®=12 mm C=25cm

Célculo del nimero de barras total

Np=5 barras

Notacion final, didmetro elegido y la separacién de las barras
5®12C/25

m) Armadura por traccién en la rampa superior
Puesto que el concreto es eficiente en compresion, el tramo inferior se disefia por
flexion. Sin embargo, el tramo superior se disefia como un elemento sometido a flexién

y traccion.

Calculo del refuerzo por traccion en la rampa superior
Para que el torsor sea lo menos posible en el descanso, el refuerzo provisto por
traccion en la rampa superior debe distribuirse lo mas cerca posible del borde

interior de la rampa, de este modo se busca reducir el brazo de palanca del par.

Figura 4.18 Ubicacion del refuerzo por traccién en la rampa superior vista en
planta.
Fuente: Disefio de estructuras de concreto armado, Teodoro E. Harmsen.
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Figura 4.19 Ubicacion del refuerzo por traccion en la rampa superior vista
transversal.

Fuente: Elaboracion propia.

1" tentativa de la armadura por traccion

As= 2,11 cm?

2% tentativa de la armadura por flexotracion

M= 3.855,485 Kgf*m

As= 0,96 cm?

Se elige la mayor de las dos armaduras
As=2,11 cm?

Se adopta la siguiente armadura

2012
Asr: 2,26 sz

Comprobacién

2,26cm? >2,11cm?>  Cumple
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n) Chequeo por torsion

Esfuerzo torsor resistido por el hormigon:

Tmin= 5,77 Kgf/lcm?

Esfuerzo torsor actuante en el descanso

= 0,36 Kgf/cm?

Comprobacion

5,77 Kgflcm? > 0,36 Kgf/cm?  No se disefia por torsion el hormigon resiste.

O) Calculo de las armaduras en las rampas de la escalera

Célculo de la armadura longitudinal positiva de las rampas 1y 2

Momento flector de disefio en larampaly 2
M= 62.386 Kgf*cm

Momento reducido de calculo

we= 0,031

Célculo de la armadura necesaria en las rampas de la escalera
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ws= 0,032
As= 1,47 cm?/m

Célculo de la armadura minima en la rampas de la escalera

(,Omin:0,0018
Asmin=2,16 cm?/m

Célculo de la armadura real de trabajo en las rampas de la escalera

La armadura real de trabajo en la losa sera la mayor de la armadura entre la

armadura necesaria y la armadura minima.

ASreai= 2,16 cm?/m

Célculo de la disposicion de la armadura real de trabajo en las rampas

Area nominal de los aceros comerciales

®=8 mm A= 0,503 cm?
®=10 mm A= 0,785 cm?
®=12 mm A=1131cm?

Célculo del nimero de barras

®=8 mm N°=5
®=10 mm N°=3
®=12 mm N°=2

Caélculo del espaciamiento de barras:

®=8 mm C=20cm
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®=10 mm C=35cm
®=12 mm C=50cm

Célculo del nimero de barras total :

Np= 5 barras

Notacion final, diametro elegido y la separacion de las barras:
5®12C/25

Caélculo de la armadura secundaria o de distribucion superior

Célculo de la armadura minima de la losa

(Dmin:0,00:I.S
Asmin=2,16 cm?/m

Armadura a un 25% de la armadura principal positiva:

Asos0=0,54 cm?/m

Célculo de la disposicion de la armadura para la distribucion superior
Area nominal de los aceros comerciales

®=8 mm A= 0,503 cm?
®=10 mm A= 0,785 cm?
®=12 mm A=1,131cm?

Célculo del nimero de barras

®=8 mm N°=5
®=10 mm N°=3
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®=12 mm Ne=2

Célculo del espaciamiento maximo de barras

Smax: 25cm

S2=3*t =45 cm

Célculo del nimero de barras total

Np= 5 barras

Notacion final, didmetro elegido y la separacién de las barras
5®10C/25

Célculo de la armadura longitudinal negativa en el descanso

Momento flector de disefio en el descanso
MOg=121.600 Kgf*cm

Momento reducido de calculo

1e= 0,060

Célculo de la armadura necesaria en las rampas de la escalera

ws= 0,064
As= 2,94 cm?/m

Calculo de la armadura minima en la rampas de la escalera
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(Dmin:0,0018

Asmin=2,16 cm?/m
Célculo de la armadura real de trabajo en el descanso de la escalera
La armadura real de trabajo en la losa sera la mayor de la armadura entre la
armadura necesaria y la armadura minima
ASrea= 2,94 cm?/m

Caélculo de la disposicion de la armadura real de trabajo en las rampas

Area nominal de los aceros comerciales

®=8 mm A= 0,503 cm?
®=10 mm A= 0,785 cm?
®=12 mm A=1,131 cm?

Célculo del nimero de barras para 1m

®=8 mm N°=6
®=10 mm N° =4
d=12 mm N°=3

Célculo del espaciamiento de barras para 1m

®=8 mm C=15cm
®=10 mm C=20cm
®=12 mm C=25cm

Célculo del nimero de barras total
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Np= 11 barras

Notacion final, diametro elegido y la separacion de las barras
11® 10 C/ 20

Caélculo de la armadura longitudinal positiva en el descanso

Momento flector de disefio en el descanso
M®™g=60.800 Kgf*cm

Momento reducido de célculo

we= 0,030

Célculo de la armadura necesaria en las rampas de la escalera

os= 0,031

As= 1,43 cm?/m

Calculo de la armadura minima en la rampas de la escalera

(Dmin=0,0018

Asmin=2,16 cm?/m

Calculo de la armadura real de trabajo en el descanso de la escalera
La armadura real de trabajo en la losa sera la mayor de la armadura entre la
armadura necesaria y la armadura minima.

ASrea= 2,16 cm?3/m
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Célculo de la disposicion de la armadura real de trabajo en las rampas

Area nominal de los aceros comerciales

®=8mm A= 0,503 cm?
®=10 mm A= 0,785 cm?
®=12 mm A=1,131cm?

Célculo del nimero de barras

d=8 mm N° =5
®=10 mm N° =3
®=12 mm N°e =2

Caélculo del espaciamiento de barras para 1m

®=8 mm C=20cm
®=10 mm C=35cm
®=12 mm C=50cm

Célculo del nimero de barras total

Np=5 barras

Notacion final, diametro elegido y la separacion de las barras
5®10C/25

Calculo de la armadura horizontal positiva del descanso

Momento flector de disefio en el descanso
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M™g= 143.793 Kgf*cm

Momento reducido de célculo

ug= 0,071

Célculo de la armadura necesaria en las rampas de la escalera

os= 0,076

As= 3,52 cm?/m

Calculo de la armadura minima en la rampas de la escalera

0)min:0,0018
Asmin=2,16 cm?/m

Calculo de la armadura real de trabajo en el descanso de la escalera
La armadura real de trabajo en la losa serd la mayor de la armadura entre la
armadura necesaria y la armadura minima
ASreal= 3,52 Cm2/m

Célculo de la disposicion de la armadura real de trabajo en las rampas

Area nominal de los aceros comerciales

®=8 mm A= 0,503 cm?
®=10 mm A= 0,785 cm?
®=12 mm A=1,131cm?

Célculo del nimero de barras
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®=8 mm Ne =7
®=10 mm Ne=5
®=12 mm N° =4

Célculo del espaciamiento de barras

®=8 mm C=15cm
®=10 mm C=20cm
®=12 mm C=25cm

Célculo del nimero de barras total

Np= 6 barras

Notacion final, diametro elegido y la separacidn de las barras
8® 10C/20
p) Comprobacion de los resultados obtenidos con el calculo manual y los resultados
obtenidos con el programa Cypecad 2014.p.
Tabla 4.1 Resumen del célculo de la escalera autoportante de H°A° con descanso en

voladizo.

Resultados del Cypecad 2014.p

Resultados con el calculo manual

Espesor de la losa de la rampa y descanso:
t=15cm

Disposicion de las armaduras a flexion
positiva en las rampas:

6d12 ¢/20

Disposicion de las armaduras secundaria o

Espesor de la losa de la rampa y descanso:
t=15cm

Disposicion de las armaduras a flexion
positiva en las rampas:

5®12 c/25
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de distribucidn superior en las rampas:
6®10 c/20

Disposicion de la armadura por traccion en
la rampa superior

Disposicion de las armaduras de flexion
positiva en el descanso:

5 ®10c¢/25

Disposicion de la armadura longitudinal
negativa en el descanso:

11 ®10 ¢/20

Disposicion de la armadura horizontal en

Disposicion de fas armaduras Secundaria o
de distribucion superior en las rampas:
5010 c/25

Disposicion de la armadura por traccion en
la rampa superior

2 ®12

Disposicion de las armaduras de flexion
positiva en el descanso:

6 @8 c/20

Disposicion de la armadura longitudinal
negativa en el descanso:

11®10 c/20

el descanso: Disposicién de la armadura horizontal en
6 ®10c/20 el descanso:

6 ®10 c/20
Conclusion:

Se puede ver que el célculo realizado con el programa Cypecad 2014.p y el célculo

manual son similares, tanto en el espesor de la losa para la rampa y el descanso y en alguno

de los armados, no teniendo mucha diferencia de armado, solo que con el calculo manual

se disefio la armadura de refuerzo a traccion para la rampa superior y el programa

Cypecad 2014.p no la realiza.

Fuente Efaboracion propia.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

CONCLUSIONES

Una vez finalizado con el disefio estructural del comando de policias — 1ra. seccién

provincia Avilés, las conclusiones que se obtuvieron son las que se mencionan a

continuacion:

a) Se pudo evidenciar que con la realizacion del disefio estructural con el programa
Cypecad 2014.p, existe un grado de error en comparacion con el calculo manual que
oscila entre un 3% a 15% en donde el programa esta mayorando las armadura, esto se

debe a que se utilizd una version de prueba de dicho programa en donde no se puede
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b)

d)

optimizar armaduras al maximo las armaduras, es por esto que el calculo manual en
todo caso es el mejor célculo que se puede realizar para la estructura, pero como el célculo
de toda la estructura nos costaria mucho tiempo realizarla se puede decir que el programa

es aceptable desde este punto de vista.

Las escaleras autoportantes con descanso en voladizo de HCA° no tienen ninguna
ventaja economica con respecto a las escaleras convencionales ya que necesitan un

armado y encofrado especial, simplemente se lo realiza por cuestiones estéticas.

Las cerchas de madera son estructuras que no tienen ninguna ventaja econémica con
respecto a las cerchas metélicas ya que son estructuras mas pesadas, su montaje en obra
requiere mano de obra especializada y su tratamiento para la madera es mas caro, €s

por ello que se lo realiza por fines arquitectonicos o de estética.

La utilizacién de viguetas pretensadas para las losas alivianadas en el entrepiso de la
estructura es adecuada ya que su longitud a cubrir no fue muy grande y las cargas son
las normales, pero si se tratara de lugares en donde hay areas amplias a cubrir y cargas

considerables lo mejor opcion fuese realizarla una losa casetonada.

Esta estructura no necesita juntas de dilatacion ya que la norma CBH-87 en el cap.
10.4, recomienda que en regiones humedas y de temperatura poco variable ( no mayor
de 10 °c ) se puede llegar hasta los 50m de largo y tomando en cuenta que esta

estructura esta entre los 38m de largo.

El tipo de zapata que se eligié para esta estructura estuvo en funcién al analisis y
clasificacion del suelo, que se obtuvo a nivel de la fundacion, adoptando para este tipo
de suelo las zapatas rigidas (tipo 1), en donde se pudo compararla con lo que realiza el
programa Cypecad 2014.p y la verificacidbn manual, ya que el programa solo realiza

zapatas rigidas o de tipo I.
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RECOMENDACIONES

Las recomendaciones mas importantes son las que se mencionan a continuacion:

a)

b)

d)

9)

h)

Se recomienda que para escaleras autoportantes con descanso en voladizo de H°A?° el
espesor de losa como minimo tiene que adoptarse 15 cm y como maximo 25cm, esto

con el fin de no sobrecargar la escalera y los esfuerzos no sean tan elevados.

Para el disefio de cerchas de madera se recomienda como seccién minima de disefio
27*3” y la longitud de las barras sean lo méas largas posibles hasta los 2.5 m, esto con el

fin de no poner muchas uniones y economizar.

Es necesario verificar a corte horizontal en la unién de la losa del entrepiso, ya que la
losa es alivianada con viguetas pretensadas, y las viguetas son de una resistencia mayor
a la de capa de compresion de la losa y al estar unidas deben trabajar en conjuntas.
Entonces al verificar garantizamos que no se desliza la capa de compresion de la

vigueta.

Se debera obedecer las recomendaciones, limitaciones que nos ofrecen las normas, para
que la estructura tenga un comportamiento 6ptimo y sea segura para el publico.
Para realizar un calculo estructural muy detallado es preciso conocer a fondo los

procesos Yy técnicas de construccion.

Cuando se tenga que escoger entre un elemento estructural y otro, se utilizara aquel

que sea mas econdmica, sin descuidar la seguridad y la calidad de la estructura.

Bajo la zapata deben disponerse siempre 10cm de hormigon de limpieza, para evitar

que el hormigon y el acero entren en contacto con el suelo y se pueda contaminar.

Es recomendable que el redondeo de los nimeros para todo el dimensionamiento de la

estructura sean multiplos de 5, con el fin de facilitar la ejecucion.
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)

K)

P)

El empalme por traslapo o solapo es el mas comun en nuestro medio, solo se lo puede

utilizar cuando el didmetro de las barras sea menor a 25mm.

Para el disefio de columnas el diametro de la armadura longitudinal ser4 como minimo
de 12mm, si se trata de seccidn rectangular tendra como minimo 4 barras de acero una
en cada vertice y si la seccion es circular tendra 6 barras de acero. La dimensién minima
cuando se trate de seccion rectangular sera de 25 cm y si la seccion es circular su

diametro sera de 25 cm.

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 sera de 8mm.

El didmetro minimo de la armadura transversal tanto para las columnas como para las
vigas serd de 6 mmm. La resistencia caracteristica del acero tendrd que ser menor o

igual a 4.200 kg/cm?.

Para el disefio de zapatas de hormigon armado se recomienda que la separacion
maxima de las armaduras sea de 30 cm y la minima de 10 cm. El didmetro minimo que

recomienda el libro del Ing. Calavera es de 10 mm.

Porque existe el peligro de congelacion del terreno la zapata debera disponerse a una
profundidad adecuada, para evitar que se hiele la base de la zapata y la profundidad

tendra que ser mayor o igual a 60cm.

En zapatas de hormigén armado se recomienda tomar en cuenta que el asiento

admisible debe estar comprendido entre 4 a 7cm.

Para zapatas pequefias es recomendable usar un canto constante y para grandes zapatas

usar un canto variable.
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q) El canto atil minimo en zapatas de hormigon armado sera de 25 cm y en zapatas de

hormigdn en masa de 35cm.
r)  Lainclinacion de la escalera debe estar comprendido entre 20°-45°

s) Para vigas de canto superior a 60cm, pero inferior a la mitad de su luz, se dispondra
armaduras de piel junto a los paramentos laterales del nervio, constituido por un sistema
de barras horizontales formando malla con los estribos existentes. La distancia entre si

tales barras 30cm como maximo, y emplear diametros mayores de 10mm para aceros

ordinarios.
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