1. ANTECEDENTES.
1.1. El Problema.

El crecimiento de la poblacion en edad escolar en los ultimos afios, ha generado que la
capacidad de la infraestructura de Unidades Educativas existentes en la ciudad de
Tarija sean rebasadas, una de ellas es la Unidad Educativa “Juan XXIII” que se
encuentra en el Barrio Aniceto Arce, establecimiento que quedo reducido ante la
demanda de alumnos que se incorporan afio tras afio, originando el hacinamiento de

los mismos.
1.1.1. Planteamiento.

Estadisticas proporcionadas por la direccion distrital de la provincia cercado
muestran un crecimiento de la poblacién en edad escolar que ocasiona el
hacinamiento en las unidades educativas de la zona del Distrito N° 9 (Barrios
Aniceto Arce, Narciso Campero, Pedro Antonio Flores, Constructor, Luis Espinal,
Moto Méndez, Salamanca, Andaluz, San Bernardo, 1° de mayo,2 de mayo , 6 de

agosto, 7 de septiembre y del barrio Juan XXIII).

La problematica del hacinamiento de la poblacion estudiantil se genera por las

siguientes causas:

= |ncremento de la matricula estudiantil.
= |nfraestructura existente rebasada.

= Falta de recursos econdmicos en el municipio para infraestructura.

Debido a esto surge la necesidad de plantear las siguientes alternativas de

solucion:

= Construccion de un blogue nuevo en la Unidad Educativa Juan XXIII (Tarija).



1.1.2. Formulacion.

Con la construccion de una nueva infraestructura, se puede solucionar el problema.
De manera que, en base al analisis planteado en el perfil de proyecto, la alternativa
que solucionara el problema, es la Construccion de la “Unidad Educativa Juan
XX (Modulo A).

1.1.3. Sistematizacion.

De la alternativa definida “construccion de una nueva infraestructura para la
Unidad Educativa Juan XXIII (Modulo A)”, entre los posibles tipos de cubierta
cerchas de madera, cerchas metélicas y de fundacion se tienen, Zapatas Aisladas

H°A° y Loza de fundacidn, cual sera la mas apropiada técnica y econdmicamente.

Dentro del desarrollo del disefo estructural se definira la alternativa de cimentacion,
la cual estard sujeta al estudio suelos. Ademas en funcion a la topografia y a los

planos arquitectdnicos el planteamiento estructural definido es:
Estructura de Cubiertas: Cerchas de madera.
Estructura de Entrepiso: Losa alivianada
Estructura de Edificacion: Estructura Aporticada H® A°,
Estructura de cimientos: Zapatas Aisladas H°A°

1.2. Objetivos.
1.2.1. Objetivos General.

Realizar el Disefio Estructural de la “Unidad Educativa Juan XXIII (Modulo A),

disefiada bajo las normas de célculo y disefio vigentes en Bolivia.



1.2.2. Objetivos Especificos.

1.3.

Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento, para la ubicacion

adecuada de la estructura.

Realizar el estudio de suelos, para determinar el esfuerzo admisible del terreno

de fundacién de la estructura.

Realizar el célculo y disefio estructural de todos los elementos estructurales de
H° A° de la edificacion.

Elaborar los planos estructurales del disefio de todos los elementos que componen
la estructura, para utilizar como guia en la ejecucion de la obra.

Realizar un presupuesto detallado de los items que corresponden al desarrollo
del proyecto.

Desarrollar el cronograma de las actividades de la ejecucién del proyecto.

Justificacion.

Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de ingenieria civil son

las siguientes:

1.3.1. Académica.

Desarrollar un proyecto para profundizar y poner en préctica los conocimientos

acerca del disefio de estructuras, adquiridos en los afios de formacién universitaria,

ademas de ser un aporte a la sociedad, destinado a superar un problema, eminente en

la educacion y de esta manera se pueda concluir con éxito.

1.3.2. Técnica.

Con la utilizacion de paquetes computarizados (SAP-2000, CYPECAD), se

realizara el analisis y disefio de la estructura idealizada para luego comparar con el

calculo y disefio manual.



Después de un analisis de cubierta metalica vs madera, viendo las ventajas,
desventajas y costos de las mismas en el analisis de alternativas en el perfil de
proyecto de grado I, se tomd como alternativa utilizar cerchas de madera, tomando
como base los planos arquitectonicos, ademés de uniformizar estéticamente a todo el

colegio.
1.3.3. Social-Institucional.

Colaborar a la Honorable Alcaldia Municipal de Tarija, con el disefio estructural y
un presupuesto referencial del proyecto, el mismo que permitird buscar
financiamiento para su posterior construccion y con este solucionar el problema del
hacinamiento estudiantil, que presenta actualmente la Unidad Educativa “Juan
XXIII”.

1.4. Alcance del proyecto.

Para lograr el desarrollo del proyecto se tomo en cuenta, la informacion previamente
otorgada por la Oficialia Mayor Técnica de la Alcaldia Municipal de Tarija y la
direccion de la U. E. Juan “XXIII”,

El mismo que contempla el disefio estructural de la Unidad Educativa Juan XXIII

“modulo A”.

4 Estudio Topografico: Se realizara el levantamiento topografico del terrreno
utilizando el equipo topogréafico (estacion total), se utilizara el programa LAN
CAD, para generar un plano de curvas de nivel.

4 Estudio de suelos: se realizara el estudio de suelos con los ensayos de SPT Y
CONO HOLANDES, para determinar la capacidad portante maxima del
suelo.

Se realizara el estudio en el laboratorio de suelos, de la U.A.J.M.S. con
muestras tomadas en el lugar de emplazamiento, para clasificar el suelo.

4 Disefio y célculo estructural de elementos de H°A?° (vigas, columnas, zapatas,
losas y gradas ), en base a los parametros de norma Boliviana del H°AP°
CBH-87.



4 Analisis y disefio de la estructura de cubierta con elementos de madera, en
base al manual de disefio para madera del grupo Andino.

4 Elaborar las especificaciones técnicas para la ejecucion del proyecto.

4 Realizar los computos métricos y el analisis de precios unitarios de la obra.

4 Realizar el presupuesto general de la obra.

4 Realizar cronograma de ejecucion de actividades con la ayuda del programa
MICROSOFT PROYECT.

4 Se realizo el plano de instalaciones eléctrica.

4 Elaboracion del informe del proyecto.
1.5. Localizacion

El proyecto (Construccion de la Unidad Educativa Juan XXI11), se encuentra situado
en la provincia cercado del departamento de Tarija, al este de la ciudad de Tarija,
barrio Aniceto Arce que corresponde al distrito N° 9, Calle Tomas Frias entre Hugo
Banzer y pasaje J.L. Boyan. Entre las coordenadas geograficas 21°32°12"" de latitud sur
y 64°43°29°" de longitud oeste y una altitud media de 1800 msnm.

Ubicacion del proyecto:

Pais: Bolivia
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1.6. Informacion socioecondémica relativa al proyecto

Dentro de los aspectos econdmicos, se analizara la tenencia de la tierra y las actividades

econdmicas de las familias, los mismos que se describen y analizan a continuacion.
1.6.1 Tendencia de la tierra y uso de suelos.

El espacio territorial se clasifica en: Area residencial, area no edificada, vias , areas
verdes , area productiva, equipamiento de educacion, salud, deportivo,
administrativo, comercio, transporte, industrial, servicios publicos y equipamiento

diverso.
1.6.2 Principales Actividades Econdmicas de Las Familias

De las pequefias industrias 0 empresas citadas anteriormente se caracterizan por un

comercio formal, es decir la venta de los productos es directa al consumidor.

En este sentido el distrito solo presenta dentro del comercio formal una serie de
pequefias tiendas de abarrotes, que abastecen con diversos productos a la poblacion,

que por lo general con compras realizadas al por menor.
1.7 Servicios basicos existentes.

1.7.1  Servicios de Educacion

Educacion formal

La unidad educativa  Juan XXIII, ubicado en el barrio Aniceto arce el cual
funciona en el turno mafana y turno tarde. Esta unidad cuentan con servicios
basicos y equipamiento; sin embargo, la construccion ya esta deteriorada, por que
dicha unidad fue fundada en febrero en el afio 1977, con el nivel primario y luego
por la demanda poblacional estudiantil esta se fue acomodando para nuevos ciclos.
De ahi que la infraestructura de la unidad en estudio, todos sus ambientes enfrentan
problemas para poder cubrir las necesidades de trabajo de los estudiantes, debido a

la insuficiencia de infraestructura adecuadas.



Se tiene que la relacion superficie construida de los establecimientos educativos
con loas alumnos es de aproximadamente un metro cuadrado por alumno, este dato
esta por debajo de lo requerido que es de 3 m? por alumno de la superficie
construida segun la direccion distrital de educacion de la provincia cercado.

Otro aspecto importante que se puede observar es lo relacionado con la poblacién
del distrito y la poblacién que asiste a las unidades educativas del mismo.
relacionando ambas poblacionales se deduce que aproximadamente solo un
53.98% de la poblacién en edad escolar del sector , acuden a la unidad educativa
y el resto en los Gltimos afios lo estan haciendo a otros colegios por las ventajas
comparativas que le ofertan tales como : comodidad ambientes exclusivos para a

areas técnicas , campos deportivos, etc.

NUmero de alumnos

Alumnos 2006 2007 2008 2009 2010
Turno Mafana 351 366 374 324 266
Turno Tarde 478 442 366 364 343
Total de Alumnos 829 808 740 688 609

Fuente: Unidad Educativa Juan XXIII (Dir. De cada Turno) Elab: Propia

Niveles y numero de alumnos por turno gestion 2010

Turno Inicial Basico | Intermedio Medio
Mafiana (JUAN XXI11) 55 0 113 230
Tarde(JUAN XXI1I1) 74 321 23 0
TOTAL 129 231 146 230

Fuente: Direccion Distrital de Educacion de la Provincia Cercado Elab: Propia




1.7.2 Servicios de Salud.

Medicina convencional

La Medicina convencional que presenta el distrito no puede proporcionar asistencia
médica en muchos casos de distintas enfermedades de la poblacion.

Por lo que el distrito solo cuenta con un centro de salud que brinda atencién
primaria como también asistencial , este centro no cuenta con camas hospitalarias
por lo que no atienden a los pacientes que necesitan internacion , enviando a estos
al como a los que requieren de atencion de especialistas al Hospital “ San Juan de

Dios” o en caso contrario a la caja con seguro social.

Medicina tradicional

En el distrito existen personas conocidas Yy populares en la ciudad, que todavia,
practican la medicina tradicional, a la que acude gran parte de la poblacion, a pesar

de los avances tecnoldgicos de la ciencia.
1.7.3 Vivienda.

En cuanto a la tipologia de la vivienda se clasificaron 4 categorias para realizar
una diferenciacién: A, B,C, y D, En la categoria A se encuentran las viviendas
costosas aisladas con o sin jardin de buenos materiales y buen acabado. En la
categoria B se encuentran las viviendas econdémicas, generalmente viviendas de
planes. En la categoria C se encuentran las viviendas sin revoques de adobes,
generalmente sin amullar y en la categoria D esta los edificios comerciales o

departamentos.

En relacion ala categorizacion de la tipologia descrita, el estado o calidad de la
vivienda sigue en el distrito y en cada uno de los barrios caracteristicas dadas ,
resultado de ello es que la mayoria de las viviendas van de un regular a mal

estado.



El distrito se caracteriza que un buen porcentaje de las viviendas estan construidas
con ladrillo en un 46,66 % en promedio; con adobe en un 51.3% y con bloque en un
2.04%.

1.7.4 Agua potable

En el saneamiento baésico, la institucién encargada de dotar el servicio de agua
potable y alcantarillado en el distrito como en toda la ciudad es COSAALT

(Cooperativa de servicios de agua potable y alcantarillado Tarija)

La cobertura de dichos servicios es muy diferente, debido a la situacién tanto
geografica como topografica de los barrios, los barrios de la parte sur, cuentan con
un porcentaje mayor de cobertura de servicios basicos, que los barrios de la zona

alta.

Existen muchos factores que obstaculizan entre otros, la mayor cobertura de los
servicios ,tal es el caso de la situacion socio econémica de los barrios , que en

situaciones extremas no permiten cubrir con el servicio.
1.7.5 Alcantarillado y Letrinas.

Con relacion al servicio de alcantarillado sanitario el promedio aproximado de

cobertura es del 78% en el distrito.

Por ultimo, existe otro servicio de saneamiento que en el distrito tiene un
alcance promedio aproximado de un 80.33% , siendo beneficiados con mayor
cobertura del servicio los barrios que se encuentran mas cerca de la ciudad; la
empresa encargada de dotar el servicio es EMAT (Empresa Municipal de Aseo

Tarija)
1.7.6 Energia Eléctrica

La institucion responsable de proporcionar Energia Eléctrica es SETAR

(Servicios Eléctricos Tarija).



La cobertura del servicio de energia eléctrica domiciliaria tienen un porcentaje
promedio en el distrito de 89,16 %, constituyéndose en proporcion significativa para
el distrito con relacion al servicio de alumbrado publico, el mismo que tiene
cobertura promedio de 70.8%, siendo el servicio de menor alcance los que se

encuentran mas a la periferia dentro del distrito.
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2.

MARCO TEORICO.

2.1. Levantamiento topografico.

Los levantamientos topogréficos se realizan con el fin de determinar la
configuracién del terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra.

En un levantamiento topogréafico, con la estacion total, se toman los datos
necesarios, para su posterior representacion grafica del area en estudio.

Una de las grandes ventajas de levantamientos con estacion total es que la toma
y registro de datos es automatico, eliminando los errores de lectura, anotacion,
transcripcion y calculo; ya que con estas estaciones la toma de datos es
automatica (en forma digital) y los célculos de coordenadas se realizan por
medio de programas de computacion incorporados a dichas estaciones.
Generalmente estos datos son archivados en formato ASCII para poder ser leidos

por diferentes programas de topografia y disefio geomeétrico.

2.2. Estudio de suelos.

Para la exploracion de suelos, uno de los métodos mas utilizados, es el S.P.T,
ademas de ser muy econémico.

El mismo que nos permite determinar las caracteristicas, espesor Yy
estratificacion de los materiales que se encuentran en el subsuelo, asi como
también permite conocer la resistencia a la penetracion en funcion del nimero
de golpes (N) de los diferentes estratos que conforman el subsuelo a diversas
profundidades. Esta normalizado desde 1958 por la Norma D1586.

Este equipo tiene preferencia de uso, cuando se encuentran suelos finos, es decir
limos y arcillas, en cambio, para suelos arcillosos, presenta bastantes
dificultades de interpretacion, no se lo recomienda para suelos granulares, que
contengan gravas debera de tenerse cuidado con la influencia que genere el
tamafo de particulas del suelo.

Se inspeccionara el sitio del ensayo, para prepararlo, limpiando el mismo y

ubicando los puntos de estudio.
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El ensayo consiste en hincar un muestreador partido 45 cm de largo colocado al
extremo de una varilla AW, por medio de un martillo de 63,5 kg, que se deja
caer libremente desde una altura de 76 cm, para penetrar cada 15 cm, cuando se
haya penetrado la profundidad deseada, se debe detener el conteo registrando el
numero de golpes necesarios El valor normalizado de penetracion N es para 30

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

= N es mayor de 50 golpes

= No hay avance luego de 10 golpes.
Luego se debe extraer el cono, se debe ampliar el hueco con las herramientas
manuales y extraer una muestra de aproximadamente 1000 g. aparte de una
muestra de 50 g. para la medicion de la humedad natural, y el posterior estudio
de suelos.
Todo el equipo necesario se lo conseguira del laboratorio de la Alcaldia

Municipal, en donde también realizara los estudios de suelos.
2.3. Disefio arquitecténico.

El disefio arquitectonico tiene como objetivo, satisfacer las demandas por
espacios habitables, tanto estético, como tecnoldgico, ademas presenta
soluciones técnicas, constructivas, para los proyectos. Sin embargo el disefio
arquitectonico influye en el planteo estructural.

Los planos arquitectonicos aprobados, fueron proporcionados por la Alcaldia

Municipal.
2.4. ldealizacion de la estructura.

La idealizacion de la estructura se realiza de acuerdo al plano arquitectonico,
estudio de suelos, topografia del terreno y criterio del ingeniero, para plantear la

forma de la estructura de sustentacion de la cubierta, edificacion y fundacion.

12



2.4.1. Sustentacion de la estructura de cubierta .

Se lo realiza de acuerdo al tipo de cubierta y materiales a utilizar, pueden ser
cubiertas de teja colonial, , calamina, losa de H°A?°, para cada uno de estos se lo
puede realizar con cerchas de madera o metalicas, exceptuando la losa de H°A®.

Se debe determinar la forma de las cerchas, con pendientes de acuerdo al plano
arquitectonico.

En nuestro caso se realizard una cubierta de Teja colonial (determinado de acuerdo
los tipos de tejas que existe en muestro medio y a sus especificaciones), con cerchas

de madera de acuerdo a los planos arquitectonicos.

Las armaduras de madera presentan grandes ventajas para la construccion de techos,
estas son: su reducido peso propio (lo que facilita su montaje), su capacidad de
cubrir grandes luces, y se ajustan a muchas formas de perfiles para techos.

Una armadura es una estructura reticulada, con un sistema de miembros ordenados y
asegurados entre si, de modo que los esfuerzos transmitidos de un miembro a otro
son de compresién o de tension axial. Basicamente una armadura esta compuesta por
una serie de triangulos, porque el triangulo es el Unico poligono cuya forma no

puede cambiarse sin modificar la longitud de uno o mas de sus lados.
Con respecto a los techos soportados por armaduras:

-Una crujia es una parte de la estructura del techo limitada por dos
armaduras adyacentes; la separacion entre centros de las armaduras es el

ancho de la crujia.

-Una correa es una viga que va de armadura a armadura, y que les transmite

las cargas debidas a nieve, viento y el peso de la construccion del techo.

-La parte de una armadura que se presenta entre dos nudos adyacentes de la

cuerda superior se llama celosia.
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-La carga llevada al nudo de una cuerda superior o punto de celosia es, por
lo tanto, la carga de disefio del techo en kilogramos por metro cuadrado,
multiplicada por la longitud de la celosia y por el ancho de la crujia; a esto

se le llama una carga de celosia.
2.4.2. Sustentacion de la edificacion.

La sustentacion de la edificacion estd de acuerdo al criterio del ingeniero para elegir
entre una estructura aporticada de H°A®, muros portantes, estructura de madera; de
acuerdo al tipo de estructura y funcionalidad que va a tener, tomando en cuenta el

tamano de las aberturas, luces que debe cubrir, topografia del terreno y tipo de suelo.

En nuestro caso sera una estructura aporticada de H°A®, tomando en cuenta que la
construccion es una estructura de 2 plantas y al estudio de alternativas que se hizo en
el perfil, ya que la funcionalidad de la estructura es para una Unidad Educativa.

2.4.3. Fundaciones.

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

En nuestro caso se realizard una fundacion con zapatas aisladas o loza de fundacién,

las que seran definidas de acuerdo al estudio de suelos posterior.
2.5. Disefio estructural.

El disefio estructural estara de acuerdo a la idealizacion de la estructura, tomando en
cuenta los materiales ya establecidos.

Este esta dividido en tres etapas, cubierta, sustentacién de la edificacion, fundacion.

Se seguird la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87, para el disefio de la
sustentacion de la estructura y fundaciones.

El manual del grupo Andino para el dimensionamiento de las cerchas para la cubierta.
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2.5.1. Estructura de sustentacién de cubierta.

La cubierta es el elemento estructural que cierra la parte superior de un edificio y
tiene la mision de proteger su interior contra las inclemencias atmosféricas (lluvia,
viento, granizo, calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de
cubricion, ejercen una influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.
Las diferentes pendientes o inclinaciones de las cubiertas dependen de los materiales
usados para techar, de las circunstancias del clima y de la finalidad a que se destine
el local cubierto.
Carga de viento
En el caso de cubiertas se debe tomar en cuenta la influencia del viento para lo cual
se necesita un estudio detallado del sotavento y el barlovento.
La ecuacion para determinar dicha presion es:
qv =k = (V*/16.3)

Donde:

gv: es la carga del viento en (Kg/m2)

K: coeficientes de seguridad de acuerdo a la inclinacion de la cubierta

V: velocidad del viento m/s

Figura 3.2. Barlovento y Soravento

Barlovento ,-/-\/ - e Sotavento
cla - ?\ cla

- } NUSN
> o \\52/

En general existen dos aspectos a considerar en el dimensionamiento inicial de una

cercha o armadura:

Definicion.- Las cerchas son estructuras planas de perimetro en forma poligonal,
constituida por elementos longitudinales o cuerdas y barras verticales o diagonales

sometidas principalmente a esfuerzos de traccion o compresion.
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Una estructura isostatica totalmente logra su estabilidad mediante una estructura
base que es el tridngulo, y asegura su estabilidad si al triangulo base se le aumenta

dos barras formando un nudo.
Grado estatico = 2-N° de nudos — N° de barras — N° de reacciones

Clasificacion De La Madera.- Segun el Manual de disefio para maderas del grupo

andino, las maderas han sido agrupadas en tres grupos estructurales (grupo A, grupo

By grupo C), en funcion de su resistencia y densidad basica Ver. Cuadro N°3

Comercializacién De La Madera.- Debido al proceso de cortes sucesivos y

cepillado, las piezas de madera experimentan disminuciones progresivas en las
dimensiones de su seccion transversal, haciendo diferentes las medidas iniciales
denominadas nominales o equivalentes comerciales, y aquellas que finalmente

presenta.

La comercializacion de la madera se realiza por lo general en funcién de las
dimensiones iniciales, o sea de las nominales, y que Gnicamente se utilizan como
referencia al comprador, ya que las dimensiones resultantes son menores. La
diferencia es originada ademas por las pérdidas de corte y cepillado, por las
contracciones naturales de la pieza debidas a la disminucion del contenido de

humedad durante el secado.

En el Ver. Cuadro N° 1se presenta un cuadro con las dimensiones reales y

equivalentes comerciales, cabe hacer notar que las dimensiones reales son las que se

usan en el disefio y las que se deben tener al momento de la construccion.

Esfuerzos Admisibles.- Los esfuerzos de disefio que se presentan a continuacion son

exclusivamente aplicables a madera estructural que cumple en su totalidad con las

condiciones minimas requeridas. Ver. Cuadro N° 2

Modulo De Elasticidad.- Se considera el moédulo de elasticidad o de Young (E)

aplicable para elementos en flexion, traccion o compresion en la direccion paralela a

las fibras.
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Para cada grupo se presentan dos valores, en general debera utilizarse el indicado
como Emin. El valor Epomedio podra utilizarse solo cuando exista una accion de

conjunto garantizada, como en el caso de viguetas y entablados. Ver. Cuadro N° 3

Deflexiones Admisibles.- Las deflexiones admisibles en vigas, viguetas o

entablados de piso o techo dependen del uso al que se destine la edificacion. Las
deformaciones deben limitarse para que la estructura o elemento cumpla con su
funcién adecuadamente, para evitar dafios a elementos no estructurales y acabados,

asi como para evitar efectos perjudiciales a la estructura misma y a su apariencia.

Las deflexiones deben calcularse para los siguientes casos Ver. Cuadro N°4

- Combinacion mas desfavorable de cargas permanentes y sobrecargas de
servicio.
- Sobrecargas de servicio actuando solas.
Los valores indicados en la primera columna (con cielo raso de yeso), deben ser
utilizados cuando se tengan cielos rasos de yeso u otros acabados que pudieran ser
afectados por las deformaciones; en otros casos deben utilizarse los valores de la
segunda columna (sin cielo raso de yeso). L es la luz entre caras de apoyos o la

distancia de la cara del apoyo extremo, en el caso de volados.

Las deflexiones en vigas deben ser calculadas con el modulo de elasticidad Enin del

grupo de la madera estructural especificado. Para entablados debe utilizarse el

Epromedio-

Las deflexiones en viguetas y elementos similares pueden también determinarse con
el Epromedio, Siempre y cuando se tengan por lo menos elementos similares, y sea

posible una redistribucion de la carga.

Recomendaciones Constructivas.- En general existen dos aspectos a considerar en el

dimensionamiento inicial de una cercha o armadura: La forma exterior o contorno,
que para una luz determinada se refiere a la altura de la cercha o su pendiente, y la

distribucion interna de las barras, que es funcion de su méaxima longitud
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recomendable y la necesidad de su triangulacion para transmitir las cargas a los
apoyos. La ubicacién de las correas que reciben la cobertura influye también en la

ubicacién 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 flexién 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.

En el Ver. Cuadro N° 4 figura se muestran algunas formas mas comunes en

armaduras de madera y que tienen un rango de luces econémico desde los 6 a 12
metros (estas recomendaciones se refieren principalmente a armaduras ligeras, sin
embargo es posibles disefiar armaduras de madera para cubrir luces mayores,

haciendo uso de otras configuraciones, tipos de elementos y detalles constructivos.)

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

h = altura de la armadura

L = longitud del tramo horizontal considerado

Espaciamiento.- El espaciamiento mas econdémico depende del costo relativo de las

armaduras, de las correas y cobertura. Es conveniente usar el mayor espaciamiento
entre armaduras porque resulta por lo general, en el disefio mas econdémico. El
incremento en costo (en la armadura) por mayor espaciamiento es minimo

comparado con el ahorro por area cubierta.

Debe utilizarse por lo general aguel espaciamiento igual a la maxima luz que cubran

las correas mas econémicas.
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Configuracion Interna.- La configuracion de los elementos internos de la armadura

debe resultar en pafios tales que reduzcan el nimero de nudos. Por otro lado, los
nudos deben también reducirse a un minimo debido al alto costo de mano de obra

involucrado en su fabricacion total. Debe considerarse ademas:

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

- Que la flexion 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 mas desfavorable aun.

- Que el &ngulo 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.

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 pequerfios..

Esfuerzos Admisibles Y Mddulo De Elasticidad.- En caso de que el espaciamiento

entre armaduras sea de 60 cm o 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

ningln incremento y el médulo de elasticidad minimo (Emin).

La forma exterior o contorno, que para una luz determinada se determina la altura
de la cercha o su pendiente, y la distribucién interna de las barras, que es funcién de
su maxima longitud recomendable (6-12 m) y la necesidad de su triangulacion para

transmitir las cargas a los apoyos. La ubicacion de las correas que reciben la
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cobertura influye también en la ubicacién de los nodos y por consiguiente en el

namero de parios.

Miembros y Nudos De Armaduras.-

En armaduras de madera se usa por lo general elementos simples y multiples. La
combinacion maés apropiada de elementos depende de la magnitud de las cargas, de

las luces por cubrir y de las conexiones adoptadas.

Las tres formas mas comunes de configuracion de armadura son las que se muestran

a continuacion en la figura 6.3

a) Armadura ligera de madera de
un solo elemento, con placas de
conexion clavadas.

b) Miembros de madera pesada
con placas de conexién de acero y
nudos atornillados.

c) Miembros con varios elementos
con nudos empalmados con

cubrejuntas de madera vy
embernados.
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El tipo de miembro individual, con todos los miembros en un solo plano, el cual se
muestra en a), es la que se usa con mayor frecuencia para producir la armadura

simple Fink o W, con miembros cuyo espesor es por lo general de 2 pulgadas.

En armaduras més grandes se puede usar la forma que se muestra en c), con
miembros que constan de varios elementos de madera. Si el elemento trabaja a
compresion, se disefiard, por lo general, como una columna formada por varios
miembros. Para claros pequefios, los miembros son por lo general, de dos elementos
con espesor de 2 pulgadas; sin embargo para claros grandes o cargas pesadas, los

elementos individuales sobrepasan las 2 pulgadas de espesor.

En la denominada armadura pesada, los miembros individuales son elementos
grandes de madera, que por lo general presentan un solo plano, como lo muestra la
figura c). Un tipo comln de nudo para este caso, es en el que se usa placas de acero

unidas con tornillos tirafondo o pernos que la atraviesan.

Aungue los miembros de madera tienen una resistencia considerable a la traccion,
no es sencillo construir uniones que resistan a tension, en especial si las armaduras
son de madera pesada. Asi como una solucion a esto en la actualidad se
acostumbra a que los miembros de la armadura sujetos a tension sean de acero (con
excepcion a las cuerdas); como asi también es muy comun que se construyan
armaduras en que solo las cuerdas son de madera, y todos los elementos interiores

son de acero.
REQUISITOS DE RESISTENCIA Y RIGIDEZ

Cargas.

Las armaduras se deben disefiar para resistir las cargas aplicadas (el ingeniero
deberd identificarlas y determinar la magnitud de las mismas). También se debe
tomar en cuenta cargas de montaje o construccion, y algunas otras cargas especiales.
En el caso de que una cuerda inferior soporte un cielo raso, se debe considerar una

carga minima de 30 kg/m?.
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Deflexiones.

Para el calculo de las deflexiones el “Manual de Diserio para Madera del Grupo
Andino” acepta los métodos de calculo habituales en la practica de la ingenieria,
como ser las deflexiones elasticas por métodos de trabajos virtuales que suponen las
articulaciones como perfectas e indeformables. Cabe sefialar que con el desarrollo
de la tecnologia, los programas computacionales realizan el calculo de las
deflexiones mediante el método matricial (método mas exacto); por lo tanto ya no
seré necesario realizar los célculos de manera manual, por lo que en este capitulo en
la parte de tutoriales de programas, se realizard el procedimiento para encontrar
éstas deflexiones por medio de los programas computacionales (ya sea en
“SAP2000”) Siendo ya calculadas las deflexiones ‘“elasticas” lo que la norma
recomienda es: “Si la armadura ligera es tipo Fink o abanico, y cuyas uniones son
clavadas, y son fabricadas con cartelas de tableros contrachapados se debe utilizar la
férmula siguiente para hallar la deflexion méxima en una barra de la cuerda inferior:

4 4n4
5, =1.75 1.15-5+WE|10 cm

0 = deflexion elastica en cm.

W = carga repartida en las cuerdas inferiores (kg/m).

E = mddulo de elasticidad axial en kg/cm?.
| = inercia de la seccion transversal en cm®,
L = longitud de la barra analizada (perteneciente a la cuerda inferior) en mts.

Las deflexiones admisibles deberan cumplir con lo estipulado en el capitulo 3, y en
caso de que la armadura soporte elementos fragiles (como soporte de cielo raso de
yeso u otros acabados), las deflexiones se deben limitar a las deflexiones maximas

admisibles dadas en el capitulo antes mencionado.

22



En armaduras ligeras por lo general no se considera la contraflecha, pero si por una

razon especifica es necesaria, se recomienda que sea del orden de %OO de la luz de

la armadura.
Esbeltez.-
El valor maximo de la relacion de esbeltez para el disefio seré:
Para elementos sometidos a cargas
<50 axiales de compresion
Ao I—ef :
SRR Para elementos sometidos a cargas
d <80— axiales de traccion.

En el caso de cuerdas sometidas a compresion, habra dos relaciones de esbeltez, una
en el plano de la armadura y otra fuera del mismo. En el plano de la armadura, la
dimension de la seccion transversal que es resistente al pandeo sera el alto o peralte
de la cuerda: h. Fuera del plano de la armadura, la dimension resistente sera la base:
b si se trata de una seccion Unica de madera solida. Cuando se trate de cuerdas con
mas de una escuadria (elementos multiples) el ancho equivalente para el pandeo
dependera de la forma de conexion de los elementos maltiples y sus espaciadores.
El disefio debe hacerse para la mayor relacion de esbeltez que presenta el elemento,

considerando la longitud efectiva para cada direccion.

Longitud Efectiva.- La longitud efectiva de los distintos elementos de una

armadura se determinara segun lo estipulado en la Tabla 6.2

Elemento d Lef
Cuerda h 0.4(L,+L5) 6 0.4(L>+L3) *
Sector de cuerda entre correas b Lc
Montante o diagonal b 0.8Lg4
* Nota: Si la longitud efectiva de uno de ellos es menor que 0.80 de la longitud
efectiva de la adyacente, se tomara como longitud efectiva de calculo 0.90 de
la longitud mayor; en caso contrario se tomara el mayor promedio de las luces
adyacentes.
Tabla 6.2.
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L = mayor promedio de los
tramos consecutivos

L1+L2 ., L2+L3
=Tt e =10

2 2

Si la longitud de uno de los tramos es menor que 0.80 de la luz mayor, se tomara el
mayor promedio de las luces adyacentes.

Cuerdas con Carga en el Tramo.-

Este tipo de elementos deben disefiarse a flexo-compresion; donde las cargas axiales
son obtenidas mediante un primer analisis de la armadura con cargas concentradas
en los nudos, y los momentos flectores son determinados suponiendo que las
cuerdas se comportan como vigas continuas apoyadas en los extremos de las

diagonales y montantes.

Para los casos descritos en la Tabla 6.3 pueden usarse las formulas de momento.

w

IEEEEETEEEEEEXEEE
L

Cuerdas Superiores:

Tabla 6.3 férmulas de momentos
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2.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion.
e VIGAS

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion.
Solamente se analizara el caso de secciones rectangulares de hormigén armado,

ya que el proyecto esta disefiado con vigas rectangulares.
- Calculo a Flexion simple

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

siguientes:

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad v s

Cuadro Ne 3.16
Md = 75 * M

Luego calculamos el momento reducido de calculo:

My

- 2
bW*d *fcd

Hy

Donde:

bw = Ancho de la viga

d=Es la distancia del borde méas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura mas traccionada (también llamado “canto 1til”)

fcd =Resistencia de disefio del hormigén.
Se calculara el valor plim, se obtiene del cuadro Ne3.15

Si wim > pd nO necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la

pieza no necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una
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armadura que soporte los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que
se mencionan a continuacion:
Con el momento reducido cuadro Ne 3.17 determinamos la cuantia geométrica
para determinar la armadura para el momento flector tanto positivo como
negativo: f
As = w*bw*d *—cd

fy d
Con la cuantia geométrica minima del cuadro Ne 3.16. y encontramos la
armadura minima necesaria en la pieza.

A in :‘u*bw*d

mi

El area de armadura final sera el mayor de los dos valores encontrados
Si plim <pd necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la
pieza necesita armadura de compresion, como de una armadura que soporte los
esfuerzos de traccion y se deberd seguir los pasos que se mencionan a
continuacion:

Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion

[ =r/d

W My T Hylim
2 i e
S 1_J'
Wsl - Wlim +W52

Donde:

WIim = valor se obtenido de tablas del cuadro Ne 3.17

Ws1= Cuantia mecanica para la armadura a traccion
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Ws2= Cuantia mecanica para la armadura a compresion

[= Relacién entre el recubrimiento y el canto Gtil

r=Recubrimiento geomeétrico.

T

h

J

Figura 3.3 Viga de hormigén armado

* As). compresion

——bw—

Asl. traccion

Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

x> * *x
Wsl bW d 1:cd

sl

Donde:

Asl= Area de la armadura a traccion.

As2= Area de la armadura a compresion.

* * *
Wsz bw d fcd

s2

fyd

Calcular la armadura minima, y el valor de 1 se obtiene del cuadro Ne 3.15.

A

min

=y*bw*d

Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto

para Asl como para As2.

Cuadro 3.15 Valores limites

fy(kp/cm?) | 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd(kp/cm?) | 1910 2090 3480 3650 4000 4350
& lim 0793 | 0779 |3.48 0.668 | 0.648 0.628
i lim 0366 | 0362 |0679 |0.332 |0.326 0.319
W lim 0546 | 0536 | 0.467 0.46 0.446 0.432

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado
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Cuadro 3.16 Cuantias geométricas minimas

ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 | AE-42 | AE-50 | AE-60
Soportes | Armadura total 0.008 |0.006 |0.005 |0.004
Con 2 armaduras Al y A2 0.004 |0.003 |0.0025 |0.002
Vigas Armadura en traccion 0.005 | 0.0033 | 0.0028 | 0.0023
Losas En cada direccion 0.002 | 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Muros Armadura horizontal total 0.0025 | 0.002 0.0016 | 0.0014
Armadura horizontal en una cara | 0.0008 | 0.0007 | 0.0006 | 0.0005
Armadura vertical 0.0015 | 0.0012 | 0.0009 | 0.0008
Armadura vertical en una cara 0.0005 | 0.0004 | 0.0003 | 0.0003

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

Cuadro 3.17 Tabla universal para flexion simple o compuesta

S n W

(W/Fyd).10°

0.0891 | 0.03 0.0310
0.1042 | 0.04 0.0415
0.1181 | 0.05 0.0522
0.1312 | 0.06 0.0630
0.1438 | 0.07 0.0739
0.1561 | 0.08 0.0849
0.1667 | 0.0886 | 0.0945
0.1684 | 0.09 0.0960
0.1810 | 0.10 0.1074
0.1937 | 0.11 0.1189
0.2066 | 0.12 0.1306

O—-—-z2z-=00
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0.2198
0.2330
0.2466
0.2590
0.2608
0.2796
0.2988
0.3183
0.3383
0.3587
0.3796
0.4012
0.4234
0.4461
0.4696
0.4939
0.5188
0.5450
0.5721
0.6006
0.6283
0.6305
0.6476
0.6618
0.6681
0.6788
0.6952
0.7310
0.7697
0.7788
0.7935
0.8119
0.8597
0.9152
0.9848

0.13
0.14
0.15
0.159
0.16
0.17
0.18
0.19
0.20
0.21
0.22
0.23
0.24
0.25
0.26
0.27
0.28
0.29
0.30
0.31
0.3193
0.32
0.3256
0.33
0.3319
0.3352
0.34
0.35
0.36
0.3623
0.3658
0.37
0.38
0.39
0.40

0.1426
0.1546
0.1669
0.1782
0.1795
0.1924
0.2056
0.2190
0.2328
0.2468
0.2612
0.2761
0.2913
0.3069
0.3232
0.3398
0.3570
0.3750
0.3937
0.4133
0.4323
0.4338
0.4456
0.4554
0.4597
0.4671
0.4783
0.5030
0.5296
0.5359
0.5460

0.0994
0.1007
0.1114
0.1212
0.1259
0.1343
0.1484
0.1860
0.2408
0.2568
0.2854
0.3280
04931

0.9251
5.9911

O—-—-z2z—-=00

O—-—-z-=00

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado
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Esfuerzo cortante
En caso particular de inercias constantes tenemos que la tension de cizallamiento es

definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de los materiales”.

V*m
T =
b*l

Donde:

t=Esfuerzo cortante

V=Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento

m= Momento estatico en la seccién donde se estd verificando la tension de
cizallamiento.

b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.
Calculo de la armadura transversal

El hormigén y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables el hormigon puede resistir el esfuerzo

cortante sin armadura

Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la
pieza es necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante

de la diferencia.
V, -V
d cu

V.=V 4V 5V =V -V
d cu su su

d cu

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigdn armado se debe colocar por
lo menos una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccion

transversal de la pieza multiplica a t.

ch: fVd *bw*d

_ 2 30
f =050% JTd (kg/cm?)



f
A, =0.02*bw*t*—d
stmin f
yd
La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera de
4200kg/cmz.

El area de armadura encontrada es para todas 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 nUmero de piernas.
e COLUMNAS

Las columnas o pilares de hormigdn armado forman piezas, generalmente verticales,
en las que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones
transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o

flexion compuesta.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan
encargadas de absorber compresiones en colaboracién con el hormigén, tracciones
en los casos de flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos

para evitar la rotura por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de
las armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y

aumentar su ductilidad y resistencia.

- Excentricidad minima de célculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm. siendo h el canto en la
direccién considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresion
compuesta deben también ser comprobadas independientemente en cada uno de los

dos planos principales.
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- Disposicion relativa a las armaduras
Las armaduras de los soportes de hormigén armado seran constituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigén, la menor
dimension de los soportes debe de ser 20cm. si se trata de secciones rectangulares y

25cm. si la seccién es circular.

- Armaduras longitudinales

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12cm. y se situaran
en las proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una
barra en cada esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular debe
colocarse un minimo de 6 barras. Para la disposicion de estas armaduras deben

seguirse las siguientes prescripciones.

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

arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar pandeo.

Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm., que el
diametro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las

esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.

- Cuantias limites
La norma Boliviana de hormigén armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto,

suponiendo que estan colocadas en dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes

limitaciones:
Ax=f >005%N A xf >0.05%N
1 yd d 2 yd d
A xf, <05%A *f A *f, <05%A *f
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Que para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la

forma:

As*fydzo.lo*Nd As*fdeAC*fcd

Donde:

Ac= El éarea de la seccion bruta de hormigén

fyd= Resistencia de calculo del acero que no se tomard mayor en este caso de 4200kg/cm?2.
Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresién simple o
compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de célculo

fcd =Resistencia de calculo del hormigdn.

As=ElI érea de acero utilizado en la pieza de hormigén armado.

- Armadura transversal

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigdn a lo largo de planos
inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos
cortantes, ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la

mayoria de las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigén, la separacion S

entre planos de cercos o estribos debe ser: S< be

Siendo be la menor dimension del ndcleo de hormigén, limitada por el borde
exterior de la armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para

S valores mayores de 30cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales

comprimidas, la separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S <15¢

Do6nde:
@= El didametro de la barra longitudinal mas delgada
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En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuestas a la accion
del viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la

separacion S no debe ser superior a 12* @.

El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningln caso sera menor de

6mm.

Pandeo de piezas comprimidas de hormigén armado

- Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados
desde el punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso

contrario.

La longitud de pandeo Lo de un soporte se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre
dos puntos de momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes

aislados se indica en la tabla en funcion de la sustentacion de la pieza.

Cuadro 3.18 Longitud de pandeo Lo=k*  de las piezas aisladas

Sustentacién de la pieza de longitud . k
-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1
-Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado

La longitud de pandeo de una columna estd en funcion de las rigideces de las

columnas y vigas que concurren a esta.
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Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo I0 =k*I(k se obtiene entrando con y)

~ > (El+1) de todos los pilares
YT > (El +1) de todos las vigas

; (igual para r//B)

Figura 3.4 Pérticos traslacionales (para obtener el valor de k)
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50,0 |
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B':l | [ 9.
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5.0 | _ o0
T IWVa i Ve |50
4.0 1 2,0 — 4.0
3.0 - L 3.0
2.0 1 [ 20

| 15 1

1,07 - 1,0
o— 1,0 - L

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigén Armado
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Figura 3.5 Pérticos intraslacionales (para obtener el valor de k)
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FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado

Esbeltez geométrica y mecénica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion
Ag=Co/h entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de
pandeo, y la esbeltez mecanica a la relacion A=({o/ic entre la longitud de pandeo y el
radio de giro i, de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=\ (I/A),
siendo | y A respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccién,

ambas referidas a la seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma Boliviana de
hormigon armado son los que mencionan a continuacion:
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» Para esbelteces mecanicas A<35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar

ninguna comprobacion a pandeo.

* Para esbelteces mecanicas 35<A<100(geométricas 10<r0<29), puede

aplicarse el método aproximado.

+ Para esbelteces mecéanicas 100<A<200(geométricas 29<h0<58), debe
aplicarse el método general. para soportes de secciones y armadura constante
a lo largo de su altura puede aplicarse el método aproximado de la columna

modelo o el de las curvas de referencia.

* No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A>200(geométricas Ao>58).

Flexion esviada
Se dice que una seccidn se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a prioridad la direccidon de la fibra neutra. Este estado se presenta en los

casos siguientes:

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

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

> En altimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran:

La mayoria de los pilares, pues aunque formen parte de pérticos planos, la accién de
viento o del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se
desprecian, lo mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del
pandeo y de las posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes

excentricidades situadas fuera del plano principal de flexion. La razon de regir el
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problema de la flexion esviada debe atribuirse a su complejidad y a la ausencia,

hasta tiempos recientes, de métodos practicos para su tratamiento.

- Seccidn rectangular con armadura simétrica
Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia
practica, que es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion

de armaduras conocidas, en la Gnica incognita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacién de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

- Abacos adimensionales en roseta
Para realizar el calculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion
esviada, se utilizardn los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta.
Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un
conjunto de diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de
superficies de interaccién(N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse
mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos N=cte. En cada hoja pueden
agruparse cuatro u ocho de estos gréficos, aprovechando las simetrias (esta idea,

original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacién en roseta).

Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos
reducidos (v,ux, My ), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que
sean sus dimensiones Yy la resistencia del hormigon(para poder observar las rosetas,

ver el libro de hormigdn armado de Jiménez Montoya tomo Ne2 o en el anexo 1).

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de px, py, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
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e Columnas cortas y largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan sélo
a compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexiéon lateral que hace que
pierdan capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden

clasificarse en:

e Columnas Cortas
e Columnas Largas

La determinacién de una columna corta o larga estd directamente ligada a la
esbeltez de la misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna

corta, y si es mayor se trata de una columna larga.

- Relacion de esbeltez

A= _Ez = 35 Esbeltez mecanica ~

|

)

] La pieza puede
A= n < 10 Esbeltez geométrica - considerarse corta
I =k-1 ~

l,: Longitud de pandeo
i: Radio de giro
k: Coeficiente de pandeo

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

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

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

los coeficientes de seguridad.

- Excentricidad minima de céalculo
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Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga acte realmente
en el baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva
(dependiendo la direccidn en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de

los dos valores:

Ez{h;zu 6 b/20

2 cm.
Donde:
h: Canto total en la direccion considerada
- Resistencia del hormigén

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

la pieza.

fer
fea =08 ,F—
- Excentricidad de primer orden

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

-Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

foa c+20-e, I
. =13 B . °.°% .q07%
efzc ( + h

3500/ c+10-e,

c: Dimensidn de la seccidn, paralela al plano de pandeo

Excentricidad total
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er = €, T €5,

Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm. y situaran

en las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
_ Ng-eg _ Ny
Eohbrr, "Thob-f,

De los abacos en rosetas (ANEXO) — w

A, —w-b- -l
f}'ﬂ'
La armadura minima es: A, i =0,008- 4,

Siendo A.: Area de la seccion bruta del hormigon

Armadura transversal

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre

estribos sera:

N 5 L

+at-

{EJ o h (el de menordimension)
s=

15« (lbde la armadwra longitudinal

El diametro del estribo sera:

E * Pde la armadura longitudinal

¢Es tribo = 6 man

Para atender la necesidad del cilculo
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e Hormigon armado

En la mayoria de los trabajos de construccién, el hormigon se refuerza con
armaduras metalicas, de acero; este hormigoén reforzado se conoce como ‘hormigon
armado’. El acero proporciona la resistencia necesaria cuando la estructura tiene que
soportar fuerzas de traccién elevadas. El acero que se introduce en el hormigén
suele ser una malla de alambre o barras. EI hormigon y el acero forman un conjunto

que transfiere las tensiones entre los dos elementos.

El hormigon es el Unico material de construccion que llega en bruto a la obra. Esta
caracteristica hace que sea muy Util en construccion ya que puede moldearse de

muchas formas.
- clasificacion de los hormigones, segln su resistencia

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.

e Adherencia entre el hormigon y el acero

La adherencia entre el hormigon-acero es el fenomeno basico sobre el que descansa el

funcionamiento del hormigén armado como material estructural. Si no existiese

adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que

el acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompanaria al

hormigon en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana

de hormigon armado dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos
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tangenciales entre el hormigon 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 la de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la

armadura principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.
e  Aceros

Generalidades
Las armaduras que se utilizan en el hormigén armado pueden clasificarse en principales
y secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y
las armaduras transversales.
El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien
reforzar las zonas comprimidas del hormigdn.
Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccién
originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la
necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la
formacion 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, mas 0 menos
parasitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.
- Distancia entre barras
Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon
armado deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacion del hormigdén pueda efectuarse correctamente, de forma que no
queden coqueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigdn Armado

recomienda los valores que se indican a continuacion:

43



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

- Dos centimetros

- El didmetro de la barra mas gruesa

- 1.25 veces el tamafio maximo del arido
b) Si se disponen de dos 0 més 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.

¢) 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 préactica recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar
el buen paso del hormigdn y que todas las barras queden envueltas por él.

- Distancia a los paramentos

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento,
a la distancia libre entre su superficie y el paramento méas proximo de la pieza. El
objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosién como de la
accion del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del
recubrimiento, mas aun que Su espesor.

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

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

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de

armaduras es de cinco centimetros.
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c) 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 hormigdn del mismo.

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

Cuadro 3.1 Recubrimientos Minimos

Para losas y paredes en el interior de los edificios 15cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5¢cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5¢cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigén en un medio fuertemente agresivo 4 cm

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigdén Armado

- 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 que los
utilizados en este 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 hormigén 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:

Cuadro 3.2 Radios de curvatura para ganchos y estribos

Diametro de | CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
la armadura

@<20mm 2 @ 20 20 250 30
@>20mm 250 250 30 40 50

FUENTE: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya

@= Diametro de la barra (mm).
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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. €S
obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.

Radios de curvatura para la armadura principal son los que se muestran en la

siguiente tabla:

Cuadro 3.3 Radios de curvatura de la armadura principal

Acero CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 | CA-60

Radio minimo 509 60 69 750 9@

FUENTE: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya

En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la
fisuracion del hormigén en la region, se aumenta el radio minimo de doblaje en
funcion de la cantidad de capas:

- Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%,

- Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%
- 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.

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

recta son:
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Para aceros lisos

7. =090* [f_(kgf/cm?); r. =028* [T (MPA)

Para aceros corrugados

r =0.90%*3 fcdz(kgf/cmz); r =0.40%*3 fcdz(MPA)

bu bu

Cuando la armadura real es mayor que la necesaria.

e 0.30*Ih
Ib =¢*fyd*AScalc Ib> 10*¢ !
4 Tbu ASreal
15cm

En el caso de que la armadura real colocada en la pieza sea mayor que la armadura
necesaria determinada por el calculo estructural (donde el esfuerzo de las barras no
llega a la tension de calculo) podemos recalcular el tamafio del anclaje en funcion de

la relacion de la armadura calculada y la armadura real colocada en la pieza.
Donde:

@=Diémetro de la armadura

fyd=Es la resistencia de calculo de la armadura

fcd=Resistencia de calculo del hormigon a compresion

Ib1=Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de calculo al hormigon

Tow = La tension 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 o mas se debera 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
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arrancamiento sera resistida por el gancho. Se adoptan las siguientes

consideraciones.

Para aceros lisos

Ib/3
Ibl =lb—-Alb=(lb-15*¢) >|10*¢
15cm
Para aceros corrugados
Ib/3
Ibl =lb-Alb=(lb-10*¢) > |10*¢
15cm

El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de
hendimiento o desconchado del hormigdn 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°), sélo 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:
e 5@ 050mm., a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 mas.

e 100 0 70mm., a continuacién de un arco de circulo de 90°.

- 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.
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- Empalme por traslapo o solapo

Es el tipo de empalme mas comun 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.

Ecuacidn para poder determinar el empalme por traslapo o solape

— *
lv=y Ib1

Con ganchos para aceros lisos

20cm
lv=(y*Iv-15*¢) >|15* ¢
0.50*Ib1
Con ganchos para aceros corrugados
20cm
lv=(y*Iv-10*¢) >|10* ¢
O.50*Ibl

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

siguientes factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccién

e El largo del empalme también depende de la distancia “a” que es la distancia
entre ejes de las barras empalmadas en la misma seccion transversal

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

empalmada hasta la parte de la pieza
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Figura 3.1 Empalme por traslapo

E T TE T i o | tl

| Sl R ol ol il Fa|

Cuadro 3.4 Para obtener los coeficientes V¥

Distancia | Distancia | Porcentaje maximo de barras empalme

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

FUENTE: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya

La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traccionadas
en una misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion.

Existen varios tipos de empalmes, pero sélo 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 hormigdén que exista alrededor del empalme sea lo
suficiente. El valor minimo que recomienda la norma Boliviana de hormigén

armado para ese espesor, es de dos veces el diametro de las barras.

-resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero fy, se define como el cuantil 5% del limite

elastico en traccion (aparente fy, o convencional al 0,2%, fo ).

-modulo de deformacion longitudinal
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Para todas las armaduras nombradas en el Cuadro N° 5.3, como moddulo de

deformacion longitudinal se tomara: Es = 210’000 MPa
-Estados limites Gltimos

La denominacién de los estados limites dltimos 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 dltimo son:

- Coeficiente de minoracion del acero._____ .. 1s=1,15
- Coeficiente de minoracién del hormigén____ . [¢=1,50
- Coeficiente de mayoracion de cargamuerta_ g = 1,60
- Coeficiente de mayoracién de cargaviva____ g = 1,60

Estados limites de servicio

Se incluyen bajo la denominacion de estados limites de utilizacion todas aquellas
situaciones de la estructura para las que, la misma queda fuera de servicio, por
razones de durabilidad, funcionales o estéticas. Por razén de durabilidad se incluye
el estado limite de fisuracién controlada, caracterizado por el hecho de que la

abertura maxima de las fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite.

e Estado limite de deformacion: caracterizado por alcanzarse una determinada
deformacion (flechas, giros) en un elemento de la estructura.
e Estado limite de vibraciones: caracterizado por la presencia de vibraciones de

una determinada amplitud o frecuencia de la estructura.

Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tendran un

valor de 1 en todos los casos.
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Sobrecargas de uso.- La sobrecarga de uso en un elemento resistente es el
peso de todos los objetos que pueden gravitar sobre él por razén de su uso:

personas, muebles, instalaciones amovibles, vehiculos, etc.
Hipdtesis de carga més desfavorable

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

aplicaran las hipotesis de carga enunciadas a continuacion.

Hipotesis I: Uig .G + Ugq .Q

Hipotesis 11 0,9. (Ufg .G + U5 .Q) + 0,9.0 g W

Hipotesis 111 0,8. (Ufg .G + g .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= valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del
terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion

sismica.
W = valor caracteristico de la carga del viento.

Weq = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion
sismica. En general, se tomara Weq = 0. En situacion topografica muy

expuesta al viento se adoptara: Weq = 0,25W.

Feq = valor caracteristico de la accion sismica
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2.5.3. Estructuras complementarias.
e LOSA ALIVIANADA

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera
dimension es pequefia comparada con las otras dos dimensiones bésicas. Las
cargas que acttan sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano,

por lo que su comportamiento es de flexion.

El proyecto se elaborard con losas alivianadas, compuestas por viguetas
prefabricadas de hormigdn pretensado, carpeta de hormigon y complemento
aligerante de plastoformo. No se realizara el disefio de la losa alivianada, porque
en el medio existen viguetas pretensadas y, el proveedor, sera el encargado del
dimensionamiento en funcion del tipo de estructura. En los planos se especifica la

disposicion de las viguetas.

e ESCALERAS

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con
los que se tiene acceso a plantas de distinto nivel. Existen distintos tipos de
escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas, escaleras de

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

e Peldafo: es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se
apoya el pie al subir o bajar por ella. La parte horizontal se Ilama
“huella” y la parte vertical se llama “contrahuella o tabica”.

e Tramo: Es una serie de peldafios continuados. Si la escalera es de varios
tramos termina en una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano.
El final de la escalera se llama Desembarco.

e Caja de escalera: es el espacio que ocupa la escalera dentro de un

edifico. Cuando este espacio es ocupado por completo por el conjunto se
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Illama Escalera Ciega; y cuando hay un espacio central, éste recibe el
nombre de Ojo de Escalera.
e Arranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera en su
comienzo.
El ancho o ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras
exteriores de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura
minima que debe tener es de 60 cm., mientras que para el cruce de dos personas
debera tener como minimo 80 cm., aungue en escaleras para viviendas el ancho

minimo que se utiliza es de 1 metro.

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

escaleras.

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

El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que
pueda apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica esta
comprendida entre los 11 y 22 cm., siendo las cdmodas las que tienen entre 11y
17 cm.

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

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

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

denomina espigon o arbol de la escalera.
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Las barandillas: son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda
para que sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas
estan coronadas por los pasamanos y su altura con respecto al vértice del
peldafio debe ser entre 85y 90 cm.

2.5.4. Fundaciones.
o ZAPATAS

En las zapatas de espesor variable, el canto ho en el borde debe ser ho > h/3 y no
menor que 25 centimetros. El angulo de inclinacion suele tomarse B < 30° que
corresponde, aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigon fresco, con
lo cual podria no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso,

la compactacion del hormigon es muy dificil.

4
ho
+
%7 [ {' S TL
‘ . T e
;o_ b 3("_ < b 5:,_ .
+- H
(o 4 l Faod l Faod

Figura 3.7: Formas tipicas de zapatas aisladas.
Fuente: Montoya-Meseguer-Moran — Hormigon Armado

El comportamiento resistente de las zapatas aisladas es muy complejo. Sin embargo,
los métodos de célculo admitidos por las normas son muy seguros ya que estan
basados en una extensa experimentacion.

Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas, puesto que las cargas
provenientes de la estructuras son moderadas por tratarse de una edificacion de dos

plantas, como cota de fundacién se adopta un nivel de -1.50 m.
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Por otro lado las zapatas aisladas son mas econémicas, puesto que los volimenes de
hormigon que requieren para materializar este tipo de fundacion son reducidos en

comparacién con otros tipos de fundacion.

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

uniformemente en las dos direcciones paralelas a los lados de la base.
-Dimensionamiento
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 (N).

Para calcular el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 5% del total de

lacargaN. P.P =0,05-N

‘Eapota

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

debera tener la misma:

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

de ay b, estos deben ser valores constructivos.

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

N 6-M, 6-M,

J“' = :
max ‘q

ﬂ,:'b_ﬂ,'b:

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

Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con la siguiente formula:
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|||:19-bo a-b a,+b,
e S
N
d =+ _2-(a—a,)
2T 44k
_2:(b-b,)
\ T 4+k
Donde:
k= 4'fvd
¥r " Orsal fyd:ﬂlﬁ.*ﬂ""m Tf:]"ﬁ

El g,..; puede serel g,,;. 6 el o_z,,

Asumimos recubrimiento de la zapata de 5 cm.
Por lo tanto la altura de la zapata sera igual a d + 5cm.
La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.

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

propio real de la zapata con la siguiente formula:

P.P.opata = Yye " Volumen

La carga vertical N total serd la sumatoria de la carga N mas el peso propio de la

zapata.

Cada fuerza cortante actuante en la zapata, generan un momento fle ctor, y éste
sumado con el momento flector inicial, producen un nuevo momento. Dichos

momentos seran:

M,,=M,+V, h M,,=M,+V, h

ox x
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Una vez encontrados los esfuerzos en los extremos de la zapata, se realizan las

verificaciones de estabilidad

e calculo de armadura

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

la misma.

Luego encontramos el momento (M,) a una distancia de 15 cm de la cara de la

comuna del blogque mas comprimido.

Luego el momento mayorado sera:

F — Msd
M, =16 M, ? b-d?-f,

W:ﬂd'(l_.ﬂdj

El &rea de armadura sera:

ﬂ3=w-b-d-fm
fya

Del Cuadro N° 19, escogemos la cuantia minima w_ ... y con ésta determinamos la

armadura minima necesaria en la pieza.

El area de armadura final sera el mayor de los dos valores encontrados.
Comprobacién a cortante y punzonamiento

Las zapatas dimensionadas de acuerdo con lo indicado en el apartado 1°, no
necesitan comprobacion a cortante ni a punzonamiento. No obstante, a continuacion
se indican las comprobaciones. De acuerdo con la Instruccién espafiola, como
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resistencia convencional del hormigén a cortante se adopta el valor, fvd = 0,5*
(fcd)¥ (kp/cm?).

-Zapatas rigidas (v < 2h, en ambas direcciones)

Cuando el vuelo sea, v < 1,5*b, la comprobacion se efectia a punzonamiento por
secciones independientes. Se sitla a una distancia dI2 del paramento del soporte, su
ancho esbo + d <b, y su canto d2 <1,5*V2.

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando, segun el

area tributaria sea:

¥;#N (b=b,+d)*(a—a,—d)

::—:zxfadx(bﬂ—l_djxdi

Cuando el vuelo sea v > 1,5*b (zapatas estrechas), la comprobacion se efectla a
cortante en la seccion de referencia 3-3 (fig. 3.11.b), separada una distancia d del

paramento del soporte, de ancho b y canto d3. Debe ser:

}*J;*N(rx—aﬂ

> _d)5 dy * fra

a®h

Figura 3.9.: Zapata rigida.

Fuente: Montoya-Meseguer-Moran — Hormigon Armado.
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-Zapatas flexibles (v > 2h, en alguna direccion principal)

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo
cortante y a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada
para las zapatas rigidas en el apartado anterior, cuando sea a - a, > b - b, (fig.
3.10.b); en caso contrario se comprobara en la seccion ortogonal.

La comprobacién a punzonamiento se efectia, como en las placas, en la seccion
critica Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los
paramentos del soporte (fig. 3.10.a), es decir, en la seccion Ac = 2 (a,+d+b,+ d)*d2.

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuanto sea:

. N 1
E—b @a-b—(a, +d) (by+d)| = A, - 2o
Debe llamarse la atencion sobre la seguridad de esta Gltima comprobacion en el caso
de soportes muy alargados (a, >2b,). EI Cédigo ACI-318 adopta para la resistencia a

punzonamiento, en este caso, el valor:

Joa = 0,5 (1 + Eﬂ‘;’“] Vfa (kplem?)

-]

e verificacion al vuelco

B (N + P.P._ata ) a/2
¥ra = = 1.5
M_+V. -h
v = (N+P.P poea ) B/2 - 1s

M, +V, h

e verificacion al deslizamiento

Para suelo sin cohesion:
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(NepP. . ) -tansy 2
Yo = - = L5 P =79

¢ = angulo de rozamiento interno

Para suelo cohesivo:

=22 = 15

C;=05-Colesidn

e Comprobacion de adherencia.

La comprobacion de adherencia, tornadas para la flexion En el caso de

soportes de hormigon, el cortante de célculo en la seccién 1-1 es:

'ff*N[a-aﬂ_ )
V= |—— 40,15 1
d a 2 i [

La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando sea:

"09-dn-n-@

= fa= kN (kplem?)

Ty

En donde n es el nimero de barras de diametro ¢, y k una constante con el

valor k=0,95 para las zapatas rigidas, y k = 2,00 para las flexibles.
2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto.

Para poder realizar la ejecucion del proyecto, es necesario primero determinar las
especificaciones técnicas necesarias para la realizacion de la obra, seguidamente se
realizard los cémputos métricos con sus precios unitarios para la elaboracion del

presupuesto y asi realizar el planeamiento y cronograma respectivo.
2.6.1. Especificaciones técnicas.

Las especificaciones técnicas para la construccion de la Unidad Educativa “Juan

XXIII”, son los documentos en los cuales se definirdn las normas, exigencias y

61



procedimientos a ser empleados y aplicados en todos los trabajos de construccién

de obras.
2.6.2. Precios unitarios.

Los precios unitarios se refieren al costo por unidad de volumen, &rea o longitud,

segun corresponda, para cada item de la obra de construccion.
2.6.3. CoOmputos métricos.

Los computos métricos se calculan mediante el uso de formulas matemaéticas
mas 0 menos complejas para las cantidades de cada tarea o items de la obra,
para obtener una valoracién anticipada de esta y poder predecir las cantidades y
voliumenes de material que llevara la realizacion de la misma, en funcién a
precios actuales y rendimientos de los materiales, se vale de los planos y
documentacion definitoria del proyecto.

2.6.4. Presupuesto.

El presupuesto de la obra se lo determina de acuerdo a los precios unitarios para
cada computo métrico referido en la obra, con esto anticipamos el costo total de
la obra y poder estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque
un mal presupuesto puede generar pérdidas para la empresa encargada de la

construccion de la obra.
2.6.5. Planeamiento y cronograma de obra.

El cronograma de una construccion, se lo puede realizar por varios métodos
como ser PERT, CPM, PERT-CPM y GANTT, en nuestro caso usaremos el
método GANTT para la elaboracion del mismo. Se lo determina de acuerdo a
una ruta critica y cantidad de obreros necesarios, en cada una de las etapas de la
construccion de la obra.

El grafico de Gantt representa un instrumento de bajo costo y extrema

simplicidad en su utilizacion, que permite identificar la actividad en que se
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estara utilizando cada uno de los recursos y la duracién de ejecucion de cada
item, de tal modo que puedan evitarse periodos innecesarios y asi determinar el
plazo referencial de la obra en funcion a la ruta critica generada. Ademas se
pueda también dar una vision completa de la utilizacién de los recursos al

administrador, que se encuentran bajo su supervision.

Para construir un diagrama de Gantt se han de seguir los siguientes pasos:

1. Dibujar los ejes horizontal y vertical.
2. Escribir los nombres de las tareas sobre el eje vertical.

3. Se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que no tienen
predecesoras. Se sitian de manera que el lado izquierdo de los bloques

coincida con el instante cero del proyecto (su inicio).

4. A continuacion, se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que sélo
dependen de las tareas ya introducidas en el diagrama. Se repite este punto

hasta haber dibujado todas las tareas
2.6.6. Estudio ambiental.

Se realizara un estudio técnico-socio ambiental para determinar el impacto o los
riesgos ambientales, que conlleve la ejecucion del proyecto (construccion
“Unidad Educativa Juan XXIII”), en fichas ambientales de seguimiento,
complementado con la informacion secundaria proporcionada por la Alcaldia

Municipal.

63



3.

INGENIERIA DEL PROYECTO.
3.1. Andlisis del levantamiento topograéfico.

Se realizd el levantamiento topografico del area de emplazamiento del proyecto
aproximado 370.42 m’. , para determinar las coordenadas Norte, Este y cota de puntos
sobre la superficie del terreno, el cual presenta pocas variaciones de elevacion entre un
punto y otro.

Se procedio a la elaboracion del plano topogréafico, con las curvas de nivelque son lineas
continuas, que unen los puntos de cotas enteras de igual elevacion, tomando los puntos de
quiebre para la determinacion de detalles.

Debido a que en el trabajo de campo realizado con la estacion total, no se puede obtener
las cotas enteras, se realiza el proceso de interpolacion lineal entre puntos consecutivos,

ya sea con el método analitico o el método grafico.

En el presente proyecto la modelacion del plano topogréafico se realizd con el programa
Auto CadLand Desktop 2009 el cual estd basado en los principios de topografia ya
descritas.

VerAnexo A.8

3.2. Andlisis del estudio de suelos.

El estudio de suelos fue realizado en el Laboratorio de Suelos de la Universidad Auténoma

Juan Misael Saracho.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizo el ensayo del Cono
Holandés en el area del proyecto aunaprofundidadde2m.Ademas
serealizoelensayodelSPT(capacidadportantedelsuelo).

Para la determinacion de la granulometria del suelo se utilizo el metodo del lavado, ya que
se cuenta con una muestra de material fino y llegando a obtener el siguiente resultado el cual
nos ayudara a clasificar nuestro suelo.

Figura N° 12 Curva Granulométrica.
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En la determinacion de los LIMITES DE ATTERBERG es obtuvo los siguientes resultados.
Limite Liquido (LL)O
Limite Plastico (LP)0

indice de plasticidad (IP)0
indice de Grupo (1G)3

La clasificacion del suelo se realizé por dos métodos el SUCSy el AASHTO.

CLASIFICACION DEL SUELO DESCRIPCION

SUCS: SM
SUELO ARENA LIMOSA NO PLASTICOS

AASHTO: A-4(3)

La capacidad portante del suelo determinado después de realizar todos los ensayos es:

Gaam = 0.75Kg/cm?

Debido a que se presenta una capacidad portante no muy adecuada y asus caracteristicas
del suelo, se tomara en cuenta el mejoramiento de suelos, realizado posteriormente, con una
resistencia caracteristica para el disefio de:

Gadm = 1.2 Kg/cm?
Ver.AnexoA.1
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3.3.  Andlisis del disefio arquitectonico.

El disefio arquitectdnico fue proporcionado por la Honorable Alcaldia Municipal de

Tarija que consta de los siguientes ambientes:

PlantaBaja:
e 5aulas
PlantaAlta:

e un laboratorio de computacion

e 2 aulas

e Una biblioteca

e Un deposito

Algunas dimensiones de los planos, fueron modificados para poder optimizar el

funcionamiento estructural.

La funcionalidad de los ambientes tiene buena disposicion y comodidad en cuanto a

dimensiones, la escalera cuenta con 2m, espacio 6ptimo para la circulaciéon y de lamisma

manera los pasillos ya que cuentan con 3 m.

3.4. Planteamiento estructural.

El planteamiento estructural y la ubicacion de los distintos elementos estructurales, como

tipo de cubierta, estructura de sustentacion, fundaciones, gradas aberturas de puertas y

ventanasse ubicaran en funcion de los planos arquitecténicos.

Datos generales:

Datos de la estructura de cubierta.

Norma Utilizada

Material para la
sustentacion

Material de cubierta.
Sobre carga de uso

Velocidad del viento

estructura

de

Manual de disefio de maderas del grupo
andino

Cerchas de madera

Teja colonial INCERPAZ
50 Kg/m?
85 Km/h
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Datos de estructura de Hormigén Armado:

Norma a utilizar

Resistencia Caracteristica del H°A°
Resistencia de Fluencia del Acero
Refuerzo

Coeficientes de  Minoracion de
Resistencias

Nivel de Control de Ejecucion

Coeficiente de mayoracion de cargas

de

las

Cadigo Boliviano del Hormigon CBH-97

210 Kglem?

4200 Kg/cm?
Hormigonyy = 1,5
Acero ys= 1,15
Normal

y=16

3.4.1. Estructura de cubierta.

El disefio de la cubierta fue realizada con Cerchas de Madera (se tiene 3 tipos de
cerchas) siguiendo el manual del Grupo Andino con

recomendable para cubiertas de teja colonial y una altura de 1.10 m.

A continuacion se presenta de la disposicion de cubierta:

Disposicion de techos

una pendiente del 30 %
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3.4.2. Estructura de edificacion.

La estructura de la edificacion es de Hormigon Armado con losas alivianadas, tiene
una plata baja 3,30 m de alto, planta alta de 3 m de alto y la parte de la cubierta es de
cerchas de madera y otra parte de losa de HoAo.

El célculo de los elementos estructurales como las vigas, columnas y zapatas que
componen las estructuras del proyecto, se calcularon por el programa computacional
CYPECAD, introduciendo las reacciones de las cerchas sobre las vigas sobre las que
se apoya.como se muestra en los gréaficos.

Las columnas fueron ubicadas y espaciadas convenientemente para que trabajen
continuamente con las vigas.

Ver Anexo A.2

3.4.3. Estructuras complementarias.

Como estructuras complementarias tenemos la escalera que es de HoAo, esta se

calcula como una losa inclinada.

Huella

Contrahuella o talbica

Meseta
T I_
|
1

I
A
Zanca 4 \Q\“

Tramao
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Las escaleras seran escaleras rectas de dos tramos, calculada en el programa de
CYPECAD, con un descanso intermedio, dispuestas mediante 12 peldafios con una

huella de 30 cm y una contrahuella de 18 cm.

Ver Anexo A.2

Para la comprobacion se hizo el calculo manual para la comprobacion.

3.4.4. Fundaciones.

La estructura de edificacion de la unidad educativa cuenta con dos plantas, por lo que
las cargas provenientes de la estructuras son moderadas, por lo que se definio utilizar

zapatas aisladas.

Ademas las zapatas aisladas son mas econOmicas, puesto que los volumenes de
hormigon que requieren para materializar este tipo de fundacion son reducidos en
comparacion con otros tipos de fundacion como ser las losas de fundacién o la

utilizacion de pilotes.

Después de realizar un estudio de suelos, se adopto una cota de fundacién a un nivel de

2m.
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3.5.

Analisis, célculo y disefio estructural.

El proyecto de la Construccion de un bloque nuevo para la Unidad Educativa Juan
XXIII, es una infraestructura destinada a la educacion de todo el sector estudiantil
del distrito N° 9, por lo que se realizara el andlisis, calculo y disefio estructural de

acuerdo a su funcionalidad.

Con los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio de suelos en

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

El modelo estructural para las elevaciones, estd compuesta de columnas de seccion
cuadrada y vigas de arriostramiento (sobre cimientos y encadenado) de seccion
rectangular. Las cuales forman porticos regulares, mientras que las zapatas llegan a
2 m de profundidad, las cuales estan dispuestas de una forma regular sobre la

superficie del terreno.

La Norma utilizada para el disefio estructural del es la Norma Boliviana del
Hormigon Armado CBH 87, complementada con bibliografia de diferentes autores.
El disefio de la cubierta estd basado en el “Manual de disefio para maderas del grupo

Andino”.
Para el disefio de la cubierta se utiliz6 madera del grupo B.

Los materiales utilizados para el disefio estructural son:

Hormigon:

- Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fu: 210 kg/cm?

- Modulo de elasticidad: 210000 kg/cm?
Acero:

- Limite de fluencia fy: 4200 kglcm?

- Modulo de elasticidad: 2100000 kg/cm?

Las plantas tienen las siguientes elevaciones:
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Numero | Planta Cota (m.)
4 Cubierta 7.4

3 Cielo Falso |6.3

2 Primer Piso  |3,3

1 Cota cimiento | 0

0 Cimentaciéon |-2

Ver Anexo A.3 parala memoria de célculo y disefio.

3.5.1

Estructura de sustentacion de cubierta.

Bases de célculo:

Se utilizara madera del grupo “B” (aliso) en estado seco (CH < 30%).

Analisis de Cargas:

Los estados de carga a considerar para el presente disefio son las que se describiran a

continuacion:

Cargas Muertas:

a) Peso propio de la teja.- es el peso del material de cubierta, para nuestro caso
sera el peso de una teja colonial.

b) Peso Propio de la correa.-los fabricantes teja colonial (INCERPAZ)
recomiendan secciones 2"*3" para el disefio de correas.

Cargas Vivas:

a) Presion de Viento.- La presion del viento serd calculado en funcion a la

velocidad basica correspondiente al lugar de disefio 23.64 m/s pero por
seguridad la velocidad que se tomo para el disefio es 85 Km/hr.
En cubiertas el efecto de la presion del viento se analiza en dos situaciones que

sonel barlovento y el sotavento para ello se cuenta con coeficientes de
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minoracion que se estanen funcion del Angulo de inclinacion de la cubierta del
40% (especificada en los planos arquitectdnicos).

b) Sobrecarga de uso: Es la carga que se prevea para situaciones de
mantenimientode la cubierta la cual varia entre 50 a 80 Kg/m2.

C) Carga de nieve y granizo: estas cargas no se consideran por la inexistencia en la

zona de emplazamiento del proyecto.

Datos para el disefio:

fv= 12 Kg/cm? Esfuerzo admisible en flexion

fm = 150 Kg/cm? Esfuerzo admisible en Corte
Emin= 75000 Kg/cm? Mddulo de elasticidad (Grupo B)
Eprom= 100000 Kg/cm?® Madulo de elasticidad (Grupo B)
Fc(par)= 110 Kg/cm?® Esfuerzo admisible en Compresion
Fc(perp)= |28 Kg/cm? Esfuerzo admisible en Compresion
Ft= 105 Kg/cm? Esfuerzo admisible en traccién

Fuente: manual del grupo andino tabla 7.1.

Calculos:

Peso propio de la teja:
Peso de la teja colonial =2,7Kg

Rendimiento =20piezas /m?

Dimensiones:
L= 50 cm
al= 24 cm
az2= 18 cm

Peso del material de la cubierta (Teja Colonial)
P,= Pteja* R (Kg/m®)
Po= 54 (Kg/m?)

Altura de la cercha de madera

Luz de la cercha a disefiar de (2 aguas)
Ltotal =7,3mL/2=3,65m
Pendiente=40%
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100 L

40 h

40 * 3.65
h=—

100 h=1.46m

Angulo de inclinacion de la cubierta

— h — -1 h — o
tan < = L x= tan T o= 21,80
2
Presion del viento
La ecuacion para determinar dicha presion es:
qv = k+ (V%/16.3) q=1.75%(23.642/16.3) = 60 Kg/m?>

Donde:

gv: es la carga del viento en (Kg/m2)

K: coeficientes de seguridad de acuerdo a la inclinacion de la cubierta

V: velocidad del viento m/s

V= 85 Km/hr Velocidad del viento (datos de SENAMHI)

Coeficientes para la presion de viento para una inclinacién de 40%

Sobrecarga de uso
Sc= 50 Kg/m®> Sobrecarga de usoVer. Cuadro N° 16

Disefio de la correa.

Area 26cm? 2.6E -3m°
Wx 28.2cm® 2.82E-5m°
Asumiendo | Wy 17.3cm’ 1.73E -5m°
A=2"%3" | Ix 91.5cm* 9.15€ -7m*
ly 34.7cm* 3.47E -7m*
Fm | 150 Kg/lcm? 1500000 Kg/m?

Ver. Cuadro N° 23

73



Peso propio correas

Densidad de madera de tipo B Ver. Cuadro N° 3
Dmadera= 0,88 gr/cm® = 880 Kg/m®
P.P.(Correa) = Dmadera * @ * b = 880 Kg/m? * 0,05m * 0,075m

P. P-(Correa) =3.30 Kg/m

Cargas lineales en correas.

04m |

i 04w |
| [
. osm |

A T

L

i

i

i

! il

®

——

Carga muerta.-

L =0.388m

SC = 19.4Kg/m

e Peso propio de cubierta

PP teja = 54Kg/m? = 0,42m

Area de influencia para correas

L = L * coso
L = 0,42 * cos 21.80

Sobrecarga de uso.-
SC = 50Kg/m? * 0.388 m

PPteja = 22,68Kg/m

e Peso propio correas

PPcorreas = 3.30 Kg/m

carga total

.
T D g JUTLVTIAT ]

k.

k.

Ppropio teia

X

k.

k. k.

I
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Carga total

(rota= SC+PPteja +PPcorreas
Orota= 19.4+22,68+3.3

OTota= 45.38 Kg/m

gvy= 60*0.42 = 25.2 Kg/m

O7x= 45.38 *sen 21.8°=17.24Kg/m
qry= 45.38 *cos 21.8°+ qv =67.17Kg/m

e Comprobacion a flexion.

Donde:

Despejando L, tenemos:

fm = Mx My M=
Mm=wx " wy h
Mx = qry * L*/8
My = qry *x1?/8
8 x fm 8+ 1500000
L= drx 91y = 17.24 67.17
Wy = Wx 1,73¥107°  2,82x107°

e Comprobacién por deflexion.

Donde:

A = Deflexidon maxima

==>L=1.88 m

Sin cielo raso de yeso (para cargas permanentes +sobrecarga)A= L/250

Despejando L, tenemos:

Deflexion en “x”

384 «E +1
5*qr

L= 1750+



L _ 3| 384 xExIy _3384*1*109*9,15*10_7
X 250 % 5% Pry B 250 * 5 % 67.17
L,=1,611m

Deflexion en “y”’(para cargas permanentes +sobrecarga)

) 5| 384 Ex1, 3(384 % 1 % 10° % 3,47 * 10~7
Y 250 %5 * Py B 250 % 5% 17.24

L,=1.844m

e Comprobacion por cortante.
f__V>!<m
V= b *1

Donde:
m = Momento estatico = b*h?/8

V = Cortante a una distancia “h” del apoyo. Es igual a:

Wy .
i r hw=6.5 cm V:PT*<%_h>
Vx - ;
hx=4 cm
iy
e iy
|
h
Despejando L, tenemos:
8x fvx*l
o2 (ne 2L
qr * h
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Cortante en “x”

8*12*104*Ix>

L,=2=+|h
X *<X+ qu*h)Z(

Lx = 2 OO65+8*12*1O4*9,15*1O_7
= £
X ’ 67.17 % 0,0652

L,=6.379 m

9

Cortante en “y

h 8>i<12>l<104>r<ly
Ly =2x|hy, + PTx*h32;

8% 12 % 10% % 3,47 * 10_7>

Ly:2*<0,04+ 1724+ 0,042

Ly =24.58 m

La longitud de calculo que se va ha tomar es la menormultiplicado por un
Coeficiente de seguridad (&)=0.90, por que debe cumplir con todas las
comprobaciones y trabaje con su maxima eficiencia.

L+=1,616 * @ =1,844 * 0,90=>» L+=1,454 m

Lrina=1,45m

Andlisis de cargas

Cargas que actlan para el disefio de la estructura

R I T N I TR R I TR N AR AN RANNY
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Peso propio de la cercha
W=24SL+12S1?

Donde:
W = Peso Total de la cercha en N.

S = Separacidn entre cerchas en metros.
L = Luz de la armadura en metros.

W =24 (1.45)(7.3) + 12 (1.45)(7.3)?

W =1181.28 N - W =118.128Kg

_118.128

K
73 Kg9/m

W =16.182 Kg/m
Peso propio de cielo Raso

El peso del cielo raso que actia sobre la cuerda inferior se considera como carga

minima de 30 Kg/m? (manual de disefio para maderas del grupo andino)

PPcielo raso = 30 * 1.45 Kg/m
PPcielo raso = 43.5 Kg/m

Sobrecarga de uso
SC = 50Kg/m? * 1.45
SC=72.5 Kg/m
Carga muerta

e Peso propio de cubierta
PP teja = 54Kg/m? * 1.45
PPteja = 78.3 Kg/m
PP teja = 78.3 /cos21.8°

PPtejaH = 84.65 Kg/m
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e Peso propio correas
PPcorreas = 3.3 x 1.45
PPcorreas =4.785 Kg/m
PPcorreas = 4.785/cos 21.8°
PPcorreas H = 5.17 Kg/m
e Carga de viento
PPviento = 60 * (cos 21.8° / cos 21.8°)
PPviento = 60 * 1.45

PPviento H = 87 Kg/m

CARGAS ACTUANTES PARA EL DISENO DE CERCHAS

PPcorreas horizontal 5.17 Kg/m

Cargdas bara PP teiahorizontal 84.65 Kg/m

Cuerdas Sobre carga 725 Kg/m

superiores

PP de la cercha 16.182 Kg/m

g viento 87 Ka/m

>'=265.502 Kg/m

wargas __ PA"%bp el raso 43.5 Kg/m
cuerdas inferiores

»=435 Kg/m

Disefio de cerchas

79



o Distribucion de las Posiciones de los Elementos de la Cercha.

3 12
a " 1%
11 20
1 10 g 1 21 14
T 19
4 5 & 15 16 17

Se detallara seccion mayor de cada uno de los elementos :

TIPO DE MADERA | TIPO “B”

fv = 12 n’ Esfuerzo admisible en flexion

fm = 150 Kg/cm? Esfuerzo admisible en Corte
Emin= 75000 Kg/cm?® Modulo de elasticidad (Grupo B)
Eprom= 100000 Kg/cm® Modulo de elasticidad (Grupo B)
Fc(par)= 110 Kg/cm?® Esfuerzo admisible en Compresion
Fc(perp)= 28 Kg/cm?® Esfuerzo admisible en Compresion
Ft= 105 Kg/cm2 Esfuerzo admisible en traccion

Fuente: manual del grupo andino tabla 7.1.

Disefio de Elementos en Traccion

Se elige el elemento mas solicitado: E9 — N= 795.98 kg

N=ftxA
Donde:

N = Carga axial de traccion.
ft||= Fatiga admisible a la traccion paralela a las fibras.
Ac = Seccion bruta — Seccion proyectada de las perforaciones o rebajes.

Acrit= Y

Crit = Ft
Aoy 79598
T

Acrit=17.58



Adoptando tentativamente 2" x 3" = 16 cm2

Acrit <A
A= b*h =26 cm’
Dimension Comercial (Plg)
2" X 3Il
Dimension Real
Area IX ly Wx Wy rx ry
cm.
b (X) [ [ h (y) cm2 cmd cmd cm3 cm3 cm cm
4.00 X 6.50 26.00 | 9154 | 3467 | 28.17 | 17.33 1.88 1.15

7.58 < 26.00 Cumple!!

Seccién comercial definida es 2” x3”

Disefio de Elementos en Compresion

Se elige el elemento mas solicitado: E11—> N= -608.77 Kg

L=1.576 m

Adoptando tentativamente 2" x 3" = 26 cm2

Dimension Comercial (Plg)
2" X g
Dimension Real

p cm.

h b (X)
4.00 X 6.50 26.00 | 91.54 | 34.67 | 28.17

Area Ix ly Wx Wy rx ry

h (y) cm2 cmd cmd cm3 cm3 cm cm
17.33 1.88 1.15

el coeficiente K de la Ver. Cuadro N° 24 para determinar la longitud efectiva,
debido a que el elemento es considerado como simplemente apoyado en ambos

extremos donde K=1

Ck = 0.7025 75000
o 110

Ly =K-L=1-1576

E .
Ck = 0.7025 |- -2
fe

Ck = 18,34
d=h=6.5cm
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Les 1576100

A= 65

- A=24.24

Las condiciones que debe cumplir para clasificar el tipo de columnas son las
siguientes:

1<10 columna corta
10>A<Ck columna intermedia
Ck>A<50 columnas largas

Donde 4 = 10.28 se clasifica como columna larga

Normal admisible
Para un elemento “intermedio”, tenemos N admen funcién a la esbeltez.

E*b*h)

Ngam = 0.329 - ( =

75000 * 4 * 6.5)

Naam = 0329 ( 24.242

Naam = 3318.71 Kg
Donde la condicion que debe cumplir es:
Nggm >N
Ngam = 3318.71Kg > N =608.77 KgCumple!

Seccién comercial definida es 2” x 6”

Disefo de elementos solicitados por flexotraccion.

Se elige el elementomas solicitado de la cerchaE5:
N = 2356.14 KgM=7.83 Kg*mL = 1.20 m
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Dimensién Comercial (Plg)
2" X 4"
Dimension Real
Area IX ly Wx Wy rx ry
cm.
b (X) h (y) cm2 cmé cmé cm3 cm3 cm cm
4.00 X 9.00 36.00 | 243.00 | 48.00 | 54.00 | 24.00 | 2.60 1.15
Adoptando tentativamente 2" x4"
[ Comprobacion de seccion por flexotraccion.
N + M <1
feb-h W-f,
2356.14 N 7.83 <1
105-4-9 43.5-150
0.62<1 Cumple
® Comprobacion a deflexion.
Para estructuras con cielo raso de yeso, tenemos:
L 120
Aadm: ﬁ = % - Aadm: 0, 40 cm

Entonces:

5 q-L* 5 0435-120*

A= 384 F-T ~ 384 75000243

A= 0,064 cm

A= 0,064 cm < Aygn= 0,40 cm Cumple

Secciéon comercial definida es 2” x 4”

Disefio de elementos solicitados por flexocompresion.

se eligio el elementomas solicitado de la cercha E1.

N =2478.48 Kg
V =171.24 Kg
M = 55.23Kg*m
L=1.29m
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Adoptando tentativamente 2" x 6"

Dimension Comercial (Plg)
2ll X 6“
Dimension Real
Area Ix ly Wx Wy rx ry
cm.
b(x) | L h(y) cm2 cm4 cm4 cm3 cm3 cm cm
4 X 14 56 914.667 | 74.6667 | 130.667 | 37.3333333| 4.04145| 1.1547

Longitud efectiva.

Con el coeficiente K de la Ver. Cuadro N° 24 para determinar la longitud efectiva,

debido a que el elemento es considerado como simplemente apoyado en ambos extremos
donde K=1

Ly=K-L=1-1.29

Ly=1.29m
Clasificacion del elemento.

E . 75000
Ck = 0.7025 |—= = 0.7025 |——

f. 110

Ck =18,34
d=h=14cm
. Ly 1.29-100 41— 021
= = .
d 14

Las condiciones que debe cumplir para clasificar el tipo de columnas son las siguientes:

A1<10 columna corta
10 >A<Ck columna intermedia
Ck>A1<50 columnaslargas

Donde 2 = 9.21 se clasifica como columna corta

Para un elemento “corta”, tenemos N admen funcion a la esbeltez

Nadm:fc ‘A
Nggm = 110-4-14
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Ngam = 5600 Kg

Carga critica de Euler para pandeo en la direccion en que se aplican lo momentos de

flexion
N _nZ-E-I_n2-75000-914,67
TooLE 1292

N, = 40686.09 Kg

Factor de magnificacién de momento debido a la presencia de la carga axial.

m
o = 1 1
m = N 2478.48
1-1,5 N 1-1,5" ese09
k,, =1.10
[ml Comprobacidn por flexocompresion.

N k., -|M
m | |<1
Naam W'fm

247848 1,1-5523|
5600 @ 265,502 - 150

0,59<1 Cumple

ml Comprobacion a deflexion.

Para estructuras con cielo raso de yeso, tenemos:

L 129
Agam= % = % - Agam= 0,43 cm

Entonces:
A 5 g-L* 5  2655-129*
384 E-I 384 75000-914.17

A=0,14cm
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A=0,14cm < Aygm= 0,43 cm Cumple

Comprobacién por corte.
_b-h*  4-147
M= T8

- m =98 cm3

129

(% (L — h)) ‘m (1”'24 (129 — 14)) .98

fo= b-1 B 4-914,67
fr=4.16Kg
fo =416 Kg < Fv =12Kg Cumple

Seccion definitiva comercial, 2” x 6”

Disefio de uniones

CERCHA N° 1

wd
I
37
0

il
L e LS L L R "
7 7 A A |

86



Para este analisis, se empleo la ecuacién de Hankinson
Nudo A /Barra N°1

Con el tipo de madera, la base de los elementos de la cercha ya disefiada
anteriormente, se puede asumir un didmetro del pernoa emplear para la union,

donde cumpla con las condiciones de separacion entre pernos y la distancia hacia

los bordes s= 2d , asimismo obtener los valores de “P” y “Q”, de Ver. Cuadro N° 25

con los siguientes valores:

Grupo de madera = Tipo B
Base del elemento E1 =2”=5cm
De tabla P =420 Kg

Q = 168 Kg
o =21°48°57=21.801
N=2478.14

Diametro “d” asumido = 0,95 cm = 3/8”

Con los datos anteriores, se aplica la ecuacién de Hankinson y se obtiene la carga

admisible, siendo:

P-Q

P-sen’a + Q - cos’a

Nadm -

N _ 420-168
adm = 420 - sen?16,77 + 168 - c0s216,77

Nadm =435 Kg
El nimero de pernos:

Division entre la fuerza axial correspondiente al elemento y la carga admisible.

N 247814

#P = = 5.69
ernos N 135

#Pernos=6 —>603/8
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Nudo A /BarraN° 4

Con el tipo de madera, la base de los elementos de la cercha ya disefiada

anteriormente, se puede asumir un didmetro del pernoa emplear para la union,

donde cumpla con las condiciones de separacion entre pernos y la distancia hacia

los bordes s= 2d , asimismo obtener los valores de “P” y “Q”, de tabla Ver. Cuadro

N° 25 con los siguientes valores:

Grupo de madera = Tipo B
Base del elemento E1 =2"=5cm
De tabla P =420 Kg

Q=168 Kg

a=0

N= 2356.14

Diametro “d” asumido = 0,95 cm = 3/8”

Con los datos anteriores, se aplica la ecuacion de Hankinson y se obtiene la carga

admisible, siendo:

P-Q

P-sen’a + Q - cos?a

Nadm -

N _ 420-168
adm = 490 - sen216,77 + 168 - c0s216,77

Nadm =525 Kg

El nimero de pernos:

Division entre la fuerza axial correspondiente al elemento y la carga admisible.

N 2356.14 _

H#P = = 4,49
ernos N Toc

#Pernos=5 —->5@3/8

La determinacion de las demas uniones, se las realizo de la misma manera, y se

encuentran en elVer Anexo A.3
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3.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion.

a).-Disefio de losa alivianada

Las losas tanto de cubierta como de entrepisos son conformadas por viguetas
pretensadas concretec con complemento de plastoform, una capa de compresion y un
arriostramiento en caso de luces mayores a 5 metros, las cuales cumplen con las
solicitaciones en el proyecto ya que satisfacen la norma NB 997 Elementos
prefabricados de hormigon - Viguetas prefabricadas de hormigén pretensado -

Requisitos y métodos de ensayo.

Se opto por losa alivianada por la facilidad constructiva que ofrecen y por el reducido
peso propio de la misma, favoreciendo el disefio ya que se redujeron asi las

solicitaciones presentes en la estructura debidas al peso muerto.
A continuacion se realiza la verificacion de una de las viguetas pretensadas:

Verificacién de la vigueta pretensada.

12

eje nuetro

PROPIEDADES DE LA VIGUETA EN TIEMPO CERO (t=0)

Area A (cm2) = 80.50
Brazomecanico inferior Yi(cm) = 4.95
Brazomecanico superior Ys (cm) = 7.05

Inercia x Ixc (cm4) = 1132.30

Resistencia caracteristica del H° |  fc (kg/cm2)= 350.00
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Resistencia caracteristica del H° en fase intermedia 80 % | f'c (kg/cm2)= 280.00

Luz de la vigueta L (cm) = 535.00

Momento debido al peso propio Mo = ‘ 7200.34766 ‘ kg*cm

CALCULO FUERZA DE PRETENSADO
fpu(kg/cm2)= 18000 fps(kg/cm2)= 14400
Considerando un 10% de pérdidas:
Fp = fps*Aps (©4)*0.9= 1628.60 Kg 3 barrasFp= 4885.80 Kg
Fp = fps*Aps (®5)*¥0.9= 254469 Kg 2 barrasFp= 5089.38 Kg

Calculo del Mo verficando esfuerzo de traccion

[ (R@9 Fp{aS}) E.e.¥s (Mo.Y, F,(04) Fp..g.};)
fi-o= _( o))
XXXX

fio= -76.77 Kg/cm2
fii= 13.39  Kg/cm2 o

feoi =08 = /f'c

fro | < | fi
CUMPLE

Calculo del Mo verificando esfuerzo de compresion

[ (R@% E@5 Fhe.¥o (Mo.Y, F,©4) K.,
f““H i, A, )+(Z )-( )+(_ 4. )]

jrS = jrS &5 'irS =

fr.0= -150.55 Kg/cm2
foi= -168.00 Kg/cm2 )
fe-i=—06+f'c
fo0 < fe.i
CUMPLE
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Propiedades de la vigueta compuesta en t =

—

654

eje nuetro

O w
O
O
Area A (cm2) = 385.5
Brazomecanico inferior  Yi(cm) = 13.46
Brazomecanico superior  Ys(cm) = 6.54
Inerciax Ixc (cm4) = 11787.5
Resistencia caracteristica del H®  fc (kg/cm2)= 350
Resistencia caracteristica del H° en fase final 100% f'c (kg/cm2)= 350
Luz de la vigueta L (cm) = 535.00
Alturacapacompresion hf (cm) = 5
Ancho efectivo de la losa
1.b(cm) = 133.75 1.L
b =—
4
2.b(cm) = 84 b = 2*8*hf + bw

Se escoge el menor de los 2 valores b = 84 cm pero en ningin momento el ancho efectivo sera
mayor a la distancia entre ejes de las viguetas, como en este caso se colocara viguetas a cada 50
cm el ancho efectivo sera:
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b (cm) = 50
Homogenizando la seccidn
btr (cm) = 38.73 btr = b = ||E
e
CALCULO DE LA FUERZA DE PRETENSADO
Tomando el 20% porpérdidas
Fp = fps*Aps(P4)*0.8= 1447.65 Kg 3barrasFp =  4342.94

Fp = fps*Aps(@5)*0.8= 2261.95 Kg 2 barrasFp=  4523.89

CALCULO DEL MT VERIFICANDO ESFUERZO DE COMPRESION

| (R@4) FE(85) F.e.¥o\ (MY, F(04) F.eY,
‘ﬁ‘“‘[_( A, A, )+(Z I )-( I, )+(_ A )]

1= 16.65-0.0005548*Mt Kg
fes = 210 Kg s = 0.6*f'c
Sabiendoque: f1oe > fes

Reemplazando valores y despejando el Mt:
Mt< 40852559  Kg*cm

CALCULO DEL MT VERIFICANDO ESFUERZO DE TRACCION

E(64) E(©5) E.eVy (MY, E@©®4) F.e.¥,
ﬁ"‘z[_( An T A, )+(Z I )-( I ]+(_ 4w I ]]
fis = 37.42 Kg/cm2

f:‘:szzgy" fic
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Sabiendoque: foeo < fis
Reemplazando valores y despejando el Mt:
Mt < 142030 Kg*cm  Que sera nuestro limite por ser el menor.

CALCULO DEL MOMENTO TOTAL ACTUANTE EN LA VIGUETA

QT = Qviva+ Qmuerta + chrémica + Qvigueta

QT = 280.127 Kg/m
QTd= 4.48 Kg/cm

El Mt calculado se encuentra dentro de los rangos fijados ya que:

160358.701 < 142030 CUMPLE
Mtreal Mt

VERIFICANDO LA FLECHA

L
ﬂps + ﬂ.pp = ﬁ

Aps: '0.72 cm
Appz 135 Cm ﬂ. — F“5$E$L:
BE  BeEpel

Apst App= 0.63 cm

L/500 = 1.07 cm

0.63 < 1.07 CUMPLE
Apst App L/500
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b).-Disefio de Vigas.

Para el predimensionamiento de las vigas se procedié a cargar los porticos en el
programa Cypecad-2011,para obtener las maximas solicitaciones en los elementos que
forman parte de la estructura.

Se realizard la comprobacién manual de la viga més solicitada con los resultados
obtenidos por dicho programa.

Las Envolventes de la viga son las siguientes.

L
il A
- [mt=] E20
1 1

Pzal ]

I

Q

=
w

0.05

040

® Calculo de la armadura longitudinal positiva.

El momento maximo de disefio positivo en la viga entre las columnas P28-P30
Md =6.47 Tn-m = 647000 kg - cm
Datos iniciales:
by =020m=20cm  d=L/12 -L/15
d=h-d; =40-2=38cm
f.q = fa/1,5 = 210/1,5 = 140 kg/cm?
foa = fyx/1,15 = 4200/1,15 = 3652,174 kg/cm?
Momento reducido de célculo:

Mg 647000
" by-d?-fq 20-382-140

» = 0.160
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Haiim = 0,332 - Paraacerof, = 4200 kg/cm?

ta < taiim = 0,160 < 0,332

Entramos en el Ver. Cuadro N° 19conu, =0.16para obtener la Cuantia mecéanica

(ws):
ws = 0.1795

Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:

A-=w. b -d-fc—dz01795-20-38-£=5236m2
S 3652,174

Cuantia mecanica minimawg,,,;,, obtenida del Ver. Cuadro N° 20

Para acerofy, = 4200 kg/cm?, determina el area de acero minima, que es:
Wsmin = 0,0033
Agmin = Wsmin * by, -d = 0,0033 - 20 - 38 = 2,51 cm?

Adoptamos la mayor entre la armadura minima A miny As calculada, siendo esta

la siguiente:
- A, = 5.23 cm?
Buscamos en tablas la mejor combinacion de diametros para
sl

ositiva que cumplan con el con el area calculada As positiva ¢

R
]

b

Célculo de la armadura longitudinal negativa
Columna P28

El momento maximo de disefio negativo en la viga es:
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Md =772 Tn-m = 772000 kg - cm

Momento reducido de calculo:

My 772000

= = =0.191
b, d2-f, 20-382-140

Ug

Haim = 0,332 - Paraacerof, = 4200 kg/cm?

Ha < Haiim
0.191 < 0,332

Entramos en el Cuadro N° 19con u,; =0.191para obtener la Cuantia mecanica (ws):

wg = 0.220
Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:

A.=w.-b -d-fc—d=0220-20-38-&=6416m2
s s W R T 3652174

Cuantia mecanica minimaws,,,, obtenida del Ver. Cuadro N* 20 Para acero f, =

4200 kg/cm?, determina el area de acero minima, que es:
Wemin = 0,0033
Agmin = Wsmin * by, -d = 0,0033 - 20 - 38 = 2,51 cm?

Adoptamos la mayor entre la armadura minima A miny As calculada, siendo esta

la = 1T siguiente:
B
pEEALYE | 4 A; = 6.410 cm?
b Y =
[l | |
Buscamos en b tablas la mejor combinacion de didmetros para

que cumplan con el con el rea calculada As negativa ¢

[l Calculo de la armadura longitudinal negativa
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Columna P30

El momento mé&ximo de disefio negativo en la viga es:
Md =72 Tn-m = 720000 kg - cm

Momento reducido de calculo:

M, 720000

_ = =0.178
Ha = ~dz-f.,~ 20-38%-140

Kaim = 0,332 — Paraacerof, = 4200 kg/cm?
Ha < Hdlim
0.178 < 0,332
Entramos en el Cuadro N° 19 conu, =0.178para obtener la Cuantia mecanica (ws):
wg = 0.203
Con la Cuantia mecénica se determina el &rea de acero, que es:

A.=w. b -d-fc—d=0203-20-38-£=5914cm2
S 3652,174

Cuantia mecanica minimaws,,, obtenida del Ver. Cuadro N° 20 Para acerof, =

4200 kg/cm?, determina el area de acero minima, que es:
Wemin = 0,0033
Agmin = Wgmin * by, -d = 0,0033 - 20 - 38 = 2,51 cm?

Adoptamos la mayor entre la armadura minima A miny As calculada, siendo esta

la siguiente:

A = 5.914 cm?
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Buscamos en tablas la mejor combinacion de diametros para que cumplan con el

con el area calculada As negativa ¢

W Calculo de la armadura transversal

=

B

648

942

Columna P28

En cortante méaximo de disefio en la viga es:
Vd =9.05Tn = 9050 kg
foa =0,5\/feqa = 0,5-V140 = 5,916 kg/cm?
Vew = foq b -d =5916-20 - 38 = 4496,22 kg
Si:
Vy < V., = 9050 > 4496,22
Necesita armadura transversal Vcu es mayor Vd
t: un metro de longitud
V,, =030 f.s-b-d=0,30-140-20-38 = 31920 kg
Veu < Vg <V, = 4496,22 < 9050 < 31920

Vu = Vg — Vo = 9050 — 4496,22 = 4553.78 kg
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Vo - t 4553.78 - 100

A. = = = 3.646 cm?
*7090-d-f,q 0090-38-3652,174 cm”/m
Calculando Asmin.
Ao =002-b -t-ﬁ—d=002-20-100-&= 1,533 cm?/m
smn Y e 3652,174

Armadura transversal final para dos piernas es:
Agy = Ag + Agmin = 3.646 + 1,533 = 5.179 cm?/m

La armadura transversal para una pierna sera:

Ag =

A, 179 ,
T= ST= 2.589 cm /m

=

b

Determinacion de la longitud de aplicacion de As;:

V.. = 4496,22 KgVcu,= 4.49 es el limite de aplicacion de As;
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-9.52

d1 =(3.683/9.05)*3.15 =1.28 m

As1=2.589 cm’/m

Adoptando un didmetro deg6 — A ¢ 6= 0.283cm’

N° de barras= As1/A¢ 6 = 9.148= 10 barras

e=100/N°b =10 cm

Armadura de las barrasAst(m2/m) — N°b*A¢ =2.83 cm*/m
2.83 > 2.589 ok!

X =1.278 distancia de armadura de ¢ 6 ¢/10

Columna P30
En cortante maximo de disefio en la viga es:

Vd =9.52Tn =9520 kg

foa =0,5\/foq =0,5-V140 = 5,92 kg/cm?
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Vew = foq - b d =592-20"38 = 4499.20 kg
Si:
Vy > V., = 9520 > 4499.20
Necesita armadura transversal,
Vou=030-f.q-b-d=0,30-140-20-38 = 31920 kg
Vey < V4 <V, = 4499,20 < 9520 < 31920

Viy = Vg — Vo, = 9520 — 4499,20 = 5020.8 kg

o Wt __ 50208100 _ .,
$T090-d-f,q 090-38-3652174 " /m
Calculando Asmin.
Ao =002+ by -1 20,0220+ 100 a0 _ 153 em?/m
s Y fea 3652,174

Armadura transversal final para dos piernas es:
Agy = Ag + Agpin = 4.02 + 1,53 = 5.55 cm?/m

La armadura transversal para una pierna sera:

5.55 )
Ay =—= — = 2.775cm“/m

As2 ] h

Determinacion de la longitud de aplicacion de As;:

V., = 4496,22 Kg
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dl =(3.683/9.52 )*3.15=1.218m

Asl=2.775 cm’/m

Adoptando un didmetro de¢g6 — A ¢ 6= 0.283 cm®

N° de barras= As1/A¢ 6 = 9.8= 10 barras

e=100/N°b =10 cm

Armadura de las barrasAst(cm2/m) — N°b*A¢ =2.83 cm?/m
2.83>2.775 ok!

X =1.218m distancia de armadura de ¢ 6 ¢/10

Para la armadura transversal minima — calcular As min.

Asminz = O,OZ'bw't'fC—d= 0,02-20-100-

———>=153cm?
fra 3652,174 em/m

La armadura transversal para una pierna sera:

Asmint = Asmin2/2

Nl Ast
P h ! Asmin1 = 1,53/2 =0,77 sz/m
L

Asl=0.77 cm’/m
Adoptando un didmetro deg6 — A ¢ 6= 0.283m>

N° de barras= As1l/A¢ 6 = 2.72= 3 barras
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e=100/N° b por norma maximo 25 de espaciamiento. Para que pueda

cumplir con la norma: e <25cm - e <0.85*d

Armadura de las barrasAst (cm2/m) — N° b*A¢ =0.849 cm?/m

0.849 >0.77 ok!

Armadura minima de d =3.72m —¢ 6 ¢/25

As(cm”2) As
Resumen de armadura gslculada @6 @8 g0 |d12 P16 | adoptada
(0,283) | (0,503) | (0,785) | (1,130) | (2,01) total
Armad positiva | central 5.23 1 5.4
rm r
Longitudinal Negativa |C21umna P8 [6.41 1 3,58
Columna P10 5.914 2 6.28
0-0,95 (P3) 2.589 10 c/10 | 2.83
Armadura | Posicion | 0,95 4,48
Trasversal | decotas | (Amin) 2.55 3 c/25 10,849
4,48 - 4,95 (P10) | 2.775 10 c/10 |2.83

c).- Disefio de Columnas.-

Para la comprobacion del disefio de columnas, se tomara en cuenta los esfuerzos y
dimensiones de la columnaP10, obtenidos del programa CYPE 2010.

@ Geometriay esfuerzos de la columna P10:

h —
P28
i I
b
D Maximas solicitacion
Altura H (m) | Hipdtesis
P10 N (Kg) Mx (Kg*m) My (Kg*m)
PB-PA | 3 27170 1470 -1800
W total
SC-PB | 3.30 38390 2690 -1010
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® Calculo de la esbeltez geométrica - comprobacién al pandeo:

El esquema de la columna es el siguiente:

V 20x35

©): .
../:-/‘.,.II.‘,/. .......
L7 C30x30 ﬂ

V 20x35

| X{DLW
| gt V 20x35

planta alta

Para las vigas de 20x35 se tiene:

Ix (cmd)=

71458

ly (cmd)=

23333

Para las vigas d

e 20x40 se tiene:

IX (cmd)=

106667

ly (cméd)=

26667

Para las vigas d

e 20x35 se tiene:

Ix (cmd)=

106667

ly (cmd)=

26667

Para las columnas de 30x30 se tiene:

V 20x35

Gl
Lvi

[ X
; - v 20x35

L) < sobrecimiento
%

@ Calculo de la longitud de pandeo:

Para el coeficiente K, se calculara V:

IX (cmd)=

67500

ly (cméd)=

67500

Lvl (cm)=

628

Lv2 (cm)=

428

Lv4 (cm)=

535

H1 (cm)=

330

H2 (cm)=

300

El calculo¥ se realizo en funcion alesquemade representado anteriormente:

> (?) columnas .

re > (%) vigas

En A: Sobrecimiento

En B: Planta baja —Planta Alta

En C: Planta Alta

Ty = 0.68

Ty = 1.4

Ty =0.75

Ix =0.5

¥Ix =1.04

¥Ix =0.54
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Entrando a laVer. Cuadro N° 21 con los valores obtenidos de Wx y Wy se obtiene

los valores de K:

Tramo A-B: Tramo B-C:

Kx = 1.25 Kx = 1.33

Ky = 1.32 Ky = 1.3
Se tomara el mayor valor de K en ambos tramos respectivamente:

Tramo A-B: Tramo B-C:

K= 1.25 K= 1.33

m Longitud de pandeo:

La longitud de pandeo se calcula con:

Planta Baja:

Planta Alta:

lo=L-K=330-125=4125m =4125cm

lo=L-K=3-133=399m =399 cm

m Calculo esbeltez geométrica:

Donde:

h = Es la dimension de la columna en la direccién que se desea comprobar.

Planta Baja:

Planta Alta:

l, 402.6
Agx = z = T = 13.75
l, 402.6
Agy = E = T =13.75
l, 372
)Lgx = E = % =13.3
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l, 372
Agy:ﬁ: 30 =

En ambos casos la esbeltez geométrica es mayor a 10, por lo tanto se presenta
excentricidad de primer orden.

Excentricidad de primer orden (Planta Baja):

Para una columna de 30 cm x 30 cm, tenemos:

_ Mgy 2690 %100

=% = 7.007
Gox =N 31330 am

_ Mg, 1010 % 100

_ Tay _ = 2.63
oy =N, 31330 cam

Del resultado anterior se debe escoger el mayor.
ep=7.07cm

m Excentricidad ficticia:

10~*

fyd\ h+20-e, [2
o= (3422, 4.
3500/ h+10-e, h

( 3652,174) 30+ 20-7.007 412.52
eq = :

. . 10~%
3500 30+10-7.007 30
e, =3.743 cm

® Excentricidad total:
La excentricidad total es:
er=ey+e,=7.007+3.743 =10.85cm

Excentricidad de primer orden (Planta Alta):

Para una columna de 30 cm x 30 cm, tenemos:

_ Mgy 1470 % 100

_ Dax _ =541
ox =N T T 27170 o

Mg, 1800 * 100

= _ = 6.625
¢y =N, 27170 am

Del resultado anterior se debe escoger el mayor.
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ep=6.625cm

m Excentricidad ficticia:

-4

fyd) h+20-e, I3

ea:(3+3500 "h¥10-¢, h

( 3652,174) 30 + 20 - 6.625 3992
eq = :

3500 / 30+10-6.625 30
e, =4.228 cm

® Excentricidad total:
La excentricidad total es:
er=ey+e, =6.625+4.228 =10.85cm

[ Refuerzo longitudinal (Planta Baja):

Datos:
COTA: 0.15-3.45
Excentricidad total: etotal = 10.72 cm
Esfuerzo normal de calculomayorada Nd = 38990 Kg
Momentos flectores de calculo direccion x | Mxd = 269000 Kg*cm
Momentos flectores de célculo direcciony | Myd = 101000 Kg*cm
Canto paralelo al eje x a= 30 cm
Canto paralelo al eje y b= 30 cm
Resistencia calculo del hormigén fcd = 140 Kg/cm2
Resistencia calculo del acero fyd = 3652,17 Kg/cm?2
a) Axil reducido.
Ny 38390
v = 0.305

“a-b-fy 30-30-140

b) Momento reducido alrededor del eje X.
Ng-er  38390-10.72

= = =0.109
M= b2 £, 30-302 - 140
¢) Momento reducido alrededor del eje y.
Ny -er 38390 -10.72
= = 0.109

by =% b £, 30302 140
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- Momento reducido mayor.

u=0,109
- Momento reducido menor.

u, = 0,109

d) Cuantia mecanica.

Con el momento reducido (u=0.109) y del axil reducido (v=0.305) de &bacos

Ver. Cuadro N° 21.10btenemos (w ):

Parav=02 »w =09
Parav=04 » w =
Entonces, interpolando para v=0,305, tenemos:
w=0
e) Armadura de Acero total.
2 =w-b-h-fcd=0-30-30-140
s fya 3652,174

2

=0cm

f) Armadura minima.
Agmin = 0,006 -a-b = 0,006 -30 30 = 5.4 cm?
g) Armadura elegida.
A; = 5.40 cm?
h) Disposicion de armadura.

A; =4016 = 8,04 cm?

| Refuerzo longitudinal (Planta Alta):

Datos:

COTA: 3.45-6.45

Excentricidad total: etotal = 10.85 cm
Esfuerzo normal de calculomayorada Nd = 27170 Kg
Momentos flectores de célculo direccion X | Mxd = 147000 Kg*cm
Momentos flectores de calculo direccion Y | Myd = 180000 Kg*cm
Canto paralelo al eje X hx = 30 cm
Canto paralelo al eje Y hy = 30 cm
Resistencia calculo del hormigén fcd = 140 Kg/cm2
Resistencia calculo del acero fyd = 3652,174 Kg/cm2
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b)

d)

f)

9)

h)

Axil reducido

N, 27170

=7 b f, 30-30 140 0216

v

Momento reducido alrededor del eje X.
Ng-er  27170-10.85

e =2 £, ~ 30302 - 140
Momento reducido alrededor del eje Y.
Ny-e;  27170-10.85
= = 0.078

My = b2 £, ~ 30230 140

Momento reducido mayor.
uy =0,078
Momento reducido menor.
u, = 0,078
Cuantia mecanica.
Con el momento reducido (u=0.078) vy del axil reducido (v =0.2156) de &bacos

Ver. Cuadro N° 21.1 ,obtenemos (w ):

Parav=0- w =0.11
Parav=02 »w=0
Entonces, interpolando para v=0,195, tenemos:
w = 0,00858
Armadura de Acero total.
2 =w-b-h-fcd =0,00858-30-30-140
s fya 3652,174

= 0.296 cm?

Armadura minima.
Agmin = 0,008 hy - b, = 0,006 - 30 - 30 = 7.2 cm?
Armadura elegida.
A; = 7.2 cm?
Disposicion de armadura.
A, = 4016 = 8,04 cm?
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® Refuerzo transversal (Planta Baja):
Q)AsTrans. =25%-" Q)AsLong. =0,25-16 = 4 mm

OAsTrans.min = 6 mm = 0,6 cm
QAsTrans.elegida = 6mm

Separacion (s), debe cumplir con las siguientes condiciones :

0.85-d 0.85-28 23.8cm
s<< 30cm ;=< 30cm ;= 30cm
15- 9, one. 15.1.6 24cm

Por facilidad constructiva, se tomara un espaciamiento de:
s=30cm

m Refuerzo transversal (Planta Baja):

OAgrrans. = 25% - Q)ASLong. =0,25:-16 = 4mm
(Z)ASTrans. = 6mm = 0,6cm

DAgrrans.elegida = 6mm

Separacion (s), debe cumplir con las siguientes condiciones:

0.85-d 0.85-28 23.8cm
s<q 30cm ;=< 30cm ;= 30cm
15- P one. 15.1.6 24cm

Por facilidad constructiva, se tomara un espaciamiento de:

s=20cm
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3.5.3. Estructuras complementarias.
Para la comprobacion, del disefio de gradasobtenidos del programa CYPE 2010

,seanalizara manualmente.

3.3 16 0.2
- il 1_,‘
kT o
Huella: 0.300 m
contrabiuella: 0165 m
MY de escalones: 20
—F Desnivel gue salva; 3.30 m
o
L
2.1 1.6 0.2
®m Geometria de la Grada:
0.2 L2=18 n L1=33 i
3 A T
E o
o~
o )
- &
3
z
-
—4
™
o M
o : .
o
0.
4 4+
-

e
-
-4
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e En Descanso.

gp=235.71Kg/m
Carga de Rampa:
gr =11 Vpope
gr = 0,15-1-2500
9gr=375Kg/m
Sobre Carga de pisos y accesorios:
gsr. =50Kg/m
Carga en Rampa Total:
grr. = qp t qr T qrs.
9rr. = 235.71 4+ 375+ 50

Carga de Descanso:

TRAMO A-B B-C
Longitud horizontal rampa L1 2.1 3.30 m
Longitud descanso L2 1.60 1.60 m
Ancho de rampa E1=E2 2 2 m
Ancho total de descanso B 4 m
Espesor de losa t 0.15 0.15 m
Huella h 0.30 0.30 m
Contra huella ch 0.165 0.165 m
Altura media a salvarA-B H1 1.32 m
Altura media a salvar B-C H2 1.98 m
NUmero de peldafios N 8 12
Peso especifico del H°A° YHoa 2500 Kg/m3
® Analisis de cargas (Tramo A-B).
a) Carga muerta.
e En Rampa.
= (Carga de Peldafios:
h-ch N
gp =5 L_1 " VHoA°
_ 0,30-0.165 1 8 2500
gp="" 2.1
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gp =t 1 Vyope
gp =0,15-1-2500
gp =375Kg/m
= Sobre Carga de pisos y accesorios:
9gsr = 50Kg/m
= Carga en Descanso Total:
9pr. = qp t Qrs.
gpr. =375+ 50
gpr. =425 Kg/m

b) Sobre Carga de Uso.
» La sobre carga de uso para el disefio de escalera recomendada por metro
de ancho es la siguiente:
gsc. = 300,000 Kg/m
» Carga en Baranda.
La sobre carga en la baranda es la siguiente:
qg. = 200,000 Kg/m
» Sobre Carga Total.
qr. = qsc. + 9.
gr = 300 + 200
qr. = 500 Kg/m

® Portico idealizado y cargado.

o= ,1 IRERARE R IqY=500 Kg/mxu I SEEEE
R ERREERE ug"=66071K2/_m REEEZEEEE
Descanso
Rampa
+ 1.6 m 2.1:4n n
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| Analisis del Portico idealizado.
El andlisis del portico se lo realizo en el programa SAP-2000 Version 14.1, otorgando los
siguientes resultados:
MOMENTOS

240.47 Kg/m

B
- Bl\

207.61 Kg/m

653.31 Kg/m
255.60 Kg/m

A

CORTANTES

962.7 Kg

Bl

Bs

669.89 Kg
072.18 Kg
1304 Kg

‘A
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[ Célculo de la armadura longitudinal positiva.
a) TRAMO A-B

El momento mé&ximo de disefio positivo en la viga es:
Md=M-1,6-100 =1967.19-1,6-100
Md = 314750.4 kg -cm/m

Datos iniciales:

b,, = 1,0 m = 100 cmSe disefia para un metro de ancho

d=espesor de la losa

d=h—-—d;=15-2=13cm

fra = fox/1,5 = 210/1,5 = 140 kg /cm?

fya = fyr/1,15 = 4200/1,15 = 3652,174 kg /cm?
Momento reducido de calculo:

Mg 3147504
by, -d?-f,q 100-132-140

1y =0.133

Haim = 0,332 Ver.Cuadro N° 28 Para acerof,, = 4200 kg/cm?

Ha < Haim — 0,133 < 0,332

Paraobtener el valor de la cuantia mecanica (ws),entramos a laVer. Cuadro N° 19

conu;=0.133
w, = 0.1462
Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:

Ay =wy by d-J% = 0146210013 00— 7.285 cm?/m
ST W R e 3652,174
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Con la Cuantia geométrica minima obtenida del cuadro N°\Ver. Cuadro N° 20..se

determina el area de acero minima, que es:
Wemm = 0,0018 — Cuantiamecanicaminima
Agin = Wsmin * by - d = 0,0018 - 100 - 13 = 2.34 cm?/m
Adoptamos la armadura mayor entre la minima y la calculada, siendo esta la siguiente:
A =7.285 cm?/m

Disposicién de barras:

#b A _TBS a7
arras —AS®12 = 113 = 0. = arras
Espaciamiento:
100 100

= = =1
¢ #barras 7 >cm

Armadura a utilizar;:

A. =7012 c15 = 7.92 cm*/m

[ Célculo de la armadura longitudinal negativa.
PUNTO A

El momento negativo maximo de disefio en la viga es:
Md=M-1,6-100 = 1307.38-1,6 - 100
Md = 209180.8 kg - cm/m
Datos iniciales:
b, =1,0m =100 cm
d=h—-—d;=15-2=13cm
fra = foe/1,5 = 210/1,5 = 140 kg /cm?
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fya = fyr/1,15 = 4200/1,15 = 3652,174 kg /cm?
Momento reducido de calculo:

My 209180.8

= = = 0.0884
by d?-fq 100-132-140

Ug

Uaim = 0,332 — Paraacerof, = 4200 kg/cm?

fa < taim — 0.0884 < 0,332

Con u, entramos en el Cuadro N° ...... para obtener la Cuantia mecanica (ws),

siendo la siguiente:
wg = 0.085
Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:

Ay =wy by -d-2 = 0085100 13- 20— 4236 cm?/m
ST 3652,174

Con la Cuantia mecanica minima obtenida del cuadro N°Ver. Cuadro N° 19 se determina el

area de acero minima, que es:
= Wemm = 0,0018 — Cuantiamecanicaminima
Agmin = Wemin * by - d = 0,0018 - 100 - 13 = 2.34 cm?/m
Adoptamos la armadura mayor entre la minima y la calculada, siendo esta la siguiente:
Ag = 4.236 cm?/m
Disposicién de barras:

As  4.236
Ag08 0,503

#barras = = 8.42 = 9 barras

Espaciamiento:
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_ 100 _ 100
€= #barras 9

=12cm

Armadura a utilizar:

A; = 908c¢12 = 4.527 cm?/m

a) PUNTO B1

El momento mé&ximo de disefio negativo en la viga es:
Md=M-1,6-100 = 240.24-1,6 - 100
Md = 384384 kg-cm/m
Datos iniciales:
b, =1,0m =100 cm
d=h—-—d;=15-2=13cm
fea = fex/1,5 = 210/1,5 = 140 kg/cm?
fya = fyr/1,15 = 4200/1,15 = 3652,174 kg /cm?
Momento reducido de célculo:

My 384384
~ by,-d?-f., 100-132-140

lg = 0.0162

Haym = 0,332 — Paraacerof, = 4200 kg /cm?

Uy < taiim = 0.0162 < 0,332

Con p4 entramos en el Ver. Cuadro N° 19 para obtener la Cuantia mecanica (ws),

siendo la siguiente:
ws = 0,0310

Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:
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A;=ws-b -d-ﬁ—d=00310-100-13-&=154cm2/m
sT s iR T 3652,174

Con la Cuantia mecénica minima obtenida del Ver. Cuadro N° 20 se determina el area de

acero minima, que es:
= Wemm = 0,0018 — Cuantiamecanicaminima
Agmin = Wsmin " by -d = 0,0018 - 100 - 13 = 2.34 cm?/m
Adoptamos la armadura mayor entre la minima y la calculada, siendo esta la siguiente:
A; =2.34 cm?/m

Disposicién de barras:

#b A 23 es2=5b
arras = A5®8 = 0503 = 4. = arras
Espaciamiento:
100 100

=20cm

€= #barras - 5

Armadura a utilizar:

A; =508/ c20 =2.52cm?/m

m Armadura de distribucién superior e inferior

Se adoptard una armadura de distribucién minima, por lo tanto se tiene la siguiente
disposicion:

Agmin = 1,80 cm?/m
Disposicion de barras:

#b _ A —1'80—358~4b
arraS—AS®8—O’503— , = arras
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Espaciamiento:

__100 _100_
e_#barras_ 4 7 cm

Armadura a utilizar:
Agistribucion = 498 ¢/25 = 2,01 cm?*/m

® Verificacion al corte.

Datos generales tramo A-B

Cortante maximo de disefio Vmax = 2949 Kg
Canto de la seccion t= 15 cm
Ancho de calculo bw = 100 cm
Peralte efectivo = 13 cm
Recubrimiento r= 2 cm
Resistencia caracteristica del hormigén  fck = 210 kg/cm2
Resistencia caracteristica del acero fyk = 4200 kg/cm?2
Coeficiente minoracion Hormigon yc = 15

Coeficiente minoracion Acero Ys = 1,15

- Resistencia a cortante del hormigén:

210
fvd = 015 '\/fcd = 0'5 ’ E

fva = 5,916 Kg/cm?
- Cortante resistente por el hormigon:
Veu = foa by +d = 5916 -100 - 13
Ve =7690.8Kg
Vg=1.6Vmax =1.6 x 2949 = 4718.4 Kg
Como:

V., =7690.8 >V, =4718.4
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NO NECESITA ARMADURA TRANSVERSAL
Asmin = (0.02. fed - by, - t)/fyd
Asmim = (0.02.140-100-100)/3652.17

Agmin = 7.667 cm? /m

TRAMO A-B B-C
Longitud horizontal rampa L1 2.1 3.30 m
Longitud descanso L2 1.60 1.60 m
Ancho de rampa E1=E2 2 2 m
Ancho total de descanso B 4 m
Espesor de losa T 0.15 0.15 m
Huella H 0.30 0.30 m
Contra huella Ch 0.165 0.165 m
Altura media a salvar A-B H1 1.32 m
Altura media a salvar B-C H2 1.98 m
NUmero de peldafios N 8 12

Peso especifico del H°A° YHoa 2500 Kg/m3

® Analisis de cargas (Tramo B-C).
c) Carga muerta.
- En Rampa.
= (Carga de Peldafios:

h-ch N
gp = 2 '1'Z'VH9A‘—’

0,30-0.165 12
g=—7 133
gp =225 Kg/m
= Carga de Rampa:

2500

gr =1t 1 Viopo
gr = 0,15-1-2500
gr =375 Kg/m
= Sobre Carga de pisos y accesorios:

gsr = 50Kg/m
= Carga en Rampa Total:
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9rT. = qp + qr T QRrs.

9rr. = 650 Kg/m

- En Descanso.
= (Carga de Descanso:
gp =t 1 Vpyege
gp =0,15-1-2500
gp =375Kg/m
= Sobre Carga de pisos y accesorios:
gsr. =50Kg/m
= Carga en Descanso Total:
9pr. = qp t Qras.
gpr. =425 Kg/m

d) Sobre Carga de Uso.
- La sobre carga de uso para el disefio de escalera recomendada por metro de
ancho es la siguiente:
qsc. = 300,000 Kg/m
- Cargaen Baranda.
La sobre carga en la baranda es la siguiente:
qg. = 200,000 Kg/m
- Sobre Carga Total.
qr. = qs.c. + 9.
qr. = 300 + 200
qr. =500 Kg/m

[ Portico idealizado y cargado.
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[ =500Kem

oy b v e =500 Kg/m, [}

gri=-425 Keg'm

bt st eeg= 650 1Ko/m

Descanso

Rampa

| 1.6m_

330m

®  Analisis del Pértico idealizado.

El andlisis del portico se lo realizo en el programa SAP-2000 Version 14.1, otorgando los

siguientes resultados:

MOMENTOS

e

1 84.63 Kg/m

CORTANTES

B1

™

1467.63 Eg/m

C

T 676.75 Kgim N
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2011.21 Kg

C

120212 Kg

Bl

157342 Kg

[ Célculo de la armadura longitudinal positiva.
b) TRAMO B-C

El momento méximo de disefio positivo en la viga es:
Md=M-1,6-100 =3142.86-1,6-100
Md = 502857.6 kg -cm/m
Datos iniciales:
b, =1,0m =100cm
d=h—-—d;=15-2=13cm
fra = foe/1,5 = 210/1,5 = 140 kg /cm?
fya = fyr/1,15 = 4200/1,15 = 3652,174 kg/cm?
Momento reducido de célculo:

Mg 502857.6
~ by -d?-f,, 100-132-140

1y =0,212
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Uaiim = 0,332 — Paraacerof, = 4200 kg/cm?

ta < taiim = 0,212 < 0,332

Con u, entramos en el Cuadro NO....para obtener la Cuantia mecanica (ws), siendo

la siguiente:
wg = 0.2497
Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:

A, =ws b -d-fc—d=02497-100-13-&=1244cm2/m
s T s W 3652174

Con la Cuantia mecanica minima obtenida del Ver. Cuadro N° 20 se determina el area de

acero minima, que es:
= Wemm = 0,0018 — Cuantiamecanicaminima
Agmin = Wemin * by - d = 0,0018 - 100 - 13 = 2.34 cm?/m
Adoptamos la armadura mayor entre la minima y la calculada, siendo esta la siguiente:
Ay =12.44 cm?/m

Disposicién de barras:

#b _ A _1z4t 0088 =12 b
arras = AS®12 = 1,13 = . = arras
Espaciamiento:
100 100

=9cm

€= #barras 12
Armadura a utilizar:
Ag =120c¢/9 = 13.56 cm?/m
m Célculo de la armadura longitudinal negativa.
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b) PUNTO B1

El momento mé&ximo de disefio negativo en la viga es:
Md=M-1,6-100 =631.43-1,6-100
Md = 1010288 kg - cm/m
Datos iniciales:
b, =1,0m =100 cm
d=h—d;=15-2=13cm
fra = foe/1,5 = 210/1,5 = 140 kg /cm?
fya = fyr/1,15 = 4200/1,15 = 3652,174 kg /cm?
Momento reducido de calculo:

Mg 10102838
~ by,-d?-f.y 100-132-140

Ha = 0,0427

Haiim = 0,332 - Paraacerof, = 4200 kg/cm?

Uy < taiim = 0,0427 < 0,332

Con ugz entramos en el Cuadro NO...... para obtener la Cuantia mecanica (ws),

siendo la siguiente:
wg = 0,0444
Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:

A.=w. b -d-@=0044-100-13-&=22126m2/m
SO T e 3652,174

Con la Cuantia mecanica minima obtenida del Ver. Cuadro N° 20 se determina el area de

acero minima, que es:
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= Wemm = 0,0018 — Cuantiamecanicaminima
Agin = Wsmin * by - d = 0,0018 - 100 - 13 = 2.34 cm?/m
Adoptamos la armadura mayor entre la minima y la calculada, siendo esta la siguiente:
A; =2.34 cm?/m

Disposicién de barras:

#b _ A _ 23 es=s5b
arras = A5®8 = 01503 = 4. = arras
Espaciamiento:
100 100

=20cm

€= #barras - 5

Armadura a utilizar:

A, = 5055 = 2.515 cm?
s=5055=2 cm®/m

c) PUNTOC

El momento maximo de disefio Negativo en la viga es:
Md=M-1,6-100 = 1467.63-1,6-100
Md = 2348208 kg - cm/m
Datos iniciales:
b, =1,0m =100 cm
d=h—-d,=15-2=13cm
fea = fer/1,5 = 210/1,5 = 140 kg/cm?
fya = fr/1,15 = 4200/1,15 = 3652,174 kg /cm?

Momento reducido de calculo:
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Mg 23482038
by, -d?-f,, 100-132-140

1y =0.099

Uaiim = 0,332 — Paraacerof, = 4200 kg/cm?
Ua < Uaim — 0,099 < 0,332

Con u,4 entramos en el Cuadro N°.....para obtener la Cuantia mecénica (ws), siendo

la siguiente:
wg = 0,10
Con la Cuantia mecéanica se determina el area de acero, que es:

A, =ws b -d-fc_d:010-100-13-&=498cm2/m
SO T fa 3652,174

Con la Cuantia mecénica minima obtenida del Ver. Cuadro N° 20 se determina el area de

acero minima, que es:
= Wemin = 0,0018 — Cuantiamecdnicaminima
Agmin = Wemin * by - d = 0,0018 - 100 - 13 = 2.34 cm?/m
Adoptamos la armadura mayor entre la minima y la calculada, siendo esta la siguiente:
A; = 4.98 cm?/m
Disposicién de barras:

As 498

- —9.90=10b
408 0,503 arras

#barras =

Espaciamiento:

B 100 B 100 _ 10
€= #barras 10 cm

Armadura a utilizar:
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A; = 1008¢10 = 5.03 cm?/m

[ Armadura de distribucion superior e inferior

Se adoptara una armadura de distribucion minima, por lo tanto se tiene la siguiente

disposicion:

Agmin = 1,80 cm? /m

Disposicién de barras:

As

#barras =

Espaciamiento:

100

A;08

1,80
0,503

100

€= #barras 4

Armadura a utilizar:

= 25,00cm

= 3,58 = 4 barras

Asdistrobucion = 98_¢/25 = 2,01 sz/m

® Verificacion al corte.

Datos Generales tramo B-C

Cortante maximo de disefio Vmax = 3042.42 Kg
Canto de la seccion = 15 cm
Ancho de calculo bw = 100 cm
Peralte efectivo = 13 cm
Recubrimiento = 2 cm
Resistencia caracteristica del hormigén  fck = 210 kg/cm?2
Resistencia caracteristica del acero fyk = 4200 kg/cm?2
Coeficiente minoracion Hormigon yc= 1,5
Coeficiente minoracion Acero vs = 1,15

- Resistencia a cortante del hormigoén:

210

fvd = 0'5 "Vfcd = 0'5 T

1,5
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Cortante resistente por el hormigon:

Vow = foa " by -d = 5,916 - 100 - 13

fva = 5,916 Kg/cm?

V., =7690.903 Kg

Va=1.6Vmax =1.6 «3042.42 = 4867.87 Kg

Como:

Veu = 7690.903 >V, = 4867.87

NO NECESITA ARMADURA TRANSVERSAL

Asmin = (0.02. fcd - by, - ) /fyd

Agmim = (0.02.140 - 100 - 100)/3652.17

Agmin = 7.667 cm? /m

3.5.4. Fundaciones.
Para el disefio de zapatas se tomara en cuenta los esfuerzos y dimensiones de la
columnaP10, obtenidos del programa CYPE 2010.
P10 Méximas solicitacion D
Hipdtesis || N (Ton) Mx (Ton*m) || My ( Ton*m) | Qx (Ton) Qy (Ton)
CM 22.36 -0.22 -0.43 -0.29 -0.63
SC 3.37 -0.03 0.01 -0.05 0.02
W total 25.73 0.25 -0.43 -0.29 -0.63
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Zapatas aisladas

DATOS:

Esfuerzo normal N = 25.73 Ton
N = 25730 kg
Momento flector en direccion x Mx = — 0.25 Ton * m
Mx =- 250 Kg*m
Momento flector en direccion y My = —0.43 Ton * m
My = 430 Kg*m
Esfuerzo cortante en direccion x Hx = -290 kg
Esfuerzo cortante en direccion yHy = —630 kg
Lado de la columna en direccion X ao = 30cm
Lado de la columna en direccion Ybo = 30cm
Datos del hormigén y del acero:
Resistencia caracteristica del H' fck = 210Kg/cm2
Resistencia caracteristica del acerofyk = 4200Kg/cm2
Peso especifico delH°A%yopo = 2400Kg/m3
Capacidad admisible del sueloo,g,, = 0.75Kg/cm2

1.-Dimensionamiento de zapatas
Resistencias caracteristicas reducidas:

g fk_z20
‘=15 15 g/cm
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q= YK _ 4200 o 17 ke/em?
fyd=TT5"115 " 17 kg/cm

e Calculo del area necesaria:

N+P N* 1.05«N 1.05% 25730
= < Ogam = A= = =

o= =
A Oadm O3dm 1.5

A = 18011 cm?
a=b=+vVA=+/18011 entonces a=D>b=1342cm
Entonces las dimensiones de la zapata seran:

a=170cm ; b=170cm
Verificacion esfuerzos maximos:

N 6xMx 6x*My

(o] :a*bi axb2 — aZxpb < Gadm
_ 1.05% 25730 4 6 * (250 * 100) N 6 * (430 * 100)
°1 = 7170+ 170 170% * 170 170 * 1702

0.657 kg/cm? < 0.75 kg/cm?cumple!

e Determinacion del canto atil:
¥r = 1.6 coeficiente de mayoracion de cargas

fvd = 0.5 /fcd = 0.5 * V140 = fvd = 5.92 kg/cm?

4xfvd  4%592

= o, = 0.657 kg/cm?

k= = =k =19.73
Yr * Ogam 1.6 %0.75
g - ao*b0+ axb  ag+by 30*30+ 170 170 30+ 30
1= 4 2%k —1 4 4 2%19.73 -1 4
=d; =22.036cm
2*x(a—ayg) 2%*(170-30)
d, = = = d, = 15.17
2 4+k 4+19.73 2 o
2% (b—by) 2*(170—30)
GB=—"ZTk ~a+1073 L= 117em
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El canto util minimo es de 25cm segun Articulo 58.8.1 (norma EH-91),ademés de
cumplir con la recomendacion de Hormigén Armado (Pedro Jiménez Montoya),por lo
que se adoptd un canto atil de 25 cm

Con un recubrimiento de 5cm la altura de la zapata serda h = 25+5 = h = 30cm
Momentos corregidos:

M =M, +H, *h=2504290%0.3= M;=—337kg*m

M; =M, + Hy, *h =430+ 630 0.3 = M) = — 619 kg *m
Calculo del peso de la zapata:
P, = Vol * yyose = 1.70 ¥ 1.70 % 0.3 * 2500 = p,, = 3307.5 kg
Correccion del normal:

N" =N+ B, = 25730 + 3307.5 = N = 29037.5 kg

Esfuerzos tension en la zapata:

"

N 6+M; 6xMy
+
axb”axb2 " a’«b

0o =

_ N 6xM; 6xMj
Gl_a*b_a*bz a?x*b

_ 29037.5 6 250 %100 N 6 %430 =100
170 170 170 % 1702 170 * 1702

o1 = 0.669 kg/cm?

= N 6+ Mx 6*M;—06139k 2
Gz_a*b_a*bz_az*b_ ' g/em

N 6 x My 6*M;= 0.672 kg/cm?

G3=a*b+a*b2+a2*b
_N"  6xM; 6*M;_0646k ,
G4_a*b+a*b2_a2*b_ ' g/em

Diagrama de esfuerzos en la zapata:
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0.6139 Kg/em"2 ] 0.669 Kgfem™2
2 1=

= '
= \
f é ;

} \
E 3 A
: 14 3 \

: 4
& R
b \ 0.646 Kg/fem™2

0.672 Kgf end 20

Los esfuerzos calculados son menores al esfuerzo admisible Gagm 20.75Kglcm2 del
terreno de emplazamiento, por lo que se verifico que cumple con la seccion adoptada.

2.- Determinacion de la armadura
e Armadura a flexién:

En direccion X:

a—ag 210 - 30
l, = > + 0.15 x aq =T+O.15*30ﬁla=94.5cm

Calculo de momentos:

03 — Oy Y’

a a—1,

03 — 0y 0.672 — 0.646

= (170 — 94.5) * 10 =Y =0.0143 kg /cm?

Y = (a—1,) *

0,=Y 40, =0.0143 + 0.646 = g, = 0.660 kg/cm?>

TP N

Calculo del momento en la direccion “a’:

o, %12 (g,—0,)*l 2
1\/1;1 — a :Z a _+_ (: 1 ;Z(li) a % (:Eg_ % l a :)

0.66 % 94.4%  (0.699 — 0.660) * 94.5
-2 2

2
* (§ * 94.5) = M, = 2973.77 kg * cm

My, = 1.6 b+ M, = 1.6 x 210 x 2373.77 = 999187.812 kgcm
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Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (pq):

Mg, 999187.812
~ bxd?xfcd 170 %252 x 140

Uy = py = 0.0543

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (wy).

Con u,; = 0.0543 tenemos por tablas que (ws = 0.057)

ws*xaxdxfcd 0.057 %170 * 25 x 140

A =
s fyd 3652.17

= A, = 11.47 cm?

Determinacion de la armadura minima:

Con fyk = 4200kg/cm"2 = w_min = 0.0018

Agmin = Wmin * @ *xd = 0.0018 x 170 * 25 = Agpin = 9.45 cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A; = 11.47 cm?
Determinacion del namero de barras:

Conunabarra @ = 12mm; Ag = 1.131cm?

#fe=—"= LU 10.14 115
== . e
fe 4, 1131 arras

Determinacion del espaciamiento:

_a—#fex® (170—10)—11+1.131

= = = 1876 = s = 20
T THfe—1 11-1 s camn

11012 mm c/20

En direccion Y:

b — b, 170 — 30
I, = > +O.15*b0=T+0.15*30 = 1, =94.5cm

03 — 0y 0.672 — 0.669

Y =(b-1)* = (170 — 94.5) « 1 = Y = 0.00165 kg/cm?

o, =Y + 0, =0.00165 + 0.669 = 0}, = 0.671 kg/cm?

Calculo del momento de disefio en la direccion “b”.
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_op*ly  0.671%94572 B
M, = > = > = M, = 2994.536 kg xcm

My, = 1.6 % b * M = 1.6 % 170 x 2994.536 = M, = 1006164.123 kg * cm

Determinacién del momento reducido de calculo:

M 1006164.123
= = et
Ha = s d2« fed 170 # 252 = 140

pg = 0.0547

Determinacion de la cuantia mecénica de la armadura (wy).
Con u,; = 0.0547 tenemos por tablas que (wg = 0.0573)

ws*bxdxfcd 0.0543 170 * 25 * 140
fyd B 3652.17

A = = A, = 11.527 cm?

Determinacion de la armadura minima:

Con fyk = 4200 Kg/cm? = W, = 0.0018

Agmin = Wmin *b *d = 0.0018 x 170 * 25 = Agpnin = 9.45 cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A = 11.527 cm?
Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra @ = 12mm; Ag = 1.131cm?

# 4, _ 11527 10.19 11 b
= —= = . et
fe 4, 1131 arras

Determinacion del espaciamiento:

_b—#fex¢ (170 —-10)—11%131
C #fe—1 11-1

= 18.756 = s =20cm

11012mmc/20
3.- COMPROBACIONES

Verificacién al vuelco:

N" a 29037 170

£

~ Mz 2733700 2

Ve =y, =63.39 > 1.5 OK'

Verificacion al deslizamiento:
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¢ = 30°para arenas medias

2 2 30 20
= — = — % o:} = o
Pa 3<P 3 Pa

(N + Pp) *tan @4

= >15
}/S Ha
29037.51 xtan 20
Vox = 590 = 27.673 = 224.005>1.5 OK'

Verificacion al esfuerzo cortante:
Vi < fecvxd b

Resistencia convencional del hormigén:

-
4

\'% d

L
1

JIE

L
1

Vi =0, +*b(v—d)
v=90cm;d = 25cm ;b =170 cm

Ng _ 29037.5
axb 170%170

o = = o; = 0.658 kg/cm?

Viy = 0, b * (v —d) = 0.658 x 170 * (90 — 25) = V,;, = 8987.79%kg

fcv =0.12 x £+ (100 * ¢ * fck)1/3

=1+ 20 = 1.89
€ 550 =&

A; 1147 +11.527

3
Q= b*d 170 7 25 = @ = 4.38x10~

fck = 210kg/cm? = 20.601MPa

1
fcv =0.12 % 0.472 = (100 * 4.38x1073 * 20.601)3 = fcv = 0.472 Nmm?
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0.472 * 100

8987.79 < —o81 * 25 % 210

8987.79 kg < 25269.69 kg cumple
Verificacion al punzonamiento:

Nd a*Md*v
Ac Je

N, = 29037.5 kg

< 2% foy

My = =337 kgm

v=90cm
1 1
a=1-—=1- = a =040
2 c1+d 2 25+25
1+ 3 Al c2+d 1+ 3% 25425
170 %1703
Jo = =5 = J = 162067500 cm*

P=(l+d)*2+(c2+d)*2=(25+25)*2+ (25+25)*2 = P. =200cm
A, =P.xd =200%25= A, = 5000cm?
fev = 0.131 = 3/fck? = 0.131 * 1/20.602 = 0.984 MPa

Ny a*My*v 29037.5 0.4 * 337 * 100 * 90

- _— <2 =
a v =2 e 5000 | 162067500

5.815 kg/cm? < 20.061 kg/cm? cumple!

Verificacion a la adherencia:

_ Vd _ 3 2
Tb—0.9*d*n*ﬂ*®<fbd—k*\/fcd

k = 0.95 para zapatas rigidas

k = 2 para zapatas flexibles

fbd = 0.95 x /1402 = fbd = 25.61kg/cm?

En direccion X:

= 5.815 kg/cm?
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(01 —0g) 1) fa
2

Vaa = Vr lffa * 1 +

(0.672 — 0.66) * 94.5
2

Vig = 1.6 [0.660 % 94.5 + l %210 = V,, = 37120.97 kg

~ 37120.97
Tha = 5942511+ 1131+ 7

= Tpq = 24.047 kg /cm?

24.047 kg/cm? < 25.61 kg/cm? cumple!

En direccion Y:

(04— ) * lal )

de=)’f[0b*la+ >

(0.672 — 0.671) * 94.5
2

=16 l0.671 * 94.5 + l «170 = V,;, = 21321.468 kg

~ 21321.468
b T 99425111131+ 70

= Tpe = 20.93 kg/cm?

20.93 Kg/cm? < 25.61 kg/cm?0K'

Ver. Cuadro N° 22

3.6. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto.
3.6.1. Especificaciones técnicas.

Las especificaciones técnicas son pliegos de todos los items que se contemplan en
el proyecto durante su ejecucion. EI mismo que define la siguiente informacion,
definicion de los items,los materiales que se va a usar, herramientas y equipo,

procedimiento para la ejecucion, forma de medicion, y forma de pago.

Ver Anexo A.6

3.6.2. Precios unitarios.

El analisis de precios unitarios se desarrolla para cada item tomando en cuentalos
precios actuales y su rendimiento de los materiales, mano de obra, equipo maquinaria

y herramientas.
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Ademas se toma en cuenta los beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA;
como gastos generales el 10% y como utilidad el 10%. Para los impuestos se tomo un
valor de IVA del 14.64 % y un valor de IT del 3.09 %.

Ver Anexo A4

3.6.3. Computos métricos.

Los computos meétricos fueron realizados manualmente, tomando en cuenta las
dimensiones geométricas de los planos arquitectonicos como también los estructurales

detallados.

Ver Anexo A.4

3.6.4. Presupuesto.

El presupuesto total de la obra se lo realizd con la ayuda de planillas de exelly de la

revista de la construccién octubre —noviembre del 2011

Ver Anexo A.4

3.6.5. Plan y cronograma de obra.

Para la construccién de la Unidad Educativa Juan XXIII blogue A se tiene un plazo de
ejecucion de 258 dias calendario, presentado el cronograma general de actividades para
el proyecto como su respectivo diagrama GANTT.

Ver Anexo A.7

3.6.6. Analisis ambiental.

Se realizara un estudio técnico-socio ambiental para determinar el impacto o los riesgos
ambientales, que conlleve la ejecucion del proyecto (construccion “Unidad Educativa
Juan XXIII”), en fichas ambientales de seguimiento, complementado con la

informacion secundaria proporcionada por la Alcaldia Municipal.
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CONCLUSIONES

Con el proyecto realizado “Disefio Estructural de un Nuevo Bloque Unidad Educativa

Juan XXI111 (MODULO A)”sellegbalassiguientes conclusiones yrecomendaciones.

&

Se cumplio satisfactoriamente con los objetivos planteados, para el disefio

estructural del blogue A de la Unidad Educativa Juan XXIII.

En el disefio se utilizd como alternativa de entrepiso losa alivianada con
complemento de plastoformo, debido a que esta presenta ciertas ventajas factibles y

econdmicas.

Del estudio de suelos realizado en el lugar de emplazamiento (blogue A),se obtuvo
una resistencia admisible del suelo de 0.75 Kg/cm?, a una altura h= 1.5m -2m de
profundidad ,lo cual no favorecié en el disefio de la zapatas, por lo que se utilizd
una resistencia de 1.5 Kg/cm? para el disefio estructural .

En el anélisis de cargas para el disefio de las cubiertas se consideraron el peso propio
de los elementos estructurales que lo componen, la sobrecarga de mantenimiento y la
presion ejercida del viento que se calcul6 para una velocidad de viento de 85 km/h, la

cual fue obtenida de los datos publicados por el senamhi.

La estructura de sustentacion de cubierta se disefid con cerchas de madera ya que la
luz mayor a cubrir es de 7.3 m, , siendo esta la alternativa de sustentacion maés

viable, tomando en cuenta los planos arquitectonicos.

La cubierta de la estructura es de teja colonial, las mismas que tienen mayor peso
propio a comparacion de otros tipos de cubierta, por lo que las cerchas fueron
seleccionadas de manera tal que no presenten grandes deformaciones en el momento

de servicio.

Las uniones de las cerchas fueron dispuestas de tal manera que no sean excéntricas

para que asi no haya presencia de momentos en los nudos.

El disefio de la estructura de sustentacion a porticada se realizo utilizado el paquete
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computacional CYPECAD 2010, del cual los resultados obtenidos en los elementos
estructurales fueron verificados realizando el disefio de forma manual en el capitulo 111
, de donde se verifico que los resultados tienen alguna variacion pero siempre en favor

de la seguridad de la estructura.

€ Elnivel de fundacion de zapatas aisladas seleccionadas para la estructura, es de 2 m
de profundidad por debajo del nivel del terreno natural, debido a que al realizar el
estudio de suelos, se pudo notar que a esa altura se encuentra un suelo con menor
resistencia admisible que a una h=1.5 m ,ademaés que la estructura , es de poca altura
por lo tanto las cargas no seran muy elevadas y de esta manera se estara libre del

nivel freatico, como también de la humedad de las lluvias.

4 El disefio estructural fue planteado y disefiado para poder dar una solucion adecuada

al problema identificado en el Colegio.

RECOMENDACIONES

Las recomendaciones del proyecto son las siguientes:

4 Se recomienda utilizar suelo coluvial con limo grava y arena para mejorar suelos
de poca resistencia 0 con caracteristicas poco confiables, ya que uno de los
elementos mas perjudiciales es la expansion, o reaccion tardia a los esfuerzos como

es el de los suelos arcillosos.

4 Para tener 6ptimos resultados en el mejoramiento de suelos se recomienda excavar
la zapata mas 1 metro de profundidad y 0.5 hacia los lados para el relleno y
compactado del mismo, hasta obtener una densidad mayor a 2.

4 Ademas se debe tomar en cuenta la diferencia existente entre realizar una
excavacion a mayor profundidad, el costo de los materiales de relleno para
mejorar el suelo de fundacion y la posibilidad de realizar otro tipo de fundacién

gue cumpla con las condiciones de seguridad gque exige un proyecto.

4 Se recomienda tomar en cuenta la verificacion de armaduras, que arroja el

programa ya gque puede variar constructivamente.
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