CAPITULO I. OBJETO DEL PROYECTO

1.1. Introduccién

En los ultimos afios la exigencia del nivel intelectual para generar calidad de vida ha
aumentado, por lo que en los colegios del pais al igual que en el resto del mundo, se ve la
necesidad de dotar a la clase de nivel estudiantil de todos los recursos necesarios para

alcanzar un nivel de formacion 6ptimo.

Tal requisito de lograr mejor calidad educativa también se presenta en las comunidades
rurales, tal como Tomatas Grande donde se ve la necesidad de mejorar el desarrollo del
proceso ensefianza—aprendizaje y para ello contar con una infraestructura que tenga la

comodidad y los ambientes adecuados se hace imprescindible.

1.2. Probleméatica actual
Tomatas Grande enfrenta problemas para poder realizar el desarrollo del proceso
Ensefianza—Aprendizaje de forma adecuada, debido a diferentes causas:

e Cursos sobrepocisionados con varias actividades.
e Existencia de hacinamiento en las aulas.
e Falta de salas audiovisuales, biblioteca, areas de servicios, talleres y laboratorios.

e Ambientes actuales no responden a las nuevas exigencias de la reforma educativa.

De seguir en las mismas condiciones se tendra un sistema de ensefianza deficiente,
inasistencia y ausentismo del alumnado, desigualdad en el nivel de formacién en
comparacion con otros colegios, incomodidad entre alumnos y maestros, bajo rendimiento
de los estudiantes, desercion escolar, que puede derivar en incremento del alcoholismo,

drogadiccion y delincuencia.

Cualquier solucion planteada, debera ser una solucion que tenga vision de futuro, para

que la inversion sea aprovechada un periodo de tiempo largo.

Dentro las posibles alternativas de solucion para resolver el problema se plantea como
la mas adecuada la construccion de una nueva infraestructura, con un nuevo disefio

Arquitectdnico-Estructural que pueda dar comodidad y funcionalidad al estudiantado.



1.3. Objetivos

1.3.1. Objetivo general

Realizar el disefio estructural de los nuevos ambientes del Colegio Nacional Mixto
Tomatas Grande, garantizando el cumplimiento de las bases de calculo dispuestas por la
Norma Boliviana del Hormigon CBH-87 con la finalidad de brindar un espacio donde

pueda ser desarrollado un proceso de ensefianza 6ptimo.

1.3.2. Objetivos especificos

- Comparar los esfuerzos y las armaduras de los diferentes elementos estructurales,
tal como vigas, columnas, zapatas y losas, obtenidos mediante programa de disefio
estructural con los calculados manualmente.

- Realizar el disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta en base a cerchas
de madera y sus respectivas uniones utilizando planillas de calculo en Excel.

- Calcular el presupuesto que debera invertirse para la construccion de la estructura
disefiada.

- Proveer al Gobierno Auténomo Municipal de San Lorenzo el disefio estructural de
los ambientes del colegio secundario de Tomatas Grande, de manera que pueda

Ilevarse a nivel de disefio final y ejecutarse.

1.4. Justificacién

1.4.1. Justificacion social
Los datos recabados por las diferentes entidades encargadas del manejo de estadisticas y
detalles numéricos de la poblacién, dieron desde siempre los conocidos resultados de que

abunda la pobreza en cada poblacién analizada.

Esto es producto de la interaccion de multiples factores, sin embargo el foco principal
culpable de esta situacion es la falta de conocimientos, o dicho de otra manera la ignorancia
en que se encuentra sumida nuestra poblacion, que es incapaz de generar riquezas para

mantener un nivel de vida adecuado o al menos sostenible.

La desercion escolar, la falta de interés y motivacion de la juventud actual por lograr un

nivel de educacion superior marcan el destino de nuestro pais.



El proyecto de los nuevos ambientes para el colegio de Tomatas Grande, si bien no es la
solucion para el problema en general, pretende satisfacer la necesidad de un ambiente
adecuado, confortable y seguro, que debe ser el comienzo de un plan integral de

mejoramiento en el sector.

Ademas de la poblacion de Tomatas Grande, también se veran favorecidas las comunidades
aledarias, tal como Trancas, Corana, Colorados y los estudiantes albergados en el Internado
que funciona en la comunidad donde se alojan estudiantes tanto del nivel primario como

secundario provenientes de zonas alejadas como San Josecito, Melén Pugio, Huacata, etc.

1.4.2. Justificacion econdmica
Las condiciones y oportunidades de progreso son mayores para las personas que tienen un
nivel de educacion superior, lo que tiene repercusion directa sobre la generacion de

recursos.

La operacion y mantenimiento del establecimiento estara a cargo como se ha hecho hasta
ahora, por la Direccidn Distrital y la Gobernacion Auténoma de San Lorenzo y la Junta

Escolar y Padres de Familia.

1.4.3. Justificacion técnica

Se realizard un disefio estructural que resuelva los problemas generados por la falta de
infraestructura para el nivel secundario, apropiado en cuanto al espacio requerido, costos
de operacion y mantenimiento, en el que se planteen métodos constructivos modernos y

técnicas actuales, utilizando materiales disponibles en el medio.

1.5. Alcance del proyecto
Se recabaran los datos de ingenieria basica necesarios para la realizacion del proyecto
como el estudio topografico (dimensiones del terreno, plano de ubicacidn, etc.) y estudio de

la capacidad portante del suelo, que son los principales.

Determinar las cargas que actuaran en los diferentes elementos de la estructura, asi como

las combinaciones més desfavorables de las mismas.

Se realizard el disefio estructural de la edificacién, todos los elementos de la estructura

seran diseflados en base a las normativas de disefio vigentes. Como apoyo al célculo
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estructural se utilizara el software de célculo CYPE CAD 2011, calculando los esfuerzos
maximos presentes para asi proceder al dimensionamiento adecuado de las secciones de

hormigén y armadura de acero.

Se realizaran los planos estructurales y constructivos, de acuerdo a los resultados obtenidos
en los célculos para la construccion del edificio con la utilizacién de programas de disefio
grafico, de manera que contengan todos los detalles necesarios para su ejecucion.

Se realizardn coOmputos métricos, en funcion a los resultados obtenidos con utilizacién de

planillas de tabulacion en Excel.

Se estableceran especificaciones técnicas de construccion, precios unitarios para cada
actividad inherente al proyecto y determinacion el presupuesto total del proyecto.
Utilizando el método de planificacion GANTT vy el paquete para el calculo de presupuestos
y precios unitarios PRESCOM 2010.

No se realizara el calculo de instalaciones sanitarias, pluviales ni eléctricas, los datos que

se introducen en el presupuesto son referenciales.

Se formularan las conclusiones a las que se llegan con la realizacion del proyecto y una

serie de recomendaciones para la realizacion del mismo.

11



CAPITULO Il. ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO

2.1. Ubicacion geogréfica
Bolivia esta ubicada en el corazon de Ameérica del Sur, dividida politicamente en nueve
departamentos: La Paz, Oruro, Potosi, Cochabamba, Chuquisaca, Pando, Beni, Santa Cruz

y Tarija, en este Ultimo se encuentra ubicado el proyecto.

llustracién 1. Ubicacion en Sudamérica

Tarija esta ubicada al sur de Bolivia, limita al norte con el departamento de Chuquisaca, al
sur con la Replblica Argentina, al este con la Replblica de Paraguay y al oeste con los

departamentos de Chuquisaca y Potosi.
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llustracién 2. Mapa Bolivia
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El departamento de Tarija esta dividido politicamente en seis provincias: Méndez, Cercado,
Avilés, O’Connor, Arce y Gran Chaco, once secciones, y ochenta y dos cantones.
Administrativamente cuenta con una gobernacién departamental, seis subgobernaciones,

cinco corregimientos y once gobernaciones autonomas.

Provincia

llustracién 3. Mapa Tarija y Provincia Méndez
El Colegio Nacional Mixto Tomatas Grande se encuentra ubicado en la jurisdiccion de la

Provincia Méndez, Primera Seccion, del Departamento de Tarija, a aproximadamente 24
km de la capital del Departamento de Tarija. Con coordenada Sur 21° 18” Oeste 64°48’ y

elevaciéon 2120 msnm.

Terreno a

construir

20111 Google
04.1.DigitalGlobe
\ 0.11iMaplink/Tele/Atlas
1s¥inav/Geosisternas SRL

Fechas de imagenes: 6/8/2005 P 21518'20.755S 64°46'55:21° 0 elevacion 2122 m

llustracién 4. Ubicacidn terreno a construir (Foto de Google Earth)
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El terreno en que se realizara la nueva construccion limita al norte con el establecimiento
de Nivel Primario Prof. Alcira Lema de Ldpez, al este con el internado de Tomatas Grande,
al sur con las instalaciones del antiguo colegio y al oeste con la carretera a San Lorenzo.
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llustracion 6. Vista posterior del terreno
2.2. Caracteristicas de la zona
2.2.1. Poblacién de la zona
En la Tabla 1 podemos observar la poblacién de la comunidad de Tomatas Grande dividida

segun el género.

GENERO |NUMERO
Tomatas HOMBRE | 328
Grande MUJER 353

TOTAL 681
Tabla 1. Poblacion total (INE 2001)
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2.2.2. Poblacién escolar de la comunidad
En la Tabla 2 se observa la poblacion escolar de la comunidad de Tomatas Grande

diferenciada de acuerdo a niveles.

Educacion Primaria
Pre-escolar . . Secundaria
Total . (Basico e .
(Pre kinder - Intermediio) (Medio)
Kinder)

HOMBRE 128 5 94 29
MUJER 123 8 89 26
Total 251 13 183 55

% 100 5,18 72,91 21,91

Tabla 2. Poblacién escolar (INE 2001)
2.2.3. Composicidon de la poblacién segun diferentes etnias
De la poblacion de la comunidad de Tomatas Grande el 98.45 % no se identifica con

ningun grupo originario, siendo muy escasos los que se identifican con algun pueblo

originario.
Total Quechua | Guarani NC;:ir\c/J o Ninguno
HOMBRE 186 - 2 2 182
MUJER 202 1 - 1 200
Total 388 1 2 3 382
% 100 0,26 0,52 0,77 98,45

Tabla 3. Poblacion segun diferentes etnias (INE 2001)

2.2.4. Principales actividades econdmicas
La principal actividad econdmica desarrollada por las familias de la localidad de Tomatas
Grande es la agricultura del tipo tradicional, y la mayor parte de la produccién es destinada

al autoconsumo. Los principales cultivos son la papa, arveja, maiz y verduras.

En los Gltimos afios se ha observado sin embargo el crecimiento del sector de profesionales

docentes salidos del Instituto Normal Superior de Canasmoro.
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2.3. Servicios basicos existentes

2.3.1. Agua

De manera general se puede apreciar en la Tabla 4 que el 72.99% de los comunarios

obtienen el agua de cafieria de red, otro 25.55% la obtiene de rio/vertiente/acequia:

Canferia de | Pozo sin Rio/
Total Vertiente/ Otra
Red Bomba )
Acequia
137 100 1 35 1
% 72,99 0,73 25,55 0,73

Tabla 4. Sistemas de acceso al agua (INE 2001)

2.3.2. Alcantarillado
En Tomatas Grande no existe una red de alcantarillado publico, la mayoria cuenta con

bafios con pozos ciegos.

Total Tie~ne No Tjene Sin
bafio bafio Respuesta
Total 189 82 55 52
% 100,00 43,39 29,10 27,51

Tabla 5. Alcantarillado (INE 2001)

2.3.3. Electricidad
Un total de 62.77% de la poblacion tiene acceso a la red de luz eléctrica, mientras que el

resto 37.23% no usa energia eléctrica.

Si Usa No Usa
Total Energia Energia
Eléctrica | Eléctrica
Total 137 86 51
% 100 62,77 37,23

Tabla 6. Luz eléctrica (INE 2001)
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CAPITULO IIl. MARCO TEORICO

3.1. Generalidades

El logro del objetivo general del proyecto requiere tener los fundamentos bésicos en que se
basard la metodologia de calculo y disefio de los elementos estructurales, y la
caracterizacion de los materiales que se habréan de utilizar en los diferentes elementos que
componen la estructura, de forma que en el presente capitulo se definen tales aspectos
utilizados en el presente proyecto.

3.2. Levantamiento topogréafico

Es vital conocer la configuracion del terreno en que se emplazara la estructura, para tal fin
se hace necesario un levantamiento topografico en el cual se toman los datos necesarios
para la representacion grafica o elaboracion del mapa del area en estudio.

Tras la obtencion de los datos del terreno se representan las formas del relieve mediante
curvas de nivel, que permiten de forma sencilla y rapida obtener la cota de cualquier punto
del terreno.

Las curvas de nivel son lineas continuas que unen puntos de igual cota o elevacién. Si una
superficie de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos horizontales, a
diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendra igual nimero de curvas de nivel,
las cuales al ser proyectadas y superpuestas sobre un plano comdn, representaran el relieve

del terreno.
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llustracion 7. Representacion planimetria y altimétrica del terreno
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3.3. Estudio geotécnico de suelos
Para disefar la cimentacion de una estructura se deben conocer las propiedades del suelo.
Con un estudio de suelos se determina la capacidad méaxima de carga que acepta el terreno

y en funcién a ésta, disefiar el tipo de cimentacion conveniente para soportar las cargas que

derivan del edificio.

Se deberé contar, tanto en la etapa de proyecto, como en la ejecucion de la obra, con datos
firmes, seguros y abundantes respecto al suelo con el que se esta tratando, dichos datos
deben llevar al proyecto a adquirir una concepcion razonablemente exacta de las
propiedades fisicas del suelo, para definir las caracteristicas de deformacidn y resistencia a

los esfuerzos.

La obtencién de la resistencia del suelo se realizar4 mediante un ensayo del suelo “in situ”

utilizando el SPT (penetrometro dindmico estandar).

TOMAMUESTRAS

BOLA DE ACERO

15.2cm
CABEZA DE
ACOPLAMIENTO

)

TUBO PARTIDO
45.7cm (mn.)

k

7.6cm
ZAPATA

llustracion 8. Descripcion del SPT
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3.3.1. Descripcién del equipo SPT

El penetrémetro consiste en un tubo muestreador partido de 3.8 cm de didmetro y 70 cm de
largo, que se hinca a percusion y rescata muestras alteradas para identificar los suelos y
realizar pruebas de indice. EI nimero de golpes necesario para hincarlo se correlaciona con
la resistencia del suelo, se hinca con un martinete de 63.5 kg de peso que se deja caer desde
una altura de 76 cm, el cual debe introducirse 45 cm contando el nimero de golpes para 3
segmentos de 15 cm. Se define la resistencia a la penetracion estandar como el niamero (N)
de golpes en los Gltimos 30 cm.

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia
a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo. Ademas el
método lleva implicito un muestreo que proporciona muestras alteradas representativas

del suelo en estudio.

3.3.2. Presion admisible

Los investigadores Terzaghi y Peck han dado los valores de los coeficientes Ny y Nq de
capacidad portante en funcion de N; incluso han dibujado los abacos que dan
directamente la presion admisible en zapatas empotradas o superficiales. En medios
coherentes, tras numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la
consistencia de las arcillas y arenas, y con su resistencia a compresion simple

medida en Laboratorio sobre muestra inalterada.

Resistencia a compresion simple
N | Consistencia de la Arcilla
{Kg./em?)
2 Muy blanda 026
24 | Blanda 025-050
48 | Media 0.50-1
8-15 | Compacta 1-2
15-30 | Muy compacta 2-4
30 | Dura 4-8

Tabla 7. Consistencia de arcillas y resistencia seguin el nimero de penetracion estandar N
FUENTE: Mecénica de Suelos en la Ingenieria Practica®

! Mecanica de Suelos en la Ingenieria Practica, Karl Terzagui-Ralph Peck, Pag. 343
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N Compacidad de la arena
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta
10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa
Mas de 50 Muy densa

Tabla 8. Densidad relativa de arenas segun los ensayos de SPT
FUENTE: Mecénica de Suelos en la Ingenierfa Practica

El SPT tiene la ventaja de proporcionar, ademas informacion de la naturaleza de las capas
atravesadas, gracias a la muestra que se extrae. Sin embargo, sus resultados son

discontinuos y capas de débil espesor pueden escapar a este reconocimiento.

3.4. Descripcion del programa de calculo estructural CYPE CAD 2011

El CYPECAD 2011 es un programa para Arquitectura, Ingenieria y Construccion, que usa
el método de la matriz de rigideces incorporando para el célculo de los desplazamientos y
de los esfuerzos una matriz que, entre otras cosas, contiene las rigideces de cada barra.
Estas rigideces son proporcionales a las inercias de cada barra y estas inercias a su vez
dependen de la seccion del elemento analizado.

Cypecad da la opcidn de introducir para cada planta el peso muerto que gravita sobre cada
una de ellas y la sobrecarga de uso que pudiera tener, en caso de introducir todas las cargas
manualmente, bastara con indicarle al programa que esos valores son 0.

El proceso de céalculo que realiza Cypecad para todas las obras consiste en primer lugar en
la discretizacion tanto de los elementos lineales, bidireccionales y muros, si los hubiere.
Tras esto, Cypecad desarrolla el sistema de ecuaciones y genera las diferentes
combinaciones de acciones a aplicar en el analisis.

Posteriormente obtendra los esfuerzos y armados en elementos horizontales y verticales por
grupos y plantas. Y para terminar, se dimensiona la cimentacion de la estructura. El
dimensionado de la cimentacion se debe realizar una vez definidos definitivamente todos
los elementos estructurales que forman parte de la misma, por tanto, al comenzar el proceso
de calculo no es necesario dimensionar la cimentacion ya que probablemente haya que

realizar varios célculos posteriores.

2 Mecénica de Suelos en la Ingenieria Practica, Karl Terzagui-Ralph Peck, Pag. 337

20



Cypecad no optimiza las estructuras de hormigon, Unicamente las calcula y si se producen
errores, avisara de ellos. No optimiza las estructuras de hormigdn pero si sus armados, es
decir, dara aviso cuando una determinada viga, pilar, etc., no cumpla los requisitos de la
Norma con que se esta trabajando, sin embargo, su correspondiente armadura si sera

optimizada.
3.5. Armaduras de Cubierta

3.5.1. Generalidades

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, nieve, calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de

cubricion, ejercen una influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.

La estructura o armazon llamada también cercha, es la parte constituida por elementos de
madera 0 metéalicos, que tiene la funcion de soportar las cargas a las que esta expuesta la

cubierta.

3.5.2. Formasy proporciones de las armaduras

Existen dos aspectos a considerar en el dimensionamiento de una armadura, la forma
exterior que se refiere a la pendiente, y la distribucion interna de las barras en funcién a de
las longitudes recomendables y la necesidad de triangulacién para transmitir las cargas a los

apoyos.

En la siguiente figura se muestran algunas formas mas comunes en armaduras que tienen un
rango de luces desde los 6 a 12 metros, estas recomendaciones se refieren principalmente a
armaduras ligeras, sin embargo es posibles disefiar armaduras para cubrir luces mayores,

haciendo uso de otras configuraciones, tipos de elementos y detalles constructivos.
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LUCES LUCES
FORMA APROXIMADAS, (m) | N /L FORMA APROXIMADAS, (m) | h/L
A o Montane maestro e Diente de sierra
h 4-9 1.2 [ 4-8 .1
33 h 415
L L 23 L R
Montane maestro R Belga G
h 4-9 1.2 h 6-12 11
33 4 3
C C - P -
w + L/2 + L/2 L/2 I L/2 £ Doble montante maestro
h 2 1.1 & 1.1
4-9 13 L &= 4" 3
B, | L Sl 2L -
W (diagonal L a cuerda) i Howe de cuerdas paralelas
L 4-9 1.1 8-12 1_1
4 2 h 10 6
273 L i 2L
Howe i Pratt
h 6 - 12 omas 1_5 . 1.1
v 8-12 i
2L i 2L
Pratt ke Warren
h 8-12 omas 1.1 8 =39 cimd 1 1
W i 35 ’\/\ \/] I] 0 mas 076
2L - 2L
Abanico e Par y nudillo
h/2
h = 11 I h 5 1.1
2L s 2L

llustracion 9. Proporciones y luces recomendables en cerchas de madera
FUENTE: Manual de Disefio para Maderas Del Grupo Andino

3.5.3. Caracteristicas de la madera
Una cubierta de madera estad constituido generalmente por las siguientes partes: la cercha
que es la estructura portante, la cubierta que puede ser de distintos materiales (teja, chapa,

fibrocemento, etc.) y esta soportada por correas, cabios y listones.

C umbrera

ALTURA

—
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Cercha

Cumbrera

3.5.4. Clasificacion estructural 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 B y grupo C), en funcion de su

resistencia y densidad béasica.

Se denomina A al grupo de maderas de mayor resistencia, B al grupo intermedio y C al
grupo de menor resistencia. Las densidades basicas del grupo A estan por lo general en el

rango de 0,71 a 0,90, las del grupo B entre 0,56 y 0,70 y las del grupo C entre 0,40 y 0,55.

3.5.5.

Los esfuerzos de disefio que se presentan a continuacion son exclusivamente aplicables a

Esfuerzos admisibles

Listén

, Correa

llustracion 10.Partes de una cubierta de madera

madera estructural que cumple en su totalidad con las condiciones minimas requeridas.

FLEXION | TRACCION | COMPRESION | COMPRESION | CORTE

GRUPO Fm Fti Fcu FcL Fwvi
(Kg/lcm?) | (Kglem?) (Kg/cm?) (Kg/cm?) (Kg/cm?)

A 210 145 145 40 15

B 150 105 110 28 12

C 100 75 80 15 8

Tabla 9. Esfuerzos admisibles de la madera

23



3.5.6. Maodulos de elasticidad
Se considera el mddulo de elasticidad o de Young (E) aplicable para elementos en flexion,
traccién o compresion en la direccién paralela a las fibras.

Para cada grupo se presentan dos valores, en general debera utilizarse el indicado como
Emin. El valor Epromedio podra utilizarse so6lo cuando exista unaaccion de conjunto

garantizada, como en el caso de viguetas y entablados.

Emin Epromedio
GRUPO (Kg/em?) (Kg/em?)
A 95000 130000
B 75000 100000
C 55000 90000

Tabla 10. Mdédulos de elasticidad de la madera
3.5.7. 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 funcion adecuadamente, para evitar dafos a elementos
no estructurales y acabados, asi como para evitar efectos perjudiciales a la estructura misma

y a su apariencia.

CARGA ACTUANTE Con cielo raso | Sin cielo raso
de yeso de yeso
Permanentes + sobrecarga L/300 L/250
Sobrecarga L/350 L/350

Tabla 11. Deflexiones méximas admisibles en maderas
3.5.8. Dimensiones reales y comerciales
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 funcion de las dimensiones
iniciales, o sea de las nominales, y que Unicamente se utilizan como referencia al

comprador, ya que las dimensiones resultantes son menores. La diferencia es originada
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ademas por las pérdidas de corte y cepillado, por las contracciones naturales de la pieza

debidas a la disminucién del contenido de humedad durante el secado.

A continuacién se 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.

COMERCIAL | REAL |AREA IX ly Zx Zy rx ry m® de Peso por metro
bxh bxh | emd | @m) | em* | (em® | (cm® | (cm) | (cm) | madera | GRUPO | GRUPO | GRUPO
(pulgadas) (cm) Imetro A B C
2x2 4x4 16,0 21,33 21,33 10,67 | 10,67 |1,1547 | 1,1547 | 0,00257 1,76 1,60 1,44
2x3 4x6,5 26,0 91,54 34,67 28,17 | 17,33 | 1,8764 | 1,1547 | 0,00387 2,86 2,60 2,34
2x4 4x9 36,0 | 243,00 | 48,00 | 54,00 | 24,00 |2,5981|1,1547|0,00517 | 3,96 3,60 3,24
2Xx6 4x14 56,0 | 914,67 | 74,67 | 130,67 | 37,33 | 4,0415|1,1547|0,00774 | 6,16 5,60 5,04
2x7 4x16,5 | 66,0 | 1497,38 | 88,00 | 181,50 | 44,00 |4,7631|1,1547|0,00904 | 7,26 6,60 5,94
2x8 4x19 76,0 | 2286,33 | 101,33 | 240,67 | 50,67 |5,4848|1,1547|0,01031| 8,36 7,60 6,84
2x10 4x24 96,0 | 4608,00 | 128,00 | 384,00 | 64,00 |6,9282|1,1547|0,01291 | 10,56 9,60 8,64
3x3 6,5x6,5| 42,3 | 148,76 | 148,76 | 4577 | 45,77 | 1,8764|1,8764|0,00580 | 4,64 4,22 3,80
3x4 6,5x9 | 585 | 394,88 | 20597 | 87,75 | 63,38 |2,5981 |1,8764|0,00774 | 6,43 5,85 5,26
4x4 9x9 81,0 | 546,75 | 546,75 | 121,50 | 121,50 2,5981 | 2,5981 | 0,01031 | 8,91 8,10 7,29
4x6 9x14 | 126,0 | 2058,00 | 850,50 | 294,00 | 189,00 | 4,0415 | 2,5981 | 0,01548 | 13,86 12,60 11,34
4x8 9x19 | 171,0 | 5144,25 |1154,25| 541,50 | 256,50 | 5,4848 | 2,5981 | 0,02065 | 18,81 17,10 15,39
4x10 9x24 | 216,0 | 10368,00 | 1458,00 | 864,00 | 324,00 | 6,9282 | 2,5981 | 0,02579 | 23,76 21,60 19,44
4x12 9x29 | 261,0 |18291,75|1761,75|1261,50 | 391,50 | 8,3716 | 2,5981 | 0,03096 | 28,71 26,10 23,49
6x6 14x 14 | 196,0 | 3201,33 |3201,33 | 457,33 | 457,33 | 4,0415 | 4,0415 | 0,02322 | 21,56 19,60 17,64
6x8 14x19 | 266,0 | 8002,17 |4344,67| 842,33 | 620,67 | 5,4848 | 4,0415 | 0,03096 | 29,26 26,60 23,94
6 x 10 14 x 24 | 336,0 | 16128,00 | 5488,00 | 1344,00 | 784,00 | 6,9282 | 4,0415 | 0,03870 | 36,96 33,60 30,24
6x12 14x29 | 406,0 | 28453,83 | 6631,33 | 1962,33 | 947,33 | 8,3716 | 4,0415 | 0,04646 | 44,66 40,60 36,54
Tabla 12. Dimensiones reales y equivalentes comerciales
3.6. Cargas

Las armaduras deben disefiarse para soportar todas las cargas aplicadas:

Peso propio y otras cargas permanentes o cargas muertas, considerando un estimado

apropiado de la densidad del material, e incluyendo aquellas cargas provenientes de

otros componentes de la edificacion, estructural o no.

Sobrecargas de servicio o cargas vivas, todas aquellas que no forman parte del peso

propio de la edificacion pero que la estructura esta destinada a resistir.

Sobrecargas de sismo, vientos, nieve y temperatura. Estas deben considerarse de

acuerdo a los reglamentos y codigos vigentes en la zona de ubicacion de la

construccion.
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3.6.1. Viento
La presion del viento sobre la superficie inclinada de un techo depende de su velocidad y
direccidn, ademas de la orientacion y pendiente del techo.

Barlovento Sotavento
cla cla
L

llustracion 11. Efecto del viento en cubiertas

La presion de viento, perpendicular a la superficie del techo se puede determinar mediante

la siguiente expresion:
p=Cxq

Donde:
p: presion del viento en kg/m?
C: coeficiente que depende de la posicion e inclinacion del techo
g: presion en funcion de la velocidad del viento en kg/m?
El valor de g se calcula mediante la formula:

g = 0.00484 % V2
Donde:
V: velocidad del viento en km/h

Los coeficientes eblicos C; y C, dependen de la configuracion de la construccion, de la
posicion del elemento y del angulo de incidencia del viento en la superficie, siendo positivo

para presion y negativo para succion.
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Valor o en | Barlovento | Sotavento

grados Ci C,
0 -0,5 -0,27
10 -0,5 -0,27
20 -0,5 -0,27
25 -0,1 -0,27
30 0,3 -0,27
35 0,36 -0,27
40 0,5 -0,27
50 0,65 -0,27
60 0,85 -0,27
70 0,85 -0,27
90 0,85 -0,27

Tabla 13. Coeficientes e6licos para barlovento y sotavento

3.7. Uniones
Las uniones son encuentros de dos o mas elementos y sirven para transmitir las cargas de

uno de ellos a los otros reciprocamente.

3.7.1. Clasificacion de uniones

De acuerdo al material que se emplea para materializar la unidn, se clasifican en:

- Uniones clavadas
- Uniones empernadas
- Uniones con tirafondos

- Uniones con conectores

Utilizando piezas metalicas que atraviesan los elementos se reconocen dos tipos de

resistencia:

- Resistencia a corte o cizallamiento

- Resistencia a la extraccion

3.7.2. Uniones empernadas

Los pernos y pletinas metalicas utilizadas en estas uniones deben ser de acero de grado
estructural, con esfuerzo de fluencia no menor que 2300 kg/cm?. Deben colocarse con
arandelas o pletinas metéalicas entre la cabeza del perno y la madera, y entre la tuerca y

madera, para evitar esfuerzos de aplastamiento excesivos.
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llustracion 12. Pernos de cabeza cuadrada y cabeza hexagonal
Los pernos se designan por el didmetro de la varilla si rosca y por su longitud.

La siguiente tabla presenta las cargas admisibles para uniones de tres elementos de madera
con un solo perno sometido a doble cizallamiento. Estas son funcién del grupo de
madera utilizado (A, B, C), el diametro del perno (d), y la longitud del elemento central o el
doble espesor de elemento mas delgado (¢), P son cargas admisibles para el caso de que la
fuerza de unién siga la direccion del grano, Q son las cargas admisibles cuando la
fuerza es paralela al grano del elemento pero perpendicular al grano de los elementos

laterales.

llustracion 13. Representacion de cargas admisibles P y Q
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En caso de que los elementos laterales sean pletinas, los valores indicados como P pueden

incrementarse en 25 % y ¢ debe tomarse como el elemento central de madera.

GRUPO GRUPO GRUPO
A B C
2 d d ™ P Q P Q P Q
em em  pulg / k ke kg kg kg kg
683 1/4 3.2 195 88 131 58 75 34
95 3/8 2.1 297 101 196 67 113 39
20 1.27 172 1.6 396 117 261 78 151 45
1.59 5/8 1.3 495 132 326 €8 188 51
63 1/4 4.8 229 124 179 88 113 51
95 3/8 3.2 438 152 2984 101 169 59
3.0 1.27 1/2 2.4 594 176 392 17 226 68
1.59 5/8 1.9 743 -.198 489 .. 132 282 . P
63 1/4 6.3 256 144 200 114 128 68
95 3/8 4.2 491 201 386 134 226 78
4.0 1.27 1/2 3.1 779 234 522 166 301 91
1.59 5/8 2.6 990 264 553 175 376 102
1.90 3/4 2.1 1188 299 783 199 452 116
95 3/8 .83 536 226 420 168 268 98
1.27 1/2 2.8 851 293 653 195 376 114
5.0 1.58 5/8 3.1 1217 330 816 219 470 128
1.90 3/4 2.6 1485 374 979 248 564 145
95 3/8 6.8 594 260 463 206 297 127
1.27 1/2 5.1 943 345 7.39 253 471 148
6.5 1.59 5/8 4.1 1350 428 1061 285 611 166
1.90 3/4 3.4 1809 486 1273 323 734 188
95 3/8 8.4 645 289 501 235 318 156
127 1/2 6.2 1024 385 799 303 511 182
8.0 1.59 5/8 5.0 1485 431 1148 351 731 205
1.90.. 3/4 4.2 1963 585 1544 397 903 232
95 3/8 9.5 676 308 523 253 329 169
1.27 1/2 7.1 1072 409 835 326 525 205
9.0 1.59 ..5/8 6.7 1535 512 1200 395 766 230
1.90 3/4 4.7 2057 623 1614 447 1018 261
95 3/8 10.5 704 525 544 270 339 181 .
1.27 1 (2 7.9 1118 433 869 348 555 227
10.0 1.59 5/8 6.3 1600 541 1248 426 799 256
1.90 3/4 5.3 2144 659 1679 497 1070 290

Tabla 14. Cargas admisible para uniones empernadas

3.8. Hormigén Armado

El Hormigon Armado es una composicién de dos materiales estructurales: el Concreto
estructural y el Acero de refuerzo; ambos, combinados, crean un material sélido, durable y
resistente. Sus deficiencias son contrarrestadas con las propiedades del otro material; los
dos elementos se solidarizan entre si creando una combinacién ganadora.

El hormigbn en masa presenta una buena resistencia a compresion, pero ofrece muy poca
resistencia a la traccién, por lo que resulta inadecuado para piezas que hayan de trabajar a

flexidn o traccion. Pero si se refuerza el hormigon en masa disponiendo barras de acero en
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las zonas de traccion, el material resultante, llamado hormigon armado, esta en condiciones

de resistir los distintos esfuerzos que se presentan en las construcciones®.

Las barras completamente rodeadas de concreto endurecido forman parte integral del
elemento, la combinacion resultante de los dos materiales resulta en muchas ventajas de
cada uno: el costo relativamente bajo, la buena resistencia al clima y al fuego, la buena
resistencia a la compresion y la excelente capacidad de moldeo del concreto con la alta
resistencia a la tension y la mayor ductilidad y tenacidad del acero. Es precisamente esta
combinacion la que permite el casi ilimitado rango de usos y posibilidades del hormigon
armado en la construccién de edificios, puentes, presas, tanques, depésitos y muchas otras

estructuras®,

3.8.1. Hipotesis de carga

Se realizaran las hip6tesis de carga para el hormigén armado de acuerdo al CBH-87>:

Hipotesis I: Yig .G + viq .Q
Hipotesis I1: 0,9. (vig .G +v14.Q) + 0,9. v W

Donde:

G: valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas permanentes.
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

Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.

® Hormigén Armado, 14ta Edicién, Jiménez Montoya Pedro, Cap. 9, pag. 160
* Disefio de Estructuras de Concreto, Nilson Arthur H., Cap. 1, Pag. 2
® Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap. 7.6, pag. 54
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3.8.2. Estados limites ultimos

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

Estado limite de equilibrio: definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o
del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.
Estados limites de agotamiento o de rotura: definidos por el agotamiento resistente o la
deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.
Estado limite de inestabilidad o de pandeo: de una parte o del conjunto de la estructura.
Estado limite de adherencia: caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigon que las rodea.
Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estado de limite Gltimo son:

- Coeficiente de minoracion del acero ys = 1,15

- Coeficiente de minoracioén del hormigoén y. = 1,50

- Coeficiente de mayoracion de carga muerta vt = 1,60

- Coeficiente de mayoracion de carga viva yg = 1,60

Los valores de los coeficientes de minoracion para el acero y el hormigon y el de
ponderacion para las acciones segun nivel de control adoptado y los dafios previsibles, se

establecen en las tablas siguientes:

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido + 0,05
Acero ¥y, =1.15 Normal 0
Intenso - 0,05
Reducido (1) + 0,20
Hormigdn y. =150 Normal 0
Intenso (2) -0,10
En el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la resistencia del proyecto del hormigon debera, ademas, minorarse en un
{110) Ji,No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigon mayor de 13 MPa.
(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacién industrial con control a nivel intenso.

Tabla 15. Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales
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Coeficiente Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basico
Nivel de control en la Reducido +0,20
gjecucion Normal 0
Intenso -0,10
v =16 Minimos y exclusivamente
Dafios previsibles en materiales -0,10
caso de accidente Medios 0
Muy importantes +0,20

— El valor final de Y., sera el que se obtenga como resultado de la combinacion de las correcciones introducidas en el

coeficiente basico, en funcion del nivel de control adoptado y de la magnitud de los danos previsibles.

— Se tendra en cuenta gue, en el caso de dafios previsibles muy importantes, no es admisible un control de ejecucion a nivel
reducido.

— Se podra reducir el valor final de ¢ en un 5 %, cuando los estudios, calculos e hipotesis sean muy rigurosos, se consideren
todas las solicitaciones y sus combinaciones posibles y se estudien con el mayor detalle los anclajes. nudos, enlaces,
apoyos, etc.

— Deberan comprobarse, con especial cuidado y rigor, las condiciones de figuracién, cuando el producto Y. -7 resulte

inferior a 1,63.

Tabla 16. Coeficientes de seguridad para los estados limites Gltimos

3.8.3. Estados limites de servicio

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

en una pieza alcance un determinado valor limite.

- [Estado limite de deformacion: caracterizado por alcanzarse una determinada
deformacidn (flechas, giros) en un elemento de la estructura.
- Estado limite de vibraciones: caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia de la estructura.
Por razones estéticas los estados limites de servicio pueden identificarse con los de

aparicion y abertura de fisuras, o con el de deformacion.

Los coeficientes de seguridad para el estado de limite de servicio tendran un valor de 1 en

todos los casos.

3.8.4. Adherencia entre el hormigén y el acero
La adherencia es la propiedad por la cual las armaduras son capaces de trabajar en conjunto

con el hormigdn, permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigon y la
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armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el anclaje de sus
extremos.

Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigén circundante, la
tension tangencial de adherencia z,, producida por el esfuerzo cortante de célculo Vg, en una
viga de canto Util d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro u, tiene

que cumplirse la limitacion:®
Va

Ty=———F——S<7
PT09xd*nxu bd
Thd = Resistencia de célculo para adherencia, definida en la Norma Boliviana del Hormigén

Armado para zapatas’.

3.8.5. Disposiciones de las armaduras

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

El principal objeto de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o a 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 formacién de fisuras localizadas. En cuanto a las armaduras
secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones meramente constructivas, o
bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o menos parasitos (armaduras de
montaje, de piel, por retraccion y efectos térmicos, de reparto, etc.). Su disposicion puede

ser longitudinal o transversal.

® Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap.9.8.2.2.8, pag. 168
" Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap. 9.8.2.2.8, pag. 168
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llustracion 14. Disposicion de armaduras en pilares

|
|

llustracion 15. Disposicion de armaduras en vigas

3.8.6. Colocacion de las armaduras

Las armaduras se colocaran limpias exentas de Oxido no adherente, pintura, grasa o
cualquier otra sustancia perjudicial. Se dispondran de acuerdo con las indicaciones del
proyecto sujetas entre si y al encofrado de manera que no puedan experimentar
movimientos durante el vertido y compactacion del hormigon y permitan a éste envolverlas

sin dejar coqueras.
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Cuando exista peligro de que se puedan confundir unas barras con otras,se prohibe el
empleo simultdneo de aceros de caracteristicas mecénicas diferentes. Se podran utilizar no
obstante en un mismo elemento dos (2) tipos diferentes de acero, uno para la armadura

principal y otro para los estribos.

Los calzos y apoyos provisionales de las armaduras en los encofrados, deben ser de
mortero, plastico u otro material apropiado, desaconsejandose en empleo de madera.
Tampoco es conveniente utilizar, para estos fines, elementos metalicos, si han de quedar

vistos, pues podrian perjudicar la durabilidad de la obra o su buen aspecto. ®

3.8.7. Distancia entre barras de armaduras principales
La disposicion de armaduras debe ser tal que permita un correcto hormigonado de la pieza
de manera que todas las barras queden perfectamente envueltas por el hormigén, teniendo

en cuenta en su caso las limitaciones que pueda imponer el empleo de vibradores internos.

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 diametro de la barra méas gruesa

- 1.25 veces el tamafio maximo del arido
b) Si se disponen de dos o mas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas de
barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.
c) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de la
armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de @<25mm. El
disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
recomendable cuando haya una gran densidad de armaduras, para asegurar el buen paso del

hormigén y que todas las barras queden envueltas por dicho material.®

3.8.8. 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

& Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, Cap. 12.5.1., pag. 234
° Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, Cap. 12.5.2., pag. 235
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recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosién como de la accién del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento, mas aun que
Su espesor.

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

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento
mas proximo igual o mayor a un didmetro y a los seis quintos del tamafio maximo del arido.
b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es de
cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo casos
especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en medio del
espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigon del mismo.

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

Para lozas y paredes en el interior de los edificios 1.5cm
Para lozas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo | 4 cm

Tabla 17. Recubrimientos minimos
FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

3.8.9. Anclajes de las Armaduras

Los anclajes extremos de las barras podran hacerse por gancho, patilla, prolongacion recta,
o cualquier otro procedimiento (como soldadura sobre otra barra. por ejemplo), garantizado
por la experiencia y que sea capaz de asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon, sin

peligro para éste.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacién recta son:
g™ f
d
b =—%

1 4*Tbu
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Para aceros lisos
* 2 . —_ *
Ty~ 0.90 /fcd (kgf /cm?©); Ty~ 0.28 /fcd (MPA)

Para aceros corrugados

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

bu bu

Cuando la armadura real es mayor que la necesaria.

e n 0.30*Ib
Ib :¢ fyd Ascalc Ib> 10*¢ !
4-kz-bu * 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:

@: Diametro de la armadura

fya: ES la resistencia de calculo de la armadura

feq: Resistencia de calculo del hormigon a compresion

Ib,: Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de calculo al hormigon

Ty ;. La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero

Para un contacto de 2 barras se debe aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y para
un contacto de 3 barras 0 mas se debe aumentar un 33%.
El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura
termine en un gancho, una buena parte de la solicitacion de la fuerza del arrancamiento sera
resistida por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.
Para aceros lisos

Ib/3

Ibl =lb—-Alb=(Ib-15*¢) >|10*¢
15cm
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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 hormigon del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por gancho
(135° a 180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla(90° a 135°), s6lo se

admite para barras corrugadas.

Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través de
porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:

- 5@ o0 50mm, a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 mas

- 100 o 70mm, a continuacion de un arco de circulo de 90°

3.8.10. Doblado de las armaduras

Las armaduras se doblardn ajustandose a los planos e instrucciones del proyecto. En
general, esta operacion se realizara en frio y velocidad moderada, por medios mecanicos,
no admitiéndose ninguna excepcion en el caso de aceros endurecidos por deformacién en

frio o sometidos a tratamientos térmicos especiales.

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

Diametrodela | 5 op CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
armadura
@<20mm 2 @ 20 20 250 30
@>20mm 25@ 25@ 30 40 50

Tabla 18. Radios de curvatura para ganchos y estribos
FUENTE: Hormigén Armado de Jiménez Montoya

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

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

Radios de curvatura de la armadura principal son los que se muestran en la siguiente tabla:
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Acero CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
Radio minimo 50 69 6d 750 9@

Tabla 19. Radios de curvatura de la armadura principal
FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracion del
hormigdn en la region se aumenta el radio minimo de doblaje en funcién de las capas:

- 2 capas de hierro doblado aumentar 50%, 3 capas de hierro doblado aumentar 100%

3.8.11. Empalme de las armaduras

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

armadura que se lo puede reutilizar con las otras armaduras respectando los empalmes.
Empalme por traslapo o solape

Es el tipo de empalme mas comun, no es utilizado en barras de acero cuyo didmetro sea
mayor a 25mm y explicitamente prohibido utilizarlo en tirantes.

La idea bésica es transferir esfuerzo de una barra a la otra por medio de la adherencia en un
largo igual al largo del anclaje, el mismo es corregido por un coeficiente ¥ que lleva en
cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.™

Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape:

— *
lv=y Ib1
Con ganchos para aceros lisos
20cm
Iv=(y*Iv=15*¢) >|15* ¢
0.50*1b
1
Con ganchos para aceros corrugados
20cm
lv=(y*lv-10*¢) >|10* ¢
0.50 *Ibl

19 Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH 87, Cap. 12.2.2. pag. 228
39



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 seccién transversal

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

hasta la parte de la pieza

i
i — T Tk
! I v v
llustracion 16. Empalme por traslapo
Distancia | Distancia Porcentaje maximo de barras empalme
a b 20% 25% 33% 50% >50%

a<10*0 b<5*0 1.20 1.40 1.60 1.80 2.00
a>10*0 b>5*@ 1.00 1.00 1.20 1.30 1.40

Tabla 20. Para obtener los coeficientes W
FUENTE: Hormigén 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 hormigon que exista alrededor del empalme sea lo suficiente. El valor
minimo que recomienda la norma Boliviana de hormigdn armado para ese espesor, es de

dos veces el diametro de las barras.

3.9.

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimensién es

Losas

pequefia comparada con las otras dos dimensiones bésicas. Las cargas que acttan sobre las
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losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de
flexion.
Existe una diversidad de losas, las mas usuales y conocidas universalmente, son:

- Losas macizas

- Losas reticulares

- Placas aligeradas

- Losas mixtas

- Losas apoyadas

- Losas con viguetas unidireccionales
De entre todas las losas mencionadas anteriormente, en nuestro pais y a nivel local (Tarija),
se emplean con mayor frecuencia; las losas reticulares, macizas, y las de viguetas

unidireccionales (Viguetas armadas de H°A° y Viguetas pretensadas).

En especial se destacan las viguetas de hormigon pretensado H°P®, por su caracter de auto-
resistente y aligerante, proporcionando a las vigas o muros donde descansan, un peso
mucho menor, mas aun cuando se emplean como material aligerante el plastoformo. En

casos de luces grandes se utilizan las losas casetonadas.

3.9.1. Losas con viguetas unidireccionales de H°P°
Este tipo de losas se compone principalmente de viguetas de hormigdn pretensado, material

aligerante entre viguetas y una capa de compresion con armadura de refuerzo.

Una vigueta es parte de un sistema estructural que constituye una losa de entre piso, su
funcion es absorber los esfuerzos de flexion que se presentan en los nervios modulares de la
placa de losa; la forma y sentido en que es colocada permite transmitir las cargas de uso
funcional hacia la estructura del edificio, para luego ser trasmitidas a las fundaciones. Son
fabricadas con hormigones de alta resistencia igual o superiores a los 350 kg/cm?, y el acero
utilizado es también de alta resistencia, alcanzando generalmente un limite elastico de
18000 kg/cm®.
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llustracion 17. Vigueta pretensada

Los materiales aligerantes que se emplean cominmente son el ladrillo ceramico con

huecos, blogues huecos de hormigén, plastoformo, etc.

lustracion 18. Complemento de plastoformo

El célculo de estas viguetas se lo realiza como vigas isostaticas, determinandose las
solicitaciones maximas, generalmente momentos maximos para luego determinar la
armadura resistente necesaria (acero de alta resistencia), mediante procedimientos de la

técnica del hormigon pretensado.

3.9.2. Armadura de reparto en losas alivianadas

En la losa de hormigon y en direccion perpendicular a los nervios o semiviguetas, se
colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm y
cuya area As en cm?/m, cumplira la condicion:

50 hy, 200
Ag > >
fsd fsd

Donde:
ho: espesor, en cm, de la losa de hormigdn en el centro de la pieza

fsq : la resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto, en MPa.
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3.9.3. Losa Nervada

3.9.4. Condiciones Geométricas de la Losa Nervada.
La Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87 establece ciertos parametros para el
calculo de los componentes de este tipo de losas:

Los nervios: son los elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion entre nervios puede ser variable en funcion del disefio estructural, la separacién
maxima es de 100 cm. EI nimero de nervios incluidos en cada recuadro, en cada direccion,
debe ser igual o mayor que seis. EI ancho de nervio no seré inferior a 7 cm, ni a la cuarta

parte del canto de la placa, medido sin tener en cuenta la capa de compresion.™

Capa de compresion: las losas nervadas deberan disponer de una capa de compresion no
inferior a 3 cm, ni al décimo de luz libre entre paramentos laterales de los nervios, y debera

disponer de una armadura de reparto en malla.

Canto de la losa: la losa aligerada debe disponer de un canto total de espesor constante no

inferior a L/28, siendo L la luz de calculo mayor entre los soportes.*?

3.9.5. Dimensionamiento de la seccion del nervioen T o L.

Las experiencias han verificado que las vigas que se encuentran intimamente ligadas a las
losas arrastran en su deformacion una parte de ésta. Por este motivo, la seccion de la viga
no sera rectangular sino en forma de T o L.

Las vigas T o L constituyen sin duda una solucion estructural muy racional en hormigon la

viga cuenta con una gran cantidad de material sometido a compresion y puede resistir

grandes momentos flectores, aun con alturas reducidas.

3.9.6. Disefio de losas nervadas rectangulares

Existen tablas para el disefio de losas, desarrolladas por diferentes autores, que facilitan el
andlisis y el disefio de las losas de geometrias y estados de carga mas comunes, basadas en
la mayor parte de los casos en la Teoria de Placas. Se utilizaran tablas para el disefio de

losas sustentadas perimetralmente en vigas de mayor peralte que las losas (de este modo

1 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap. 9.4.5.3., pag. 134
12 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap. 9.4.5.3., pag. 134
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nos aseguramos que las deflexiones en las vigas no tienen gran influencia sobre el
comportamiento de las losas), sometidas a cargas uniformemente distribuidas. El tipo de
sustentacion esta definido por las condiciones de borde de las losas.

Las deformaciones y los momentos flectores que se obtienen en el modelo de losas
nervadas son generalmente mayores que los valores obtenidos en losas macizas, debido a
que los momentos torsores en las placas se transforman en momentos flectores en los

nervios.*®

3.9.7. Determinacion de armaduras de flexion en losas
El armado en losas nervadas se calculara tomando como ancho de la franja de hormigon el

ancho de los nervios.

_ fcd Md
A; =085%bxdx"—x[1- 1_0.425*b*fcd*d2

yd

Donde:

b: Base de nervios en un metro de ancho (cm)

d: Altura dtil de la losa (cm)

f.q: Resistencia de calculo del hormigén (kg/cm?)
fyq: Resistencia de calculo del acero (kg/cm?)

Mg: Momento de disefio (kg cm)
Determinacién de la armadura minima

En losas nervadas, la cuantia minima se calculara mediante la siguiente expresion:
Agin = 0.0033 b+ d
Se usa la formula de cuantia minima para vigas debido a que se verifica la armadura para

un solo nervio, y no asi para una franja de losa.

Armadura de reparto por temperaturay retraccion de fraguado
En la loseta de compresion de las losas nervadas debera proveerse de acero de refuerzo para
resistir la retraccion de fraguado y los cambios de temperatura, de un modo similar a las

losas macizas de espesor constante.

13 \er en Anexos Tablas para Disefio de Losas Nervadas Rectangulares



Agmin = 0,0018 + b * d

La diferencia entre las especificaciones para losas nervadas y para losas macizas se produce
porque los nervios de las losas nervadas se comportan fundamentalmente como una malla
espacial de vigas, y la loseta de compresion se comporta como una combinacién de placa y

membrana.

3.9.8. Comprobacidon de flechas en losas casetonadas

El valor maximo admisible de la flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de
soportar tabiques ni muros, es de £/300, siendo £ la luz del elemento considerado. Para la
determinacion de esta flecha, se considerara solamente la flecha instantanea producida por
la actuacion simultanea de la carga permanente y la sobrecarga de uso, ambas con sus

valores caracteristicos.*
3.9.9. Verificacion de la resistencia a cortante en losas nervadas

3.9.10. Calculo de cortante en losa

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la Teoria de las Lineas de Rotura,
cuando una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor peralte
y sometida a una carga uniformemente distribuida que actua en toda su superficie, se

encuentra al borde del colapso, se fisura conformando triangulos y trapecios.

— < —
45"/ ?\\45" 7
45° 450
AR
P‘/ —y
‘-‘""'-,\_ _.,u-""_’
04 4
457 " P
450\ {450
+ +
Modelo Real de Fisuracion Modelo |dealizado de Fisuracion

llustracion 19. Fisuracion segun Teoria de Lineas de Rotura

Bajo este estado limite, las fuerzas cortantes que generan las cargas que acttan en los

triangulos y trapecios se transmiten directamente a las vigas en las que se sustentan los

4 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap. 9.9.10.4.3., pag. 196



respectivos tridngulos y trapecios. Las losas deben estar en capacidad de resistir las fuerzas
cortantes generadas por este tipo de comportamiento.

Las secciones criticas de las losas, para el disefio a cortante, se ubican en los sectores de
ordenada méxima de los tridngulos y trapecios, proximos a las vigas de apoyo.

seccidn de cm}ante critico

1

+-seccion de cortante critico

|
|

seccion de cortante critico—t

'

|
seccidn de cortante critico

lHustracion 20. Seccion de cortante critico
Las cargas que solicitan las secciones de cortante critico son aquellas que acttan sobre
zonas ortogonales limitadas por la linea de cortante critico y la linea de fisuracion

intermedia de la losa.

Area de carga

Seccion de diseno

lHustracion 21. Area de carga para seccion critica a corte
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Se toma la seccion de disefio con ancho unitario (un metro de ancho) y la carga ultima
superficial g,. La seccién de disefio esta ubicada en la cara interna de la viga de

apoyo estara a una distancia desde el eje de la misma (b/2).

3.9.11. Resistencia a cortante en losas
Se realiza la el célculo de las armaduras transversales para las losas casetonadas de acuerdo
a lo dispuesto en el capitulo 8.2.4. del CBH de Resistencia de placas al esfuerzo cortante.

3.9.12. Abacos en losas nervadas

El 4baco es la zona de la placa alrededor de un pilar o de su capitel, que se resalta, o si se
trata de placa aligerada, se maciza con o sin resalto. En las placas macizas, puede no existir,
y si existe, puede ir acompafiado de capitel. En las placas aligeradas, su existencia es

obligatoria, pudiendo ir acompafiado o no de capitel.*

Dimensiones reglamentarias

La distancia del borde del &baco al eje del pilar, no debera ser inferior a 0,15 de la luz
correspondiente del recuadro considerado.*®

En el céalculo de la armadura necesaria para resistir los momentos negativos sobre los
apoyos, se tomara como espesor de calculo el siguiente:
- Si no existe abaco o si este estd embebido en la losa aligerada, el espesor de la placa.

- Si existe abaco, el menor de los dos siguientes:

e Elespesor de placa més abaco.
e El espesor de la placa, mas la cuarta parte de la distancia del borde del abaco al del

pilar o, en su caso, del capitel (e + d/4).

I L —
" : ESPESOR TOTAL ? ) ESPESOR TOTAL ‘ 1 ir

1> Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap. 9.4.5.2., pag. 132
'¢ Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap. 9.4.5.4., pag. 134
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llustracion 22. Seccion de abacos

3.10. Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal
y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexién. Solamente se analizara el
caso de secciones rectangulares de hormigon armado, ya que el proyecto esta disefiado con

vigas rectangulares.

3.10.1. Disefio a Flexion simple
El procedimiento a seguir para el calculo a flexion de las vigas y las ecuaciones a usar se
describen a continuacion:
1. Se debera calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:
Md
M by v A7 fug

Donde:

Mg: Momento de disefio (Mayorado)

bw : Ancho de la viga

d : Distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mas traccionada (también Ilamado ““canto util”)

fea: Resistencia de disefio del hormigon.

2. Se obtiene valor wim de la Tabla de Valores Limites y se compara con pg

fy(kp/cm?) 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd(kp/cm?) 1910 2090 3480 3650 4000 4350
& lim 0.793| 0.779 3.48 0668 | 0.648| 0628
w lim 0.366| 0.362| 0679| 0332| 0326] 0319
w Iim 0546 | 0536| 0.467 0.46 0446 | 0432

Tabla 21. Valores Limites
FUENTE: Hormigén Armado de Jiménez Montoya

3. Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza
no necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que
soporte los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a

continuacion: ;.\ >, no necesita armadura a compresion
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a) Con el valor del momento reducido se entra a la Tabla universal para flexion
simple o compuesta y se obtiene la cuantia mecénica de la armadura (w).
b) Calcular la armadura para el momento flexién tanto para momento positivo

como negativo

As=wx* by, *d * fc—d
fyd
Donde:
As: Area de la armadura a traccion.
w: Cuantia mecéanica de la armadura
fya: Resistencia de calculo del acero
c) Calcular la armadura minima
A\nin = min .kbw*d

Donde:
Anmin: Area de la armadura minima
Whin: Cuantia geométrica minima de la armadura (de Tabla 14)

La ecuacion que se muestra, s6lo es para secciones rectangulares

d) Setomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

4. Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza
necesita armadura de compresion y se debera seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:

Si:uym < py Necesita armadura a compresion

a) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion
| =rid

~Hy T gim

w z
s2 l—j

Wsl - WIim +W52
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Donde:

Wiim: Cuantia geometrica minima

W Cuantia mecanica para la armadura a traccion
Ws,: Cuantia mecanica para la armadura a compresion
[: Relacion entre el recubrimiento y el canto dtil

r: Recubrimiento geométrico.

As necesaria

)
< 1

Estribo

\ As necesaria
o (+)
Recubrimiento
r

=

llustracion 23. Viga de hormigén armado

b) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

Asl:Ws;l*bw*d*M ASZZWSZ*bW*d*de
fyd fyd

Donde:

A: Area de la armadura a traccién.

As;: Area de la armadura a compresion.

c) Calcular la armadura minima

Anin = Wmin *bw *d

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

A1 como para As.
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3.10.2. Tablas para el calculo en flexion simple

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 direccidn 0.002 | 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Armadura horizontal total 0.0025 | 0.002 | 0.0016 | 0.0014
Muros 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
Tabla 22. Cuantias geométricas minimas
FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

D (mm) 5 6 8 10 12 16 20 22 25 32
D (plg) 3/16 1/4 5/16  3/8 1/2 5/8 3/4 7/8 1 11/4

As (cm2) [0.196 0.283 0.503 0.785 1.13 201 314 380 491 8.04

Tabla 23. Diametros y Areas del acero de refuerzo
FUENTE: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya
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g 1! W (w/fyd)*103

0.0891 0.03 0.0310 D
0.1042 0.04 0.0415 0
0.1181 0.05 0.0522 M
0.1312 0.06 0.0630 |
0.1438 0.07 0.0739 N
0.1561 0.08 0.0849 |
0.1667 0.0886 0.0945 0
0.1684 0.09 0.0960

0.1810 0.10 0.1074 2
0.1937 0.11 0.1189

0.2066 0.12 0.1306

0.2198 0.13 0.1426

0.2330 0.14 0.1546

0.2466 0.15 0.1669

0.2590 0.159 0.1782

0.2608 0.16 0.1795 D
0.2796 0.17 0.1024 0
0.2988 0.18 0.2056 M
0.3183 0.19 0.2190 :
0.3383 0.20 0.2328 N
0.3587 0.21 0.2468 |
0.3796 0.22 0.2612 0o
0.4012 0.23 0.2761

0.4234 0.24 0.2013 3
0.4461 0.25 0.3069

0.4696 0.26 0.3232

0.4939 0.27 0.3398

0.5188 0.28 0.3570

0.5450 0.29 0.3750

0.5721 0.30 0.3937

0.6006 0.31 0.4133 0.0994 5
0.6283 0.3193 0.4323 0.1007 o
0.6305 0.32 0.4338 0.1114 M
0.6476 0.3256 0.4456 0.1212 |
0.6618 0.33 0.4554 0.1259 N
0.6681 0.3319 0.4597 0.1343 |
0.6788 0.3352 0.4671 0.1484 o
0.6952 0.34 0.4783 0.1860

0.7310 0.35 0.5030 0.2408 A
0.7697 0.36 0.5296 0.2568

0.7788 0.3623 0.5359 0.2854

0.7935 0.3658 0.5460 0.3280

0.8119 0.37 04931

0.8597 0.38 0.9251

0.9152 0.39 5.9911

0.9848 0.40

Tabla 24. Tabla universal para flexion simple o compuesta
FUENTE: Hormigén Armado de Jiménez Montoya



3.10.3. Disefio a Cortante
1. Célculo de la resistencia convencional del hormigén (fvd), la contribucién del
hormigon al esfuerzo cortante (Vcu), esfuerzo debido a la ruptura por compresion
oblicua del alma (Vou). Cuyos valores se los calcula con las siguientes expresiones:

fvd =0.50* /fcd

V. =f *bw*d

cu vd

V. =030*f *bw*d
ou cd

2. Comparar:

Si es que se cumple debe disponer una armadura minima, como la que indica la
siguiente expresion: ¢
A, =0.02*bw*t* -
stmin f
yd
3. 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. Verificar:
Vcu <£Vd <Vou

Si Vd se encuentra dentro de los parametros de la desigualdad, se debe calcular una

armadura con la diferencia, como se indica en la siguiente expresion:

Vsu :Vd _ch

4. Luego calcular la armadura necesaria con la expresion:
. Vsu*t
0.90*d > f,

Donde:
t = Longitud donde se estéa calculando la armadura, 1 m

5. Calcular la armadura minima con:

f
A :0.02*bw*t*fi’

stmin
yd
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6. Elegir de los dos valores el area mayor

Q

Pierna 1 Pierna 2

NG

llustracion 24. Piernas de los estribos cerrados

Nota: La armadura calculada es para las dos piernas del estribo como indica la figura
anterior, para calcular cuantos estribos se requiere en todo el ancho “s”, se debe dividir

entre dos.
3.10.4. Deflexion en vigas

3.10.5. Valores admisibles para flechas en vigas
No existe gran concordancia con los valores que deben admitirse para las flechas, existen

diversas razones para tal situacion:

- Los valores admisibles dependen del tipo de estructura y de la funcion que deba
cumplir.

- Dependen de la existencia de otros elementos ligados a la estructura y de su grado
de deformabilidad.

Los valores limites deben definirse en cada caso segun las caracteristicas particulares
correspondientes, teniendo en cuenta que el célculo de las flechas no puede hacerse
de forma muy precisa. Se establecen valores limites directamente o a través de un
minimo prescrito para la relacién canto/luz. Asi por ejemplo en edificaciones normales y a

falta de exigencias mas precisas se usan:

l l
fl_% y fz—%

Donde | es la luz, f; es la flecha para sobrecargas de uso y f, para sobrecargas mas cargas

permanentes.



3.10.6. Célculo de flechas originadas por la flexion

Los calculos de la flecha instantanea se simplifican utilizando la férmula:*’

M * [?

" (44000 + 3/7, 7 80) *

finst =

Donde:

a: Coeficiente que depende del tipo de carga y forma de sustentacion
M: Momento de disefio (kg cm)

I: Longitud de la viga (cm)

fcj = Resistencia caracteristica del Hormigén. (kg/cm?)

| = Momento de inercia de la pieza. (cm*)

En caso de viga simplemente apoyada o vale 5/48

En el caso particular de una viga simplemente apoyada sometida a una carga
uniformemente repartida y para tanteos rapidos puede usarse la formula sencilla de Torroja
que queda del lado de la seguridad:

1 12

finst = 15000 * &

Siendo | la luz y h el canto total de la viga.

Se llaman flechas diferidas a las que aparecen en el transcurso del tiempo bajo cargas de
larga duracion. Estas flechas que vienen a sumarse a las instantaneas, estan originadas por

los efectos de retraccion y fluencia.

De forma directa se puede obtener la flecha adicional diferida debida a las cargas de larga

duracion, multiplicando la flecha instantanea debida a cargas permanentes por el factor:

€
=——>0.
A 1+50>t<p'_06

Donde
e. Coeficiente que depende de la duracion de la carga, para t >5 afios, 2

p’: Cuantia geométrica de la armadura comprimida en la seccion de referencia, Asc/Ast

Y Hormigén Armado, 14ta Edicion, Jiménez Montoya Pedro, Cap. 21.6, pag. 438
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3.11. Columnas
Las columnas o pilares de hormigon armado son elementos, generalmente verticales, en los
que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones transversales pueden

estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.

Su funcion principal es absorber los esfuerzos de la estructura y transmitirlos a la

cimentacion. Su forma comdn es la cuadrada y la rectangular.

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

longitudinal, y absorber los esfuerzos cortantes.

3.11.1. Excentricidad minima de célculo

Debido a la dificultad que se tiene en la préactica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la
direccion en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:

0> {h/20 6b/20
- 2 cm.

Donde:

h, b: Canto total en la direccién considerada

3.11.2. Pandeo en piezas comprimidas de hormigdn armado

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria habitual
de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los
esfuerzos.

Por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables ain en el caso de piezas
cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la directriz y a la incertidumbre del
punto de aplicacion de la carga), aparecen momentos de segundo orden que disminuyen la

capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la inestabilidad de la misma.
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3.11.3. Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo, 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 £o 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. En soportes pertenecientes a pérticos depende de la relacidn de rigideces de
los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse del monograma que
se indica en esta parte, siendo para ello preciso decidir previamente si el portico puede
considerarse intraslacional o debe considerarse traslacional.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo |, =a™*|(a se obtiene entrando con y)

_ D (El +1) de todos los pilares
Va= > (El +1) de todos las vigas

; (igual para yg)

A P
- Wa
e I
w Z—cols
Aty
Y -
f 5 i
g’ w, Ve ._ngas
[} =
-

195% ] 2008
500 10,0 %%%C
30,0 5,04 30,0
20,0 4.0 200
1995'—' 3.0 - :5%3
8.0 .0
7.0 8o
8.0 6.0
50 2Jwya Ve 5.0
4.0 4 2.0 4.0
3.0 1 3.0
20 20

1.5
1,04 - 1.0
0-— 1,0 Lo

lustracion 25. Nomograma de coeficientes de pandeo para pérticos traslacionales™®

'8 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, Cap. 8.3.1.2., pag. 83
% Hormigén Armado, 14ta Edicion, Jiménez Montoya Pedro, Cap. 18.6, pag. 341
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3.11.4. Esbeltez geométrica y mecéanica

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

mecénica a la relacion A=Lo/i entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccion

en el plano de pandeo. Recuérdese que i=V (I/A), siendo I y A respectivamente, la inercia

en dicho plano y el area de la seccidn, ambas referidas a la seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecénica que recomienda la norma Boliviana de

hormigon armado son los que mencionan a continuacion:

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 mecénicas 35 < A < 100(geométricas 10 < ko < 29), puede aplicarse
el método aproximado.

Para esbelteces mecénicas 100 <A < 200 (geometricas 29 < Ao < 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).

3.11.5. Flexion esviada

Se dice gque una seccidn se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se conoce a

priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como
las 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 solicitacion que no esta

en el plano de simetria.
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- Enultimo caso es, sin duda el mas frecuente en que se encuentran la mayoria de los
pilares, pues aunque formen parte de porticos 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 flexién. La razon de regir el problema de la
flexion esviada debe atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos
recientes, de métodos practicos para su tratamiento.

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

conocidas, en la unica incognita es la armadura total.

Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un
procedimiento sencillo y préactico, que implica la utilizacion de abacos adimensionales en

roseta.

3.11.7. Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el calculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizaran 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 interaccion(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 gréaficos,
aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la
denominacion en roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los
ejes los esfuerzos reducidos (v, px, My), son validos para una seccion rectangular,

cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigén.

El dimensionamiento de una seccién es inmediato si disponemos de una roseta preparada

para la misma disposicién de armaduras, recubrimientos relativos y limite elastico del
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acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se trate, con los

valores de pix, [y, para obtener la cuantfa mecanica total necesaria w.?°
3.11.8. Disefio de columnas

3.11.9. Resistencia del hormigoén

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

f
foq =09 =%

C

3.11.10. Excentricidad de primer orden
Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento

3.11.11. Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

f h+20-e, 1,2
efic = <0.85 +--X > : 2. 2—.107*

12000/ h+10-e, h

Donde

h: Dimension de la seccidn, paralela al plano de pandeo

Excentricidad total

er = €, T+ €fic

3.11.12. Armaduras en columnas

e Armadura longitudinal

20 \/er en Anexos Abaco en Roseta para Flexion Esviada
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Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y situaran en las
proximidades de las caras del pilar.

Se calcula el axil reducido:
Nd

vV=—
a, *b, * fcd
Se calculan los momentos reducidos alrededor de X e Y:

x = Nd * e¢orar _ Nd * etora
ao? * by * fed i ao*boz*fcd

Con los valores obtenidos se entra en el dbaco en roseta para flexién esviada (Ver Anexos)

y obtenemos la cuantia mecéanica w.

Se calcula la armadura necesaria y la minima, y se elige la mayor de ellas:

wb.h f, Asmin = 0,006 * b x d
f

As:

yd
e Armadura transversal

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

II|I'|II
— [
_I_
=
d
/\
\/

{b 6 h (menor dimensidén de la pieza)
s <

15- Qde la armadura longitudinal
El didametro del estribo sera:

Q)E ibo = {1/4 ) Qde la armadura longitudinal
stribo =
6 mm.
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3.12. Fundaciones

La cimentacion es aquella parte de la estructura que se coloca generalmente por debajo de
la superficie del terreno y que transmite las cargas al suelo o roca subyacente. Para limitar
los asentamientos de la estructura se deberd transmitir la carga de la estructura hasta un
estrato de suelo que tenga la resistencia suficiente y distribuir la carga sobre un érea
suficientemente grande de este estrato para minimizar las presiones de contacto. Si existe
un suelo satisfactorio inmediatamente debajo de la estructura, es suficiente distribuir la

carga mediante zapatas u otros medios.

3.12.1. Zapatas Aisladas

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

hormigon es muy dificil.

¥
S . é
|
e ) "’ b
o | Tt | jral
L L 1

llustracion 26. Formas tipicas de zapatas aisladas

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

extensa experimentacion.
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1 )
Hy Mx
»
Mx 7
v
L i
My .
o

llustracion 27. Solicitaciones en una zapata aislada

3.12.2. Célculo de zapatas aisladas

1. Determinar el peso total “N” que soportara la zapata
Primeramente aproximamos el peso de la zapata como el 5% del peso total “N” que llega a
la zapata, entonces el peso total “N” (carga que llega a la zapata mas el peso de la zapata)
es:

N=1,05N’

2. Determinar las dimensiones “a” y “b” de la base de la zapata.

La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la
zapata no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un area
necesaria dada por:

Se escoge un area mayor a la necesaria, y con este valor se determina las dimensiones
tentativas de “a” y “b” tal que:

A=a*b
Debe recordarse que los valores de “a” y “b” deben ser dimensiones constructivas.

(1P

Escogidos los valores de “a” y “b”, se calcula el esfuerzo maximo “ 5, ” que se presentara
N 6My 6Mx

=5t 2 T 2
A ab ba

en la zapata dado por: o,
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En esta etapa hay que verificar que:

O-l < Eadm
Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b” para
luego repetir el paso de calcular el esfuerzo méaximo en la zapata y verificar que se cumpla
la desigualdad o, <o 4,

3. Determinar el canto 1til “d” y el canto total “h” de la zapata
Primero se debe calcular la resistencia de disefio para el hormigén:

1:ck

fcd =
Yec
Donde:

f.4 = Resistencia de disefio del Hormigén
f, = Resistencia caracteristica del Hormigon

7. = Coeficiente de seguridad para el hormigon (1,5).
Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dado por la formula:

Donde:
f, =kplcm?

V¢ = Coeficiente que normalmente vale 1,6

Ggn = Kplom?

Con el valor de “k” se determina el valor del canto 1til tal que:
\/ao +b,  a*b a +h
4 2k -1 4

2(a—a,)
d> 4+k

2(b—hy)
4+K

25cm




Luego se procede a definir el valor de “r” para el recubrimiento (2 5¢m), y con los valores
anteriores se tiene el canto total de la zapata:
h=d+r

4. Se verifica la resistencia del terreno
N + PPzap
axb

Ocalc = < Oadm

Donde
N: Fuerza axil que actla en la columna

PPzap: Peso propio de zapata

5. Calculo de los momentos corregidos

Como existen fuerzas cortantes (Hx y Hy) en la base de la zapata, es necesario calcular los
momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las
siguientes ecuaciones:

M, =M, +H,*h My =M, +H,*h N*=N + PP

6. Célculo del momento de disefo

Para el calculo de momento en una zapata flexible debe ubicarse la seccion de referencia
S1, situada a una distancia “0,15 a”, hacia el interior del soporte, siendo “a” la dimension

de dicho soporte.?*

al

oy A2 al
a2 Ix A
Al \
\
N Al
N
N —t ]
- |
10,15 a1 L
b
'—al—|
4 a | 3

llustracion 28. Seccion de disefo

2! Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, Cap. 9.8.2.2.1., pag. 162
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Se pueden deducir las siguientes ecuaciones:
a—al

L= +0,15al

o= (P a=1) + o,

Y el momento viene dado por la siguiente expresion.

Mg, =

Oy * la2 (01 - Jx) * la 2
() e

7. Calculo del area de acero

T_o‘-btoo+2h_+.

+— 1 ‘! T "
0,5, : | E
! I e | ]
e N I TR
S e |  —r

llustracion 29. Armadura de flexion en zapata aislada

Con el momento de disefio expresado en (Kg cm) se determina el momento reducido dado

or:
P M,

Ha = brd?xfy
Donde:
b: Ancho para el que se calcula, 100 cm (por metro)
d: Canto util
feq: Resistencia de disefio del Hormigon
Mg: Momento de disefio
Con este valor se determina la cuantia mecanica de acero dada por
o= 1+ p)

Y se calcula el area necesaria y la minima y se elige la mayor:

— Mq Asmin = Win *b *xd
M bz« T

Siendo Wi, = 0.0018 para zapatas
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8. Verificacion al vuelco
La comprobacion consiste en verificar que los momentos estabilizadores de las fuerzas
exteriores respecto al punto “A” superan los momentos de vuelco

(Nd+PP)*%2V(M+Q*h)

Donde:
y: Coeficiente de seguridad al vuelco, 1.5.

9. Verificacion a deslizamiento

Para la comprobacién de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se contara
s6lo con el rozamiento entre la base del elemento de cimentacion y el terreno, o la cohesion
de éste. El posible empuje pasivo sobre la cara lateral del elemento no se tendra en cuenta.

(Nd + PP) xtg(ed) =y, » Hd

Donde:
¢ Angulo de rozamiento interno
y: Coeficiente de seguridad al deslizamiento; 1.5.

10. Verificacion a la adherencia

Se verifica en la seccidn S1 ya definida en el calculo a flexion, debe cumplir:

T —V—d<‘c 2% £ 2 T, <T
b 09+dsn+u bd Tpa = 2% |fea b bd

Donde:

Vd: Esfuerzo cortante mayorado por unidad de longitud, en S1
n: Namero de barras por unidad de longitud

u: Perimetro de cada barra

d: Canto util de la seccion

Tp: Tension tangencial de adherencia

Tpd: Resistencia de calculo para adherencia
11. Verificacion a esfuerzo cortante

Debe cumplirse:
Vaz < foa xd *b
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Donde:
Vg Cortante en seccion 22

v Nd b (b—bo d)
= — % * —
27 G xb 2

3.13. Escaleras

8) Vista axonométrica

tabica

b) Seccidn

Contrahuella

llustracion 31. Representacion de las partes de una escalera

Una escalera es un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas

ascender y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de

un edificio. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios que estan formados

por huellas, contrahuellas y rellanos.

22 Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, Cap. 9.8.2.2.9.3.2., pag. 172
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3.13.1. Calculo de la escalera

La escalera se calcula como si fuese una losa horizontal de ancho unitario y luego se

disponen precauciones en el cambio de pendiente correspondiente a la escalera.

,_
S [
|

|

M [

llustracion 32. Idealizacion de la escalera para su calculo

Se calcula el momento positivo originado por las diferentes cargas que actdan en los tramos

en la viga horizontal y para el refuerzo negativo se supone empotrada en los apoyos.

Con estos momentos se determina el area necesaria y el area minima de acero:

Mgy

=— ¢ =
U b2l w de tablas

fcd

As:W*bw*d*_

Agmin = Wiin * by, x d
yd

Donde: w es la cuantia geomeétrica minima para losas, 0.0018.
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CAPITULO IV. INGENIERIA DEL PROYECTO

4.1. Generalidades
Los resultados obtenidos de la aplicacién de los conceptos del marco tedrico al Disefio
Estructural Nueva Infraestructura Colegio Tomatas Grande, se presentan en el siguiente

capitulo.

4.2.  Andlisis del levantamiento topogréafico

El terreno cuenta con una superficie Gtil de 1448 m? que es topogréaficamente plana con
desniveles que no son de mucha de consideracion, esta totalmente libre de vegetacion,
excepto por una linea de arboles en el limite con la carretera, los mismos se pueden

mantener en el nuevo proyecto por estar retirados 3,0 m del espacio a construir. %

LEVANTAMIENTQ TOPOGRAFICO

llustracion 33. Levantamiento topografico

2% \Jer en Anexos Plano Topografico
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EMPLAZAMIENTO DE LA OBRA

lustracion 34. Emplazamiento de la estructura

4.3.  Analisis del estudio de suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo se realiz6 el ensayo SPT
(ESTANDART PENETRATION TEST) en el area del proyecto. Dicho ensayo se realizo
en una fosa ubicada en el terreno, el primero a una profundidad de 1.50 m y un segundo

ensayo a 3.00 m de profundidad.

Extrayéndose también el material necesario para realizar todos los ensayos

correspondientes para la clasificacion del suelo.

El tipo de suelo a 1.50 m es CL, arcilla inorganica de baja plasticidad, segin la
clasificacion del Sistema Unificado, y A-4 (8) segun la clasificacion A.A.S.H.T.O., con

resistencia admisible: 1,50 Kg/cm?. %

Debido a la baja capacidad admisible del terreno se decidié excavar a mayor profundidad

para verificar la capacidad portante del terreno.

24 \Jer en Anexos Estudio de Suelos
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El tipo de suelo a 3.00 m es CL-ML, arcilla inorganica limosa y tipo grava, segun la
clasificacion del Sistema Unificado, y A-4 (1) segun la clasificacion A.A.S.H.T.O. con

resistencia admisible: 3.80 Kg/cm®.

1
Suelo Organico| L+ /O &3)57 | 0.25 K
Arcilla Orgénica O.T;O
!
Arcilla Inorgénica| ; | 1.40

Sueloaluvial| . . v L) 0.85

llustracion 35. Estratigrafia del suelo de fundacion

De acuerdo a los resultados que se obtienen se define realizar la cimentacion del proyecto a
1.50 m de profundidad ya que la resistencia en ese nivel es suficiente para el requerimiento

del proyecto.

4.4. Andlisis del disefio arquitectonico
El disefio arquitectonico fue analizado por el personal técnico del Area de Planificacion de
la Gobernacion Auténoma del Municipio de San Lorenzo, y revisado por las autoridades de

la comunidad beneficiaria y consta de los siguientes ambientes:
Bloque de Aulas:

Planta baja:

- Direccion.

- Secretaria.

- Sala de reuniones

- Tres aulas de 32 alumnos
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Bateria de bafios
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Plano arquitectonico Planta Baja Aulas

llustracion 36. Vista del

Planta alta:

Cinco aulas de 32 alumnos

Deposito
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llustracion 37. Vista del Plano arquitectonico Planta Alta Aulas

Bloque de laboratorios:

Sala de fisica

Sala de quimica

Sala de computacion
Secretaria

Deposito
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llustracion 38. Vista del Plano arquitectonico de Laboratorios

En cuanto a funcionalidad los ambientes tienen buena disposicién y comodidad respecto a
dimensiones, la escalera cuenta con espacio optimo para la circulacion y de la misma
manera los pasillos.

El disefio fue realizado para contar con ambientes comodos y para cubrir con la demanda

estudiantil actual y futura.

45. Planteamiento estructural

El planteo estructural es la disposicion y ubicacion de los distintos elementos estructurales
que seran dispuestos en funcién del plano arquitectonico, tomando en cuenta la luz a cubrir,
aberturas de puertas y ventanas, salones amplios sin columnas interiores, tipo de cubierta

gue soportard, tipo de fundacion, etc.

4.5.1. Estructura de sustentacion de la cubierta
El edificio consta de dos bloques, el de Aulas y el de Laboratorios, en los que se disefiara la
estructura de sustentacion de cerchas de madera dispuestas de manera que soporten las

cargas de cubierta.

Teniendo en cuenta las distancias a cubrir se optara por el disefio técnico mas econémico de

las correas y elementos horizontales, verticales y diagonales.

Se disefiaran también las uniones entre los diversos elementos de la cercha.
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llustracion 39. Vista en planta de cubiertas

Para transmitir los esfuerzos causados por las cerchas a la estructura de soporte de la
edificacion, serd preciso obtener estos en un analisis individual de cada tipo de cercha,
aplicando el programa de andlisis estructural y disefio SAP 2000, y luego de acuerdo a la

ubicacién de las mismas cargar los elementos que las soportan.

llustracion 40. Vista 3D de la cubierta del Bloque Laboratorios
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llustracion 41. Vista 3D de la cubierta del Bloque Aulas

4.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion.
La estructura de sustentacion de la edificacion de dos plantas estara constituida por porticos
de columnas de seccion cuadrada, las vigas seran de seccion rectangular.

llustracion 42. Porticos del Bloque Laboratorios

llustracion 43. Porticos del Bloque Aulas
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4.5.3. Estructura de entrepiso
Con el proposito de aligerar el peso de la estructura en el disefio de las losas de mayores
luces se opta por las llamadas nervadas o casetonadas, que son las proporcionan las

caracteristicas apropiadas requeridas.
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llustracion 44. Vista en planta de losas
En las losas de menores dimensiones se opta por las losas alivianadas debido a la facilidad
constructiva y en las escaleras se disefiaron losas llenas, ya que los espesores para éstas son

pequefios y no resulta complicada su construccion.

llustracion 45. Vista isométrica de escalera
Todas estas losas estan apoyadas en vigas que absorben las solicitaciones y las transmiten
a las columnas, las cuales verticalmente descienden hasta el nivel del terreno y le

transmiten el esfuerzo al mismo por medio de zapatas aisladas.
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4.5.4. Fundaciones.

Las fundaciones estardn compuestas de zapatas aisladas cuadradas, ya que son mas
economicas, puesto que los volimenes de hormigdn que requieren para materializar este
tipo de fundacion son reducidos. En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se
distribuyen uniformemente en las dos direcciones paralelas a los lados de la base.

llustracion 46. Distribucion de zapatas en Bloque Laboratorios

H B—=—%

T

llustracion 47. Distribucion de zapatas en Bloque Aulas




4.6. Anadlisis, calculo y disefio estructural

4.6.1. Disefio de estructura de sustentacion de cubierta

El célculo de las cubiertas de madera se lo realizara manualmente usando como guia el
Manual de Disefio para Maderas del Grupo Andino, desarrollado a través de los PADT-
REFORT (Proyectos Andinos de Desarrollo Tecnoldgico en el Area de los Recursos
Forestales Tropicales).

Se utilizara el método de calculo en tensiones admisibles, en el cual se determinan las
solicitaciones correspondientes a las cargas maximas, se calculan luego las tensiones
correspondientes a estas solicitaciones (tensiones de trabajo), y se comparan sus valores
con una fraccion de la resistencia de los materiales (tension admisible).

El célculo de esfuerzos o analisis estructural de la armadura de cubierta se realizard segun
lo establecido por el Analisis Lineal, suponiendo un comportamiento perfectamente eléstico
y hookeano de la estructura, con proporcionalidad entre acciones, solicitaciones y
deformaciones. Con este método la resolucion de la etapa de célculo de esfuerzos es
practicamente independiente del material del que estd compuesta la estructura, ya que éste

se introduce exclusivamente a través de su médulo de elasticidad.?

% \/er en Anexos Disefio de Cubierta (Cerchas Tipo 11, 111, IV y V)
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griselda
Texto tecleado
é


Generalidades

a) Vistas en 3D de las cubiertas a disefiar

Cercha Tipo |

Cercha Tipo Il

Cercha Tipo Il

Cercha Tipo V

Cercha Tipo IV

Ubicacion de los Tipos de Cerchas en las cubiertas

b) Forma de la armadura

Se utilizara una armadura tipo Howe tanto en la cubierta del bloque de aulas como en el bloque de

laboratorios.

llustracion. Cercha Tipo Howe
FUENTE: Manual de disefio de maderas del Grupo Andino
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c) Material de la cubierta

Nombre Teja colonial
Peso 2,7 |kg
Alto 8 cm
Largo 50 |cm

Ancho 1 22 |cm
Ancho 2 18 ([cm
Rend. 18 |pza/m?
llustracion. Caracteristicas de teja colonial
FUENTE: Ceramica Industrial INCERPAZ

d) Caracteristicas de la madera a utilizar
Se usara madera de eucalipto en estado seco, que pertenece al Grupo estructural C

Especificaciones de resistencia:

Flexién Traccion Paralela Compresion Comprgsmn Corte Paralelo
Paralela Perpendicular
GRUPO Fm Ft Fell Fc L Fvil
(Kglem?) (Kglem?) (Kglem?) (Kglem?) (Kglcm?)
C 100 75 80 15 8

llustracion. Resistencias para maderas del grupo C
FUENTE: Manual de disefio de maderas del Grupo Andino

Modulos de elasticidad para maderas del grupo C:

GRUPO Emin Eprom
(Kglem?) (Kglem?)
C 55000 90000

llustracion. Mddulo de elasticidad para maderas del grupo C
FUENTE: Manual de disefio de maderas del Grupo Andino

Peso especifico y densidad:
Las densidades basicas de las maderas del grupo C estan entre 0,40 y 0,55.
Se tomara un peso especifico
ymadera= 900 [kg/m3] *
* Tabla 13.8 pagina 13.6 del Manual de Maderas
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Texto tecleado
.


Deflexiones maximas admisibles

CARGA Con cielo raso de| Sin cielo raso
ACTUANTE yeso de yeso
Permanentes + L/300 L/250

sobrecarga
Sobrecarga L/350 L/350

llustracion. Deflexiones maximas para maderas del grupo C
FUENTE: Manual de disefio de Maderas del Grupo Andino

Cargas consideradas

Material de cubierta:
Pesode lteja= 2,7 [kg/ m?]
N° tejas porm?= 18 [pza]
Peso porm?z= 48,6 [kg/ m?] => Qteja= 48,6 [kg/ m?]

Cielo falso
En caso de que la cuerda inferior soporte cielo raso se debe considerar una carga minima:
Qraso = 30 [kg/ mz *
* Manual de disefio de Maderas pag. 11-7

Sobrecarga de disefio
Para fines de mantenimiento:

gv= 50 [kg/ m?]
Granizo
Se considera actuando una capa de 2 cm de granizo en un metro cuadrado:
e= 0,02 [m]
vhielo= 900 [kg/m3] Qgranizo = 18 [kg/ m2]
Viento

Velocidad del viento en Tarija
Maxima anual = 83,2 Km/h = 23,11 m/s.
Media anual = 10 Km/h = 2,78 m/s.
Velocidad basica del disefio:
V= 832 [km/h]
Calculo de la presion del viento en funcion a la velocidad

q = 0,0048 x V2
g= 33,43 [kg/ m3]
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El valor obtenido de la presion debe ser afectado por un coeficiente que depende del &ngulo

de inclinacion:
p=Cxq

C : Coeficiente que depende de la posicién e inclinacion del techo
q : Presion en funcion de la velocidad del viento en kg/m?

Calculo de la carga de viento en las diferentes cubiertas del proyecto:

* Bloque de aulas: Cercha Tipo [

_— g T~
- :
,// \‘\;
-
— ~ 2 [m]
- -
— T~
/// _— ~
-
_— ~_ — a\
,// ~~ — ~
< A

> — ) 4,88 [m}—~
S 250 [m] 7,25 [m] i
Angulo de inclinacion: a=arctg (/)= 0,39 = 2231 °
Pendiente: m= 4103 %
Tenemos:
Ci= -0,32 => p= -10,55 [kg/ m?] (succién) Para barlovento
C2= -0,27 => p= -9,027 [kg/ m?] (succién) Para sotavento

* Cola de pato del bloque de aulas: Cercha Tipo I1

//T ~
— S 1 [m]
o™ W M\

<185  [m]=——-

Angulo de inclinacion: o =arctg (h/1)= 0,50 = 28,39 °

Pendiente: m= 5405 %

Tenemos:
Ci= 0,17 => p= 5,73 [kg/ m?] (presion) Para barlovento
C2= -0,27 => p= -9,03 [kg/m?] (succién) Para sotavento

* Bloque de Laboratorios y bafios: Cercha Tipo III

S

A
\4
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Angulo de inclinacién:  a=arctg (/)= 0,41 = 2376 °

Pendiente: m= 4403 %

Tenemos:
Ci= -0,20 => p= -6,66 [kg/m?] (succién) Para barlovento
C2= -0,27 => p= -9,03 [kg/m?] (succién) Para sotavento

* Cola de pato de bloque de laboratorios: Cercha Tipo IV

[T
_— T~
_— T~
_— T

i T 1,4 [m]
557 [m] AN
Angulo de inclinacion: o =arctg (/)= 0,25 = 1411 °
Pendiente: m= 2513 %
Tenemos:
Ci= -0,50 => p= -16,72 [kg/ m?] (succién) Para barlovento
C2= -0,27 => p= -9,03 [kg/ m?] (succién) Para sotavento

* Bloque de Laboratorios: Cercha Tipo V

//Ti\ /ﬂ 1.4 [m]
3,23 [m] LN 6,22 [m]
Angulo de inclinacion: a=arctg (h/1)= 0,22 = 12,68 °
Pendiente: m= 2251 %
Tenemos:
Ci= -0,50 => p= -16,72 [kg/ m?] (succién) Para barlovento
C2= -0,27 => p= -9,03 [kg/m?] (succién) Para sotavento
Angulo de inclinacion: B=arctg (/)= 0,41 = 2343 °
Pendiente: m= 4334 %
Tenemos:
Ci= -0,23 => p= -7,53 [kg/ m?] (succién) Para barlovento

C2= -0,27 => p= -9,03 [kg/m?] (succién) Para sotavento



Disefio de correas para Cerchas Tipo I, 11, 111y V

Se calcula la correa mas solicitada de acuerdo al plano de armaduras propuesto y se verifica su
resistencia como elemento sometido a flexion y a corte que son los efectos méas desfavorables.
Debido a que la correa se encuentra inclinada sobre la cubierta, el disefio a realizar sera bajo
las condiciones de flexion esviada, por lo tanto se descompondran las cargas actuantes en sus
ejes respectivos.

1. Bases de célculo

a) Grupo de madera
Se usard madera de eucalipto que pertenece al Grupo C:

Fm= 100 [kg/cm?] Resistencia a flexion
fv= 8 [kg/cm?] Resistencia a corte
Emin = 55000 [kg/cm?] Mddulo de elasticidad*

*El Eprom solo se considera adecuado para la estimacion de deflexiones cuando se presenta una
accion en conjunto de varios elementos.

b) Cargas lineales sobre correa

llustracion. Area tributaria para una correa

s= 044 [m] Ancho tributario (tamafio de teja menos traslape)
L= 140 [m] Long. de separacion inicial asumida de las cerchas

Cargas muertas
» Carga debido a material de cubierta:
Qeja = 48,6 [kg/ m?]
gCteja = Qteja *s = 21,384 [kg/m]

* Carga por peso propio de correa
Se toma el peso por metro lineal de la tabla 13.1 del Manual de Maderas dado para una seccion
de 2"x3" del Grupo C:

Qep= 2,34 [kg/m]
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Cargas vivas
» Carga sobre uso:
gv= 50 [kg/ m?]
gcv = gqv*s*cosa = 19,354 [kg/m]

* Carga de granizo:
(Cgranizo = 18 [kg/ m2]
(Cgranizo = QQran.*S = 7,92 [kg/m]

* Carga de viento:
Tomamos la carga de viento mas desfavorable de todas las cerchas:
Perteneciente a Cercha Tipo 1l
QCviento = p*s = 2,52  [kg/m] Para barlovento
QCviento = p*s = -3,97 [kg/m] Para sotavento
Combinacion de cargas:

1. qCteja + Qpp + qCv = 43,08 [kg/m]
2. (Cteja + Qpp + (Cgranizo = 31,64 [kg/m]
3. (Cteja + Qpp + (Cv + (CvientoBarlov = 45,60 [kg/m]
4, (Cteja + Qpp + (Cv + (Cvientosotav = 39,11 [kg/m]

Combinacion méaxima para correas:
gcmax= 45,6 [kg/m]

Proyectando al plano horizontal:
a= 28,39 g =(cmax /cos o.= 51,835 [kg/m]

Componentes de la carga actuando segun los ejes de la correa:

gx= 24,648 [kg/m] Qy= 45,6 [kg/m]

llustracion. Descomposicién de cargas segun ejes de correa
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2. Secciodn transversal de la correa

Se debe elegir una seccion que soporte las cargas que actuan en la cercha a través del médulo
de seccion minimo Y la inercia minima requerida:

Maddulo de seccion resistente minimo:

;o M
mn — Fm
Fm= 100 [kg/cm?] Resistencia a flexion
Momento causado por la carga en eje 'y
q*L?
M="3

M= 11,172 [kg m]
Entonces => Zmin = 11,172 [cm?3]

Inercia minima:
A partir de la formula para deflexion:
. 5 q*L*
B = — % —
T 384 E % Ay

L
Amax = —
300

Amax = 0,47 [cm]
Entonces => Imin = 88,867 [cm’]
Seccién transversal:

Con los datos Zmin e Imin nos referimos a la Tabla 13.1 del Manual de Disefio para Maderas y
elegimos una seccion que cumpla:

Dimensiones Area Enel gje X EnelejeY m3 | Peso por
Real | Comercial Ix ZX ly Zy | madera m
bxh(cm) | bxh(plg) | cm2 cm? cmd cm? cmd Im kg/m
4x65| 2x3 26 91,54 28,17 34,67 17,33 |0,00387 2,34
Seccion:
b= 0,040 [m]
h= 0,065 [m]
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3. Separacion méxima permisible entre cerchas
Deflexion para cargas uniformemente distribuidas:

5 L*
A=—*qy*
384 W E*Ix

Deflexion admisible para cargas permanentes + sobrecargas, cuando tienen cielo raso:

Amax = L
300

Igualando y despejando L se calcula el espaciamiento maximo permisible para las cerchas:

Lo, 384, E*Ix
300 qy*5

L= 141 [m]
La separacion sera:
L= 140 [m]
4. Deflexiones admisibles
Deflexiébn maxima admisible: L
Amax = 0

Améx= 0,47 [cm]

Deflexion real: L4

5
A=—=>qcy *
384 ay E *Ix

Areal = 0,45 [cm]

Verificacion de la Flexion:
Areal = 0,453 [cm] < Amax= 0,47 [cm] Correcto

5. Resistencia a flexion
Para cargas uniformemente repartidas:

_ Quy * L2
M=%
Momentos en cada uno de los ejes:
En el eje x: Mx= 6,04 [kgm] = 603,89 [kgcm]
Enelejey: My= 11,172 [kg m] = 1117,2 [kgcm]
Verificacion de la Flexion:
_ Myxcl My xc2 _Ix__y
Om = 3 + I < fm Zyy = c
Zy = 17,333 [cm?] ox = 34,84 [kg/cm?]
Zx = 28,167 [cm3] oy = 39,664 [kg/cn?]

om= 74,503 [kg/cm?]



Verificacion:
om= 74,50 [kg/cm?] < Fm= 100 [kg/cn?] Correcto
6. Resistencia a corte
El méaximo esfuerzo cortante se obtiene calculando la reaccién en uno de los apoyos, s6lo
se trabaja con la componente mas critica de la carga (qy).

Teorico

ﬁReal

[ —

|
L

llustracién. Ubicacién de cortante méaximo

Seccidn transversal utilizada:
h= 0,040 [m]
b= 0,065 [m]
Obtencion de ecuacion del cortante:

V=—[qx => V =-gx+C, Cuando x=0 => c,=+&

Ecuacion del cortante:

V =—qx + ar
Cortante maximo: 2
qg= 45,6 [kag] V= 30,096 [kg]
L= 140 [m]
Obtencion del esfuerzo de corte: 3 v
T= > * b h < Fv

t= 1,74 [kg/cm?]

Verificacion:
1= 1,7363 [kg/cm?] < Fv= 8 [kg/cm?] Correcto
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griselda
Texto tecleado
ó


Disefio Cercha Tipo |

1. Bases de célculo

Se calcula la cercha més solicitada de acuerdo al plano de armaduras y se verifica la resistencia de
los elementos que componen la misma.

a) Grupo de madera

Grupo C => Fm= 100 [kg/cm?] Resistencia a flexion
fv= 8 [kg/cm?] Resistencia a corte
Fc= 80 [kg/cm?] Resistencia a compresion
Ft= 75 [kg/cn?] Resistencia a traccion
Emin = 55000 [kg/cm?] Mddulo de elasticidad

b) Ubicacion de cercha mas critica
3. /0 m—

F79‘75 Mﬁ

llustracion. Ubicacion de cercha critica

c) Geometria y dimensiones de elementos de la cercha

1,

2.00

‘ ] ’ ' \
1’7‘: 11'): 1110 1’10 1,“') 1yﬁ') 1'RA 4

L 250 L 7.25 ‘
L= 975 [m] Luz de la armadura
h= 2 [m] Altura central de la armadura
s= 140 [m] Separacion entre cerchas

At= 1365 [m?  Areatributaria
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d) Célculo de peso propio
Secciones iniciales adoptadas para los elementos

Propiedades de las secciones

Dimensiones < Eneleje X EnelejeY
y Area m? madera| Peso por m
Seccion | Real |Comerc. IX ZX ly Zy m
bxh(cm) | bxh(plg) [ cm? cm’ cm® | cm® [ cmd kg/m
1 4x6,5 | 2x3 26,0 91,0 28,2 | 34,7 | 17,3 |0,00387 2,34
2 4x9 2x4 36,0 2430 | 54,0 | 48,0 | 24,0 |0,00517 3,24
3 4x14 [ 2x6 56,0 914,6 | 130,7 | 74,7 | 37,3 |0,00774 5,04
Seccion 1: Seccion 2:
b= 0,04 [m] b= 0,04 [m]
h= 0,065 [m] h= 0,09 [m]
Seccion 3:
b= 0,04 [m]
h= 0,14 [m]
* Peso propio de cercha
Longitud total de la cercha de 2” x4”= 9,75 [m] Vol. = 0,0351 [m3]

Longitud total de la cercha de 2” x 3”= 15,75 [m] Vol.
Longitud total de la cercha de 2” x 6”= 10,53 [m] Vol.
Ltotal = 36,03 Vol. Total

Peso especifico de madera ~ =>  ymadera= 900 [kg/md]
Peso de una cercha => Pom= 1215 [kg]

* Peso de correas
Peso lineal de correa= 2,34 [kg/m]
Longitud correa= 1,40 [m]
N° de correas = 26 [pza]

Pcorreas = 85,18 [kg]

0,04095 [m]
0,05897 [m]
0,13502 [m?]
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2. Determinacion de cargas
» Cargas actuantes cuerdas superiores

qop = Ppp/At = 8,90  [kg/m?] Peso propio de cercha
gc =Pcorreas/ At = 6,24  [kg/m?] Peso de correas
Qeja = 44,96 [kg/m?] Material de cubierta
qv = 50 [kg/m?] Sobrecarga de disefio
Cgranizo = 18 [kag/m?] Granizo
QCvientoBarlov = 9,76  [kg/m?] Viento a barlovento
(Cvientosotav = -8,35  [kg/m?] Viento a sotavento

Combinacion de las cargas que causan el mayor efecto:

gpp +(c + Qreja + qv = 110,11 [kg/m?]

Qpp +(c + Qteja + Qgranizo = 78,11  [kg/m?]

gpp +(c + Qteja + QgvientoBarlov. = 50,35  [kg/m?]
(Cteja + Qpp + (Cv + (Cvientosotav = 51,75 [kg/m?]
gCteja + Qpp + qcv = 60,11 [kg/m?]

ok wd e

Carga méaxima para cercha:
gmax= 110,11 [kg/m?]
Como la carga de servicio no va estar siempre,se disefia con la siguiente maxima condicion:
Carga total por m?= 78,11 [kg/m?]
Carga total por m= 109,35 [kg/m]

* Cargas actuantes cuerdas inferiores
Cielo falso = ey = 30 [kg/m?]
Carga total por m = qgeic*s= 42 [kg/m]

3. Puntualizacién de cargas
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griselda
Texto tecleado
,


Cargas en nodos

Carga en nodos superiores

Carga en nodos inferiores

P

51,24

51,24

51,24

59,78

68,32

68,32

Nodo P Nodo
1 92,29 2
3 133,35 4
5 133,35 6
7 133,35 8
9 155,57 10
11 177,80 12
13 177,80
14 123,06

4. Céalculo de esfuerzos en las barras
Fuerza Int. Fuerzas
Barras L.
[kg] maximas
1 -377,41
Q 2 -377,41 -602,89
S 3 -602,89
S 4 204,19
N
5 5 187,23
T 491,00
6 491,00
7 491,00
8 51,24 -640,20
@ 9 -640,20
f_t; 10 -293,85
= 11 186,77
S 193,95
12 193,95
13 68,32
14 -243,53

N 527,30

S o 15 527,30

S 16 | 15167

52

2 E 17 | -386,14 -386,14

18 -328,72
8 19 -162,89
2 20 80,86
> 21 -349,40
z 22 -451,05 -1101,00
S 23 -451,26
= 24 77423
(&)
= 25 -1101,00

Reacciones:
R1= 153,82 [ko]
R2 = 783,44 [ko]
R3 = 539,45 [ko]
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5. Verificacion de resistencia de secciones
5.1. Elementos en traccion
5.1.1. Barra horizontal (6)

Elemento sometido a traccion

N < —
2" x 4"
b= 0,04 [m] Base de la seccién
h= 0,09 [m] Altura de la seccion
N = 491,00 [kg] Solicitacion a traccién
Ft= 75 [kg/cn?] Esfuerzo de traccion admisible

Debe comprobarse:

ft= o <t
ft= 13,64 [kg/cm?]
Verificacion:
ft = 13,639 [kg/cn?] < Ft= 75 [kg/cm?]

5.1.2. Barra vertical (12)
Elemento sometido a traccion

N
2" x 3"
N
b= 0,040 [m] Base de la seccion
h= 0,065 [m] Altura de la seccion
N = 193,95 [kg] Solicitacién a traccion
Ft= 75 [kg/cn?] Esfuerzo de traccion admisible
Debe comprobarse que:
ft= PR Ft
ft= 7,46 [kg/cm?]
Verificacion:
ft = 7,4596 [kg/cm?] < Ft= 75 [kg/cnm?]

Correcto

Correcto
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5.1.3. Barra inclinada interna (15)
Elemento sometido a traccién

N
2" x 3"
N
b= 0,040 [m] Base de la seccién
h= 0,065 [m] Altura de la seccion
N = 527,30 [kg] Solicitacion a traccion
Ft= 75 [kg/cn?] Esfuerzo de traccion admisible
Debe comprobarse que:
ft= AR Ft
ft = 20,28 [kg/cm?]
Verificacion:
ft = 20,28 [kg/cn?] < Ft= 75 [kg/cm?] Correcto
5.2. Elementos en compresion
5.2.1. Barra horizontal (3)
Barra sometida a compresion
N —— <«— N
2" x 4"
k= 1 Factor de longitud efectiva
L= 1,19 [m] Longitud Barra
b= 0,04 [m] Base de la seccion
h= 0,09 [m] Altura de la seccion
N = -602,9 [kg] Solicitacién a compresion
Emin = 55000 [kg/cm?] Maodulo de elasticidad minimo
Fc= 80 [kg/cm?] Esfuerzo de compresion admisible
Calculo de Nadm:
Longitud efectiva: Lep=k+L
Lef= 1,19 [m]
Esbeltez: Ley

W=

A= 13,22



Calculo de Ck:

Clasificacion de la columna:;

10

C 0,7025 E
= * _
e = Fc

Ck = 18,42

A= 13,22 < Ck = 18,4197
Columna Intermedia

Compresién admisible para columnas intermedias:

Verificacion:

N= 6029 [kg]

5.2.2. Barra vertical (9)

Elemento sometido a compresion

Lb= 1,03 [m]
b= 0,040 [m]
h= 0,065 [m]
N= -640,2 [Kg]

Emin = 55000 [kg/cm?]
Fc= 80 [kg/cm?]
k= 1

Longitud efectiva:

Esbeltez:

Nadm=bsh|1—= LY
= ph x —— x| —
aam 3"\ ¢k

Nadm= 2625,1 [Kg]

< Nadm = 2625 [kg]  Correcto

2" x 3"

N
Long. Barra
Base de la seccion
Altura de la seccion
Solicitacién a compresion
Madulo de elasticidad minimo
Esfuerzo de compresion admisible
Factor de longitud efectiva p/ pieza articulada en ambos
extremos

Lef =kxLb
Lef= 1,03 [m]

L
Ay = %f
A= 25,75
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Calculo de Ck:

C 0,7025 £
= * _—
k ’ Fc

Ck = 18,42

Clasificacion de la columna:;

Ck = 18,42 < A= 25,75 < 50
Columna Larga
Compresién admisible para columnas largas:
Exbxh
)\2
Nadm = 709,54 [kg]

Nadm = 0,329 *

Verificacion:

N = 640,2 [kg] < Nadm = 709,5 [kg]  Correcto

5.2.3. Barra interna inclinada (17)

Elemento sometido a compresion

N
Lb= 2,10 [m] Long. Barra
b= 0,040 [m] Base de la seccion
h= 0,065 [m] Altura de la seccion
N = -386,1 [kg] Solicitacion a compresion

Emin = 55000 [kg/cm?]
Fc= 80 [kg/cm?]

Longitud efectiva:
(Ver pag.11-12 del Manual)

Esbeltez:

Célculo de Ck:

Maodulo de elasticidad minimo
Esfuerzo de compresion admisible

Les = 0,80  Lb
Lef= 1,68 [m]

_ Ler
Ay = p
A= 33,6
C, = 0,7025 E
k=% * |Fe
Ck = 18,42
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Clasificacion de la columna:

Ck = 18,42 < A= 33,6 < 50
Columna Larga
Compresién admisible para columnas largas:
Exbxh
Nadm = 0,329 * 3z
Nadm = 416,73 [kg]
Verificacion:
N= 3861 [kg] < Nadm = 416,73 [kg] Correcto
5.2.4. Barra externa inclinada (21)
Barra sometida a compresion
N
2" X 6"
N
Lb= 1,77 [m] Longitud Barra
L1= 1,75 [m] Longitud Barra adyacente
= 0,04 [m] Base de la seccion
= 0,14 [m] Altura de la seccion
N = -1101 [kg] Solicitacion a compresion
Emin = 55000 [kg/cm?] Maodulo de elasticidad minimo
Fc= 80 [kg/cm?] Esfuerzo de compresion admisible
Calculo de Nadm:
Longitud efectiva: Lerp =04 % (L1+ Lb) Segun Tabla 11.1 de Manual de
Lef= 1,41 [m]  disefio de Maderas
Esbeltez: L
Ay =L
Y=
A= 10,057
Calculo de Ck: €, = 0,7025 *\/E
Fc
Ck = 18,42
Clasificacion de la columna:
10 < A= 10,057 < Ck= 18,4197

Columna Intermedia
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Compresién admisible para columnas intermedias:

Nadm =bh|1 -2 LY
= ph x —— x| —
aam 3"\ Ck

Nadm = 4347,3 [kg]
Verificacion:
N= 11010 [kg] < Nadm = 4347,3 [kg] Correcto

6. Disefo de uniones

UNION 9

22— |
- ~_ 23
UNION7 _— <2
21 ~__UNION5
UNIONS 11 T~ 24
20 T~
UNION3 _— 10 1 1 ~__ UNION 3
_— T~
19 T 9 15 17 - -~ 25
8 14 18 13
_— T~ _— \\
UNIONI 1 UNION2 o UNION2 3 UNIONG 4 UNIONS 5 UNION 4 6 UNION 2 7 UNION 1

llustracién. Ubicacion de las uniones

UNION TIPO 1

C25= 1101,00 [kg}

f \\\ 2||X 6"

T7= 491,00 [kg) € /[
2"x 4"

llustracion. Fuerzas que actdan en Union Tipo 1
a) Diametro de pernos
dp= 1/2"= 1,27 [cm]
b) Longitud de pernos

La longitud L depende del espesor del elemento central de madera, los espesores de las arandelas,
espesores de tuercas y una longitud de seguridad de 2cm

e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera
e;= 0,2 [cm] Espesor de placa metalica
T= 0,28 [cm] Espesor de arandela

N= 111 [cm] Espesor de tuerca

Ilp=e+2+xe,+T+N+2
Lp= 7,79 = 8 [cm]

*Pag. 82 de Disefio de estructuras de madera de Ing. José Lea Plaza
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c) Carga admisible por perno
Se calcularéan los pernos para cada una de las fuerzas que actdan en los nudos.
Las fuerzas en todo momento acttiian en misma direccion que las fibras.

llustracion. Perno sometido a corte

——

a===j=—————ng

=

llustracion. Longitud L para perno con pletinas

Para ingresar a la Tabla 12.7 p4g. 12-16 del Manual para maderas del Grupo Andino, se toma como
L a la longitud total del elemento central de madera:

L= 4  [cm]
De Tabla 12.7 sacamos:
P= 301 [kog]
Q= 91 [kdg]
Por tener pletinas metalicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:
P= 376,25 [kog]

d) Estimacion del niUmero de pernos

N° de pernos = C25/P = 2,93
N° de pernos=T7/P= 1,30

|
w

pernosde  1/2"
pernosde  1/2"

|
N

e) Verificacion de resistencia

Para uniones con mas de un perno la carga admisible debe obtenerse sumando las fuerzas
tabuladas o calculadas para cada perno y multiplicando este total por un factor de reduccién, que
estd en funcion del nimero de pernos por linea paralela a la direccion de la fuerza aplicada y no
del numero total de pernos. (Tabla 12.8 Manual de Disefio para Maderas)

Elemento 25:
Se tienen pernos por linea = 2 pernos en cada elemento
Factor de reduccion = 1
P12+ = 1128,8 [kg] > C16 = 1101 [kg] Correcto
Elemento 7:
P12 = 752,5 [kg] > T6=491,0 [ko] Correcto
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f) Distribucion de pernos

Para la ubicacion de los pernos se debe tener en cuenta los valores minimos de separacion entre

pernos:

+— 54 —+ 4d —+ 4d +— 5d
—4d_ . - 4d

+ Elementos en fraccion
- Elementos en compresion

w

(o]
Te @ o
< e
' 9 @& @

el

(8}

Espaciamientos minimos en funcion del didmetro del perno:

5dp= 6,35 [cm]
4dp= 5,08 [cm]
2dp= 2,54 [cm]

2"X 6"

®
°

RN
D
1

2
2"x 4"

llustracion. Disposicién de pernos en Unidn Tipo 1

Verificacion de seccidn critica para elemento 2'x4""

. N N
Se debe cumplir: — S
p Ft > 2 A, r
Ft= 75 [kg/cnm?] Esfuerzo de traccion admisible
N = 491,00 [kg] Solicitacién a traccion
Ac= 655 [cm?] Area de seccion

Diametro de perno
Base o espesor del elemento

netadp = 1,27 [cm]
b=e= 4 [cm]

Acaira= 36,0 [cm?] Area real de seccién
N°pernos= 1
Area de seccion orificio: Ag = Npernos * (Pperno+1/16") * b
Aa= 11,43 [cn?]
Area de seccion bruta requerida:
Ac= A+ Ag

At= 17,98 [cm?]

4

lustracion. Espaciamientos minimos entre pernos para cargas paralelas al grano

(1/16" por el sobreancho
del orificio del perno)
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Verificacion:
Acanar= 36 [cm?] > At = 17,977 [cm?]  Correcto

UNION TIPO 2

T13= 68,32 [Kg]
A

i

>
T6 = 491,00 [@ | | T7= 491,00 [kg]
2"X 4II

llustracion. Fuerzas que actdian en Unidn Tipo 2

a) Diametro de pernos
Se disefiara para un diametrodp = 1/2"= 1,27 [cm]

b) Longitud de pernos
e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera
e;= 0,2 [cm] Espesor de placa metalica
T= 0,28 [cm] Espesor de arandela
N= 111 [cm] Espesor de tuerca

Ip=e+2xe;,+T+N+2
Lp= 7,79 = 8 [cm]

c¢) Carga admisible por perno
Para ingresar a la Tabla 12.7 pag. 12-16 del Manual para maderas del Grupo Andino, se toma como

L a la longitud total del elemento central de madera:
L= 4  [cm]
De Tabla 12.7 del Manual sacamos:
P= 301 [kg]
Q= 91 [kdg]
Por tener pletinas metalicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:
P= 376,25 [kg]

d) Estimacion del nimero de pernos

N° de pernos =T13/P = 0,18 = 1 perno de  1/2"
Para las fuerzas T6 y T7 que tienen el mismo valor se usara el nimero de pernos calculado para el
elemento horizontal de la UNION 1:
NC° pernos T6 = 2 pernosde  1/2"

N° pernos T7 = 2 pernosde  1/2"
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e) Verificacion de resistencia

Elemento 13:  Factor de reduccion = 1 Se tienen por linea = 2 pernos
Pi2r= 301 [ko] > T1=68,32 [kg] Correcto
Elemento 6y 7:  Factor de reduccion = 1
Pu2= 752,5 [kg] > T= 491 [kg] Correcto
f) Distribucion de pernos
®

A

1/2"

llustracion. Disposicion de pernos en Union Tipo 2

Verificacion de seccidn critica para elemento 2"'x3"" con un perno de 1/2™:

Se debe cumplir:

Ft= 75 [kg/cn?]
N= 68,32 [kg]
Ac= 091 [cm?]
netadp = 1,27 [cm]
b=e= 4 [cm]
ArealZ"xS"z 26,0 [sz]
N°pernos= 1

Area de seccion orificio:

Area de seccion bruta requerida:

Verificacion:

ArealZ"x4" = 26

Ay =

N
c de=F
Esfuerzo de traccion admisible
Solicitacin a traccion

Area de seccién

Diametro de perno

Base o espesor del elemento

Area real de seccion

Ft>N
A

Npernos * (Ppernot+1/16") * b (1/16" por el sobreancho

Aa = 572 [cm?¥] del orificio del perno)
A=A+ A,
At= 6,63 [cm?]
[cm?] > At= 6,63 [cn?] Correcto
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Verificacion de seccion critica para elemento 2''x4" con un perno de 1/2':

Se debe cumplir:

Ft= 75 [kg/cn?]
N = 491,00 [kg]
Ac= 6,55 [cm?]
netadp = 1,27 [cm]
b=e= 4 [cm]
Areal2"x4"= 3610 [sz]

N°pernos= 1,0

Ag =

Area de seccion orificio:

Ft > E A = ﬁ
Ac ¢ Ft

Esfuerzo de traccién admisible

Solicitacion a traccion

Area de seccion

Diametro de perno

Base o0 espesor del elemento

Area real de seccién

Npernos * (®perno+1/16") *b
(1/16" por el sobreancho

Aa= 572 [cn?] del orificio del perno)
Area de seccion bruta requerida:
A=A+ A,
At= 12,26 [cm?]
Verificacion:
Aarnar= 36 [cm?] > At= 12,26 [cm?]  Correcto
UNION TIPO 3

C18 = 328,72 [kq]
C25 = 1101,00 [kg]

T13 =

68,32 [Kg]

llustracion. Fuerzas que acttan en Union Tipo 3

a) Diametro de pernos

dp= 1/2"= 1,27 [cm]
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b) Longitud de pernos
Perno de 1/2"
e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera
e;= 0,2 [cm]  Espesor de placa metlica
T= 0,28 [cm] Espesor de arandela
N= 111 [cm] Espesor de tuerca
Lp=e+e,+T+N+2
Lp= 7,79 =>
c) Carga admisible por perno
Perno de 1/2"
L= 4  [cm]
De Tabla 12.7 del Manual sacamos:
P= 301 [kog]
Q= 91 [kqg]

Por tener pletinas metalicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:

P1/2" = 376,25 [kg]
d) Estimacion del nimero de pernos

N° de pernos=T13/P = 0,18 = 1 pernos de
N° de pernos = C25/P = 2,93 3 pernos de
N° de pernos = C18/P = 0,87 = 1 pernos de
N° de pernos = C24/P = 2,06 = 3 pernos de
e) Verificacion de resistencia
Elemento 13:
Pi2r= 376,3 [kg] > T11= 68,3 [ko]
Elemento 25:  Factor de reduccion = 1 Se tienen por linea =
Pi2r= 1129 [kg] > T21= 1101 [kg]
Elemento 18:
Pi2r= 376,3 [kg] > T15= 328,7 [kg]
Elemento 24:  Factor de reduccion = 1 Se tienen por linea =
P12r = 1128,8 [kg] > T20= 774,2 [kg]

f) Distribucion de pernos

Lp

llustracion. Disposicién de pernos en Unién Tipo 3

8

172"
172"
1/2"
1/2"

Correcto

2
Correcto

Correcto

2
Correcto

[em]

pernos

pernos
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Verificacion de seccion critica
Ft = 75 [kg/cm?] Esfuerzo de traccion admisible
b= 4 [cm] Base 0 espesor del elemento

Element]N°pernos| N [kg] | Ac[em’] | dp [cm] [Agidcm?] Apritareq Arealcm?]| Verif.
13 1 68,3 0,91 1,27 5,72 6,63 26 ok

UNION TIPO 4
T12 = 193,95 [kg]

C18= 328,72 [kg]

| 2x 3
T5= 187,23 [ko] | [y L T
< | = ——>
! 2"x 4" T6= 491,00 [kg]
llustracion. Fuerzas que acttian en Unién Tipo 4
a) Diametro de pernos
dp= 1/2"= 1,27 [cm]
b) Longitud de pernos
Perno de 1/2"
e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera
e;= 0,2 [cm] Espesor de placa metalica
T= 0,28 [cm] Espesor de arandela
N= 111 [cm] Espesor de tuerca
Ip=e+e,+T+N+2
Lp= 7,79 => Lp= 8 [cm]

c) Carga admisible por perno
Perno de 1/2"
L= 4  [cm]
De Tabla 12.7 del Manual sacamos:
P= 301 [kg]
Q= 91 [kdg]
Por tener pletinas metéalicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:
P12 = 376,25 [kg]
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d) Estimacion del nimero de pernos

N° de pernos = T5/P =
N° de pernos = T6/P =
N° de pernos = T12/P =
N° de pernos = C18/P =

0,50
1,30
0,52
0,87

e) Verificacion de resistencia

Elemento 5:

Elemento 6:

P/

P12

Elemento 12:

P12

Elemento 18:

P12

f) Distribucion de pernos

376,25 [kg] > T5= 187,2 [kg]
752,5 [kg] > T6= 491,0 [ko]
376,25 [kg] > T12 = 194,0 [Kkg]
376,25 [kg] > Cl18 = 328,7 [ko]
1/2" — )
03// S
1/2"%

B RN e

pernos de
pernos de
pernos de
pernos de

llustracion. Disposicién de pernos en Unidn Tipo 4

Verificacion de seccion critica

1/2"
1/2"
1/2"
1/2"

Correcto

Correcto

Correcto

Correcto

Ft = 75 [kg/cm?] Esfuerzo de traccién admisible
b= 4 [cm] Base 0 espesor del elemento
Element{N°pernos| N [kg] | Aclem’] | dp [em] |Agilem?]| Apruareq [Arealcm?]| Verif.
5 1 187,2 2,50 1,27 5,72 8,21 36 ok
6 1 491,0 6,55 1,27 572 | 12,26 36 ok
12 1 194,0 2,59 1,27 5,72 8,30 26 ok
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UNION TIPO 5
_ C23= 4513 [kq]

/ - --""‘»,___‘“ 2||X 6"

C17 = 386,14 [kq]

T12= 193,95 [kg]

llustracion. Fuerzas que acttian en Union Tipo 5

a) Diametro de pernos

dp= 1/2"= 1,27 [cm]

b) Longitud de pernos
Perno de 1/2"
e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera
el= 0,2 [cm] Espesor de placa metélica
T= 0,28 [cm] Espesor de arandela
N= 111 [cm] Espesor de tuerca

Ip=e+e;,+T+N+2

Lp= 7,79 =>

c¢) Carga admisible por perno
Perno de 1/2"
L= 4  [cm]
De Tabla 12.7 del Manual sacamos:
P= 301 [kg]
Q= 91 [kq]

Por tener pletinas metéalicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:

P12 = 376,25 [kg]
d) Estimacion del nimero de pernos

N° de pernos = T12/P = 0,52 =
N° de pernos = C24/P = 2,06 =
N° de pernos =C17/P= 1,03 =
N° de pernos = C23/P = 1,20 =

NN W

pernos de
pernos de
pernos de
pernos de

172"
172"
172"
1/2"

8

“‘u-,.,\\_ C24 = 774,23 [kg]

[em]
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e) Verificacion de resistencia

Elemento 12:

P2+ = 376,25 [kg] > T12= 194,0 [kg] Correcto
Elemento 24:  Factor de reduccion= 0,94 Se tienen por linea = 3 pernos

P2 = 1061 [kg] > C24= 7742 [kg] Correcto
Elemento 17:

Pi2= 752,5 [kg] > Cl17= 386,1 [kg] Correcto
Elemento 23:

Pi2= 752,5 [kg] > C23= 4513 [kg] Correcto

f) Distribucion de pernos

llustracion. Disposicion de pernos en Unién Tipo 5

Verificacion de seccion critica
Ft = 75 [kg/cm?] Esfuerzo de traccién admisible
b= 4 [cm] Base 0 espesor del elemento

Element{N°pernos| N [kg] | Aclem’] | dp [em] |Agitlem?]| Apruareq [Arealcm?]| Verif.
12 1 194,0 2,59 1,27 5,72 8,30 26 ok

UNION TIPO 6
C10 = 293,85 [kg]

T15 = 527,30 [Kg]

2" 3"
g\\\

|

~ " T
~_7 T~ |

]

[

- 1 \;L + — —ﬁ‘
2"x 4" | C4= 204,19 [kq]

llustracion. Fuerzas que actdan en Union Tipo 6

—
C3 = 602,89 [Kg]
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a) Diametro de pernos

dp= 1/2"= 1,27 [cm]

b) Longitud de pernos
Perno de 1/2"
e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera
e;= 0,2 [cm]  Espesor de placa metélica
T= 0,28 [cm] Espesor de arandela
N= 111 [cm] Espesor de tuerca

Lp=e+e, +T+N+2
Lp= 7,79 =>

c) Carga admisible por perno
Perno de 1/2"
L= 4  [cm]
De Tabla 12.7 del Manual sacamos:
P= 301 [kog]
Q= 91 [kd]

Por tener pletinas metélicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:

Py = 376,25 [Kg]

d) Estimacion del niUmero de pernos

Lp

N° de pernos =C3/P= 1,60 = 2 pernos de
N° de pernos = C4/P = 0,54 = 1 pernos de
N° de pernos = C10/P= 0,78 = 1 pernos de
N° de pernos=T15/P= 1,40 = 2 pernos de
e) Verificacion de resistencia
Elemento 3:
Pi2= 752,5 [kg] > C3 = 602,89 [kg]
Elemento 4:
P12r = 376,25 [kg] > C4 = 204,19 [kqg]
Elemento 10:
P12r = 376,25 [kg] > T10 = 293,85 [kg]
Elemento 15:
Pi2= 752,5 [kg] > T15 = 527,30 [kg]

8

1/2"
172"
1/2"
1/2"

Correcto

Correcto

Correcto

Correcto

[em]
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f) Distribucion de pernos

?\1/2"

Q)

\\ .

1/2"

llustracion. Disposicion de pernos en Unién Tipo 6

Verificacion de seccion critica
Ft = 75 [kg/cm?] Esfuerzo de traccion admisible
b= 4 [cm] Base 0 espesor del elemento

ElementN°pernos| N [kg] | Aclem’] | dp [em] [Agidcm?] Apritareq Arealcm?]| Verif.
15 1 527,3 7,03 1,27 572 | 12,75 26 ok

UNION TIPO 7
C22= 4520 [kg]

C21 = 349,40 [kg] ULro2"x 3" T16 = 151,67 [kg]

C10= 293,85 [Kg]

llustracion. Fuerzas que acttan en Union Tipo 7

a) Diametro de pernos
dp= 1/2"= 1,27 [cm]
b) Longitud de pernos
Perno de 1/2"

e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera

el= 0,2 [cm] Espesor de placa metélica

T= 0,28 [cm] Espesor de arandela

N= 111 [cm] Espesor de tuerca

Lp=e+2xe,+T+N+2
Lp= 7,79 => Lp= 8 [cm]
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c) Carga admisible por perno
Perno de 1/2"
L= 4  [cm]
De Tabla 12.7 del Manual sacamos:
P= 301 [kg]
Q= 91 [kg]
Por tener pletinas metélicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:
Pu2r = 376,25 [kog]
d) Estimacion del nimero de pernos

N° de pernos = C10/P = 0,78 = 1 pernos de  1/2"
N° de pernos = C21/P = 0,93 = 1 pernos de  1/2"
N° de pernos =T16/P= 0,40 = 1 pernos de  1/2"
N° de pernos = C22/P = 1,20 = 2 pernos de  1/2"
e) Verificacion de resistencia
Elemento 10:
P2+ = 376,25 [kg] > C10 = 293,85 [kg]  Correcto
Elemento 21:  Factor de reduccion = 1 Se tienen por linea = 1 pernos
P12 = 376,25 [Kkg] > C21 = 349,40 [kg]  Correcto
Elemento 16:
P12 = 376,25 [Kkg] > T16 = 151,67 [kg]  Correcto
Elemento 22:
Pi2r= 752,5 [kg] > C22= 4520 [kg] Correcto

f) Distribucion de pernos

llustracion. Disposicion de pernos en Union Tipo 7

113



Verificacion de seccion critica
Ft = 75 [kg/cm?] Esfuerzo de traccion admisible
b= 4 [cm] Base 0 espesor del elemento

Element]N°pernos| N [kg] | Ac[em’] | dp [cm] [Agidcm?] Apritareq Arealcm?]| Verif.
16 1 151,7 2,02 1,27 5,72 7,74 26 ok

UNION TIPO 8
T11 = 186,77 [kg]

T16 = 151,67 [kg] C17= 386,14 [kg]
v 2"X 3"| P
X f
N e ’
N - Vs
N 4

C4 = 204,19 [kg] 2 . ./\./ | T5= 187,23 [kg]

2% 4" |

llustracion. Fuerzas que acttian en Unién Tipo 8

a) Diametro de pernos
dp= 1/2"= 1,27 [cm]

b) Longitud de pernos
Perno de 1/2"
e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera
el= 0,2 [cm] Espesor de placa metalica
T= 0,28 [cm] Espesor de arandela
N= 111 [cm] Espesor de tuerca

Ip=e+2xe+T+N+2
Lp= 7,79 => Lp= 8 [cm]

c) Carga admisible por perno
Perno de 1/2"
L= 4 [cm]
De Tabla 12.7 del Manual sacamos:
P= 301 [kg]
Q= 91 [kqg]
Por tener pletinas metalicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:
Pi2r= 376,25 [Kg]
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d) Estimacion del nimero de pernos

N° de pernos = C4/P =
N° de pernos = T5/P =
N° de pernos = T11/P =
N° de pernos = T16/P =
N° de pernos = C17/P =

0,54
0,50
0,50
0,40
1,03

e) Verificacion de resistencia

Elemento 4:

Elemento 5:

P12

P12

Elemento 11:

P12

Elemento 16:

P12

Elemento 17:

P1s2n

376,25

376,25

376,25

376,25

752,5

) Distribucion de pernos

[ka]

[ka]

[ka]

[ka]

[ka]

\Y%

\Y%

\Y

\Y

\Y

N R R R

pernos de
pernos de
pernos de
pernos de
pernos de

C4 = 204,19 [Kg]

T5 = 187,23 [Kg]

T11 = 186,77 [Kg]

T16= 151,7 [Kg]

C17 = 386,14 [kg]

llustracion. Disposicion de pernos en Unién Tipo 8

Verificacion de seccion critica

1/2"
1/2"
1/2"
1/2"
1/2"

Correcto

Correcto

Correcto

Correcto

Correcto

Ft = 75 [kg/cm?] Esfuerzo de traccién admisible
b= 4 [cm] Base 0 espesor del elemento
Element|Nepernos| N [kg] | Acfem®] | dp [em] [Auidem?]] Avriareq [Avealcm?]| Verif.
5 1 187,2 2,50 1,27 5,72 8,21 36 ok
11 1 186,8 2,49 1,27 5,72 8,21 26 ok
16 1 151,7 2,02 1,27 5,72 7,74 26 ok
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UNION TIPO 9

2 6" [ 26"

2" 3
C22 = 451,95 [kg] C23= 451,26 [kag]

v
T11= 186,77 [kg]

llustracion. Fuerzas que acttian en Unién Tipo 9

a) Diametro de pernos
dp1= 1/2"= 1,27 [cm]
b) Longitud de pernos
Perno de 1/2"

e= 4 [cm] Espesor de pieza de madera

el= 0,2 [cm] Espesor de placa metélica

T= 0,28 [cm] Espesor de arandela

N= 111 [cm] Espesor de tuerca

lp=e+2xe,+T+N+2
Lp= 7,79 => Lp= 8 [cm]

c) Carga admisible por perno
Perno de 1/2"
L= 4  [cm]
De Tabla 12.7 del Manual sacamos:
P= 301 [kg]
Q= 91 [kd]
Por tener pletinas metéalicas se permite mayorar el valor de P en un 25%:
Paigr= 376,25 [kg]

d) Estimacion del nUmero de pernos

N° de pernos = T11/P= 0,50 = pernosde  1/2"
N° de pernos = C22/P = 1,20 = 2 pernosde  1/2"
N° de pernos = C23/P= 1,20 pernosde  1/2"

|
[EEN

|
N

e) Verificacion de resistencia
Elemento 11:

Pi2r= 376 [Kkg] > T11= 186,77 [kg]  Correcto
Elemento 22:  Factor de reduccion = 1 Se tienen por linea = 2 pernos
P12t = 752,5 [kg] > C22 = 451,95 [kqg] Correcto
Elemento 23:  Factor de reduccion = 1 Se tienen por linea = 2 pernos
Psg = 752,5 [kg] > C23 = 451,26 [kqg] Correcto
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f) Distribucion de pernos

1/2"

llustracion. Disposicion de pernos en Unién Tipo 9

Verificacion de seccidn critica

Ft = 75 [kg/cm?] Esfuerzo de traccion admisible
b= 4 [cm] Base 0 espesor del elemento
Element{N°pernos| N [kg] | Aclem’] | dp [em] |Auidlem?]| Apruareq [Arealcm?]| Verif.
11 1 186,8 2,49 1,27 5,72 8,21 26 ok
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4.6.2. Anélisis de cargas para la estructura de H°A°
Para el disefio de la estructura de H°A° se debe tomar en cuenta todos los tipos de cargas

que actuaran en cada uno de los elementos.
Determinacioén de las acciones
Acciones indirectas
Temperatura

Pueden no considerarse acciones térmicas y reoldgicas en las estructuras formadas

por pilares y vigas cuando se disponen juntas de dilatacion a distancia adecuada.

Suele estimarse que la distancia entre juntas de dilatacion en estructuras ordinarias
de edificacion, de acero laminado, o de hormigon armado no debe sobrepasar 40 m.
Esta distancia suele aumentarse a 50 m si los pilares son de rigidez pequefia, y

reducirse a 30 m si los pilares son de rigidez grande.

En consecuencia a la normativa no se consideré algan tipo de junta de dilatacion en
la estructura de hormigon armado ya que la longitud méxima de la estructura es

30m aproximadamente.
Sismo

La aceleracion del suelo probable para la ciudad de Tarija es 0.9 (cm/s2), datos
obtenidos de la Norma Boliviana de Riesgo Sismico. Con esta aceleracion se puede
clasificar segin la escala de Mercalli Modificada, como de grado Il débil
perceptible sélo por algunas personas en reposo, particularmente aquellas que se
encuentran ubicadas en los pisos superiores de los edificios. Los objetos colgantes

suelen oscilar. Por lo que no se considera carga sismica en este proyecto.?

%8 \Jer anexos Riesgo sismico en Tarija
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Acciones directas
Cargas permanentes
Peso propio
La cuantificacion de esta carga la determinara el programa CYPECAD de
acuerdo a la geometria de los elementos estructurales.

Baldosa ceramica

e= 2 [cm] Espesor de cerdmica
ybaldosa = 1500 [kg/m3] Peso especifico de baldosas
Qpaldosa = 30 [kg/m?]
Piso
e= 2 [cm] Espesor de capa de mortero
Yeemento = 2100 [kg/m?] Peso especifico de mortero de cemento

Qmortcemento = 42 [kg/mz]

Cielo falso e instalaciones

Qeielofalso = 50 [kg/mz]
Qinstalaciones = 25 [kg/mz]
Muros de ladrillo
lcm
1 1 18 1
C O ., e
| | I | | oo
‘ | | | | | | | Revoque g g g Revoque
externo I:I l:l EI interno
+ 1 oono
| 12cm I:, 112 ]:14cm ooog
oooQ + 1 oono
oo, 05 24 05
1 18emt -IAL 20cm

llustracién. Caracteristicas del muro de ladrillo

Para el célculo del peso del muro, determinamos el nimero de ladrillos por m2:
Dimensiones del ladrillo:

b= 18 [cm]
= 24 [cm]
a= 12 [cm]

Peso de 1 ladrillo= 4,5 [kg/pza]

NCladrillos horizontales por Im= 4 [pza]
NCladrillos verticales por Im = 7,14 [pza]
NCladrillos por m? = 28,6 [pza/m?]
gmuro = 129 [kg/m?]
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Morteros y revoques

Yeemento = 2100 [kg/m3]

yyeso = 1200 [kg/m3]
€revoque yeso = 1 [cm]
€revoque cemento = 1 [cm]

Volumen en 1m2 de ladrillos = 0,15 [m3/m?]
Volumen de 1m2de muro = 0,18 [m3m?]
Volumen de mortero = 0,03 [m3/m?]

Qmortero = 38,3 [kg/mz]
Qrevoque yeso = 12 [kg/mz]
Qrevogue cemento = 21 [kg/mz]

Reacciones de las cerchas

Las cerchas utilizadas en el proyecto son calculadas como simplemente
apoyadas, por lo que transmiten a la estructura de hormigon reacciones
puntuales de cada apoyo

Tipo Reaccion 1 | Reaccion 2 | Reaccion 3
Cercha tipo | 153,82 783,44 539,45
Cercha tipo Il 272,44 272,44
Cercha tipo IlI 471,22 471,22
Cercha tipo IV 939,51 939,51
Cercha tipo V 73,19 1038,8 378,15
Cargas variables
Sobrecargas de uso

Edificios docentes Kg/m?

Aulas y despachos 300

Escaleras y pasillos 400

Viento
Velocidad del viento en Tarija
Maxima anual = 83,2 Km/h = 23,11 m/s.
Velocidad bésica del disefio:
V= 83,2 [km/h]
Calculo de la presion del viento en funcién a la velocidad

q =0,0048 % V2

g=334 [kg/m?]
El valor obtenido de la presidn debe ser afectado por un coeficiente que depende del
angulo de inclinacién:
p=Cxq
C : Coeficiente que depende de la posicion e inclinacion del techo
g : Presion en funcidn de la velocidad del viento en kg/m?
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Angulo de inclinacion= 90 ©

Tenemos:
Ci= 0,85 => p= 28,4 [kg/m?] (presion) Para barlovento
C2= -0,27 => p=-9,03 [kg/m?] (succidn) Para sotavento

Cargas en elementos
Cargas en vigas
Carga permanente
Se toman en cuenta: muros, morteros y revoques
Quiga = 200 [kg/mz]
Alturade muro= 2,7 [m]

qQviga= 540 [kg/m]

Las reacciones transmitidas por las cerchas seran ubicadas en las vigas del
ualtimo nivel correspondientes para cada bloque.

Carga variable
En vigas solo actla la sobrecarga de viento

qQuiga= 28,4 [kg/mZ?] Para barlovento
qQuiga= -9,03 [kg/mZ?] Para sotavento
Alturade muro= 2,7 [m]

qQuiga= 76,7 [kg/m] Para barlovento
qQuiga= -24,4 [kg/m] Para sotavento

Cargas en vigas de volado
Carga permanente
Se toman en cuenta: muros, morteros y revoques
Quolado = 200 [kg/mz]
Alturade muro= 0,9 [m]

Quolado = 180 [kg/m]
Carga variable
En vigas de voladizo debe agregarse una carga lineal
Quoladizo = 200 [kg/m]

Cargas en losas
Carga permanente
Se toma en cuenta ceramica, piso, cielo falso e instalaciones
Qosa = 147 [kg/m?]

Carga variable
Qosa = 300 [kg/m?]
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as so
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alculo de los elementos vigas y columnas se muestran

Vigam

lisis de los dos edificios del proyecto (BLOQUE AULAS y BLOQUE
mediante el programa Cype Cad, los resultados obtenidos son

mientras que los resultados generales se presentan en planillas en Anexos.

-z

verificados mediante el analisis manual de los elementos estructurales.
a continuacion,

4.6.3. Disefio estructura de sustentacion de la edificaciéon

Los procedimientos usados para el ¢

Se realizd el ana
LABORATORIOS)

..‘::::.:o s L S N Q‘
MAVIINEAS 0y 50 Y0180
S MSALENNS RS X0
A RN X O
A NN SX XX
ARG O q).f&o\ A OV “‘
AN ol & o/%““
OO Li%ee
GOSN Vet
SOt Ve ¢ -
NN

\l
-t
=

o
.«”\ ‘¢ l‘.ﬁ. “
= AVS

% wengn %
75

llustracion 48. Viga mas solicitada del Bloque Aulas
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llustracion 49. Ubicacion viga y columna mas solicitada del Bloque Aulas

Columna mas
solicitada
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Se muestran los datos geométricos de los grupos y plantas creados para el célculo de la

obra:
Datos geométricos de grupos y plantas Bloque Aulas
Grupo| Nombre del grupo |Planta|Nombre planta| Altura| Cota
4 Nivel techo 4 Nivel techo | 3.00 |6.16
3 Nivel losa 3 Nivel losa | 1.58 |3.16
2 Nivel escalera 2 | Nivel escalera| 1.58 |1.58
1 Nivel suelo 1 Nivel suelo | 1.50 |0.00
0 |Nivel Cimentacion -1.50
Datos geométricos de grupos y plantas Bloque Laboratorios
Grupo| Nombre del grupo |Planta|Nombre planta| Altura| Cota
2 Nivel Vigas 2 Nivel Vigas | 3.00 |3.00
1 Nivel Suelo 1 Nivel Suelo | 1.50 | 0.00
0 |Nivel Cimentacion -1.50

Tipos de forjados considerados

Nombre Descripcion

Viguetas FORJADO DE VIGUETAS DE HORMIGON
Canto de bovedilla: 15 cm

Espesor capa compresién: 5 cm

Intereje: 58 cm

Bovedilla: De poliestireno

Ancho del nervio: 8 cm

Volumen de hormigén: 0.0776 m3/m?2

Peso propio: 0.194 t/m?2

Incremento del ancho del nervio: 4 cm

Rigidez fisurada: 50 % rigidez bruta

Comprobacién de flecha: Como vigueta pretensada

Reticulares considerados

Nombre Descri

pcion

Losa casetonada Casetonada Proyecto 11
Caseton perdido

Peso propio: 0.302 t/m?
Canto: 25 cm

Capa de compresion: 5 cm
Intereje: 50 cm

Anchura del nervio: 10 cm

Losas y elementos de cimentacion

-Tension admisible en situaciones persistentes: 1.50 kp/cm?

Materiales utilizados

- Hormigones: Para todos los elementos estructurales de la obra, Control Normal,

f=210 kp/cmz?; v.=1.50

- Aceros en barras: Para todos los elementos estructurales de la obra: Control Normal;

fy=4200kp/cm?; v, = 1.15
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Coeficientes de seguridad utilizados en el célculo de la estructura:

g::ﬂ:::;e::r: Nivel "f Valor del coeficiente de seguridad
Reducido =
_ Mormal T
Acera: vy, Intenso 1,10
Reducido (1) 1
o Mormal s
Hormigan: v, Intenso (2) L
Dafios Accién faverable de
Accién dcte
previsibles == \
(4) desfavorable 5 - - ente | Variable
A 1,70
Reducido g 1?‘]
Acciones: v, (3) A e
Normal B 1,60 0.9 0
c 180
Y 1.40
= 1.50
Intenso C 1.

{1
(=

13k

()]

MO se adoptard sn &l calculo una resksisncia de proyecio mayor @ 13 MPa.
En sspecial, para hormigones destinados a elemantos predabricadcs e&n instalacion indusirial con conirod a nieel inlenso.

E-Epndrﬁmﬂ.l:l:lvdurdc'fr en un 3 %, cuando los eshudios, calcuios & hipdiesis ssan MUy Agurosos, se consideren

iodas las solicitacionas y sus combinacionas posibles ¥y se ashedien, con e mayor dedalle, los anclajes, nudos, apoyos,
anlaces, alc.
Daafices previsibles:

&) Obras cuyo fallo sdlo puede ocasionar dafos minimos ¥ axclusivameants maleriales (sios, canales de riego, obras
provisionales, alc.).

B) Obras ouyo fallo pusde occasionar dafics de lipo medio (puenies, sdificios de vivienda, elc )

C) Ooras ouyo fallo pueds ocaskonar dafos muy Importantas, (l=satros, tribunas, grandes edficos comerciales, =io.).

En &l caso de pisras hormigonadas sn veriical se lendrd an cusnia gue ka resistencia de proyecio del honmiigon deberd sdemds
minorarss &n wun 10 % (vwaass 3.1.2)

Tabla 25. Coeficientes de seguridad utilizados en célculo estructural

124



4.6.3.1. Disefio de vigas

Se realizara el calculo de las armaduras positivas, negativas y de corte de la viga més solicitada del

Nivel de losas del Bloque Aulas, y se compararan con los resultados obtenidos mediante el
programa Cype Cad 2011.

ARMADURA A FLEXION
Se calculard la viga 49 del pértico 15, entre los pilares P35 y P40

M()ig= 4940 [kgm] M(-)aer = 3370 [kg m]

P35 P40

M(+) = 3540 [kgm]

Envolvente de momentos flectores

Armadura negativa izquierda

Datos:
M(-)izg= 4940 [kg m] Momento de disefio
h= 30 [cm] Altura de seccion
b= 20 [cm] Base de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras
fck = 210 [kg/cn?] Resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 4200 [kg/cn?] Resistencia caracteristica del acero
ye= 15 Coeficiente minoracion hormigén
ys= 1,15 Coeficiente minoracion acero
d= 28 [cm] Altura efectiva

Procedimiento de célculo
Momento de disefio
El momento que se obtiene del programa ya esta mayorado con los coeficientes
respectivos
Md = 4940 [kg m]

Resistencia de disefio del hormigon
fck

fea =7
cd Ye

fg= 140 [kg/cm?]
Resistencia de disefio del acero

fyk
fyd = %
fla= 3652 [kg/cm?]
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Momento reducido
Ha =y d% % frg

ud = 0,225

Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente de la Tabla 16 del Marco Teorico, segun pud
w = 0,269 Valor interpolado

Cuantia geométrica minima
Para vigas con armadura a traccion de Tabla 14 del Marco Tedrico
Cuando fyk = 4200 [kg/cm?]
wmin = 0,0033

Armadura necesaria

=> A= 577 cm?
Aszw*bw*d*fc—d S [ ]
yd

Agmin = Wmin * bw *d => Asmin = 1,85 [sz]

Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
A= 577 [cm?
Distribucion de armadura
1 barras de ¢ 16 => 2,01 [cm?]
2 barras de ¢ 16 => 4,02 [cm?]
Agora = 6,03  [cm?] Correcto

Armadura positiva

Datos:

Mpax= 3540 [kg m] Momento de disefio
h= 30 [cm] Altura de seccidn
b= 20 [cm] Base de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras
fck= 210 [kg/cn?] Resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 4200 [kg/cn?] Resistencia caracteristica del acero
ye= 15 Coeficiente minoracion hormigon
ys= 1,15 Coeficiente minoracion acero
d= 28 [cm] Altura efectiva

Procedimiento de céalculo

Momento de disefio
El momento que se obtiene del programa ya esta mayorado con los coeficientes
respectivos

Md = 3540 [kg m]
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Momento reducido

Ha = v d s fog
ud= 0,161

Cuantia geométrica

Se toma el valor correspondiente de la Tabla 16 del Marco Teorico, segun pud
w = 0,181 Valor interpolado

Armadura a compresion
Se verifica si es necesaria una armadura a compresion en la seccion analizada
Cuando fyk = 4200 [kg/cm?]

ulim= 0,332 Valor de Tabla 13 de Marco Tedrico

ud= 0,161 < ulim= 0,332
No necesita armadura a compresion

Cuantia geométrica minima
Para vigas con armadura a traccion de Tabla 14 del Marco Tedrico
Cuando fyk= 4200 [kg/cm?]
wmin = 0,003
Armadura necesaria
Ay=web,+d+l? => A= 389 [om]
yd

Asmin = Wnin * bw *d => Asmin = 1185 [sz]
Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
A= 389 [cm?f

Distribucién de armadura
2 barras de ¢ 16 => 4,02 [cm?]
1 barras de ¢ 10 => 0,79 [cm?]
Aso = 4,81 [cm?] Correcto

Armadura negativa derecha

Datos:
M(-)ig= 3370 [kg m] Momento de disefio
h= 30 [cm] Altura de seccidn
b= 20 [cm] Base de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras
fck= 210 [kg/cn?] Resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 4200 [kg/cn?] Resistencia caracteristica del acero
ye= 15 Coeficiente minoracion hormigon
ys= 1,15 Coeficiente minoracion acero
d= 28 [cm] Altura efectiva
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Procedimiento de célculo
Momento de disefio
El momento que se obtiene del programa ya esta mayorado con los coeficientes
respectivos
Md = 3370 [kgm]
Momento reducido

Ha = v d2x fog
ud = 0,154

Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente de la Tabla 16 del Marco Teorico, segun pd
w = 0,171 Valor interpolado

Cuantia geométrica minima
Para vigas con armadura a traccion de Tabla 14 del Marco Tedrico
Cuando fyk= 4200 [kg/cm?]
wmin = 0,0033

Armadura necesaria
_ de = - 2
Ag=wxby, xd*x—— > A 3,68 [cm]
yd

Asmin = Wiin * by, x d == Asnin= 1,85 [cm?]

Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
A= 3,68 [cm?

Distribucién de armadura
1 barras de ¢ 12 => 1,13 [cm?]
2 barras de ¢ 16 => 4,02 [cm?]
Aso = 5,15 [cm?] Correcto
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ARMADURA DE CORTE
Se calculard la viga 49 del pértico 15, entre los pilares P35 y P40

V,= 11510 [kg]
T V,= 7132 [Kg]

) =

|

& & <
< <

N
>

) Tramo i Tramo 2 Tram’o 3
V3= 8970 [kg]
Cortante (Tramo 1)

Datos
Vimax= 11510 [kg] Cortante maximo
h= 30 [cm] Altura de seccion
b= 20 [cm] Base de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras
fck= 210 [kg/cn?] Resistencia caracteristica del hormigon
fyk = 4200 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del acero
ye= 15 Coeficiente minoracion hormigén
ys= 1,15 Coeficiente minoracion acero
d= 28 [cm] Altura efectiva
L1= 0,85 [m] Longitud de tramo 1

Procedimiento de calculo
Cortante de disefio
Vd = 11510 [kg]

Resistencia de disefio del hormigon

_fck
cd —

Ye
fy= 140 [kglcm?]

Resistencia de disefio del acero
fyk

fyd =
Vs
fo= 3652 [kg/en?]
Resistencia cortante convencional del hormigon
fva = 0,5 *Vfcd
fvd = 5,92 [kg/cm?]
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Contribucién del hormigén al esfuerzo cortante

Verificacién

Vd = 11510 [kg] > Vcu =

Vew = foa * by *d
Vcu = 3313,0 [Kkg]

3313 [kg]

El cortante de disefio es mayor a la contribucion
del hormigdn al esfuerzo cortante, necesita
armadura de corte

Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma

Vou = Vs =0'30*fcd*bw*d

Debe cumplirse

Vcu= 3313 [kg] <

Cortante resistido por el acero

Armadura transversal
t= 100 [cm]

V= 23520 [Kg]

Veu <Vag =V
Vd = 11510 [kg]
Correcto

Vsu =Va—Veu
Vsu= 8197 [kog]

Armadura transversal necesaria por metro

Vsu * t
Ag=———
0,90 x d * fyq

Armadura minima

ASpin = 0,02 % b, * t * Jea =>  Asmin= 1,53
yd
Se escoge la mayor As= 8,91 [cmZm]
Armadura para una pierna
Aspierna ==
Asp= 4,45 [cmZm]
Diametro de barras
9 barras de ¢ 8 =>

=> As= 8091

Astotal = 4,52 [cm?] Correcto

(Pag. 70 de CBH)

< V= 23520 [kg]

[cm2/m]

[cm?/m]

4,52 [cm?]
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Separacion ¢

S§=—
N®barras

s= 12,5 [cm]
Distribucion por metro:
9 barrasde ¢ 8 c/ 12 cm
Cantidad de armadura para el tramo:
7 barrasde ¢ 8 c/ 12 cm
Cortante (Tramo 2)
Datos
Viax= 7132  [kg] Cortante maximo
h= 30 [cm] Altura de seccion
b= 20 [cm] Base de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras
d= 28 [cm] Altura efectiva
L2= 287 [m] Longitud de tramo 2
fq= 140 [kg/cm?] Resistencia de disefio del hormigén
fa= 3652,2 [kg/cm?] Resistencia de disefio del acero
f.a= 5,92 [kg/cm?] Resistencia cortante convencional del hormigon

Procedimiento de célculo
Resistencia convencional del hormigén

fva = 0,5 %/ fea
fvd = 5,92 [kg/cn?]
Contribucion del hormigén al esfuerzo cortante

Vew = fva * by *d

Veu= 3313 [kg]
Verificacion
Vd= 7132 [kg] > Vcu= 3313 [kg]
El cortante de disefio es mayor a la
contribucion del hormigén al esfuerzo cortante,
necesita armadura de corte
Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma
Vou = 0,30 % feq * by * d
Vou = 23520 [kg]
Debe cumplirse
ch < Vd < Vbu
Veu= 3313 [kg] < Vd= 7132 [kg] < Vou = 23520 [kg]
Correcto

131



Cortante resistido por el acero
Veu =Va— Ve
Vsu= 3819 [kg]
Armadura transversal
Armadura transversal necesaria por metro

Vou * t

.| B — => As= 415 [cm¥m
A5 =530 dx foa [ ]

Armadura minima
ASspin = 0,02 x by, * t * fc—d =  Agin= 153 [cmdm]

yd -
Se escoge la mayor As= 4,15 [cm?/m]

Armadura para una pierna
Ag
Aspierna = 7
Asp= 2,07 [cm?/m]
Diametro de barras

6 barras de ¢ 8 => 3,02 [cm?]
Astotal = 3,02 [cm?] Correcto
Separacion ¢
5= Nebarras
s= 16,67 [cm]
Distribucién por metro
6 barrasde ¢ 8 c/ 16,7 cm
Cantidad de armadura para el tramo:
17 barrasde ¢ 8 c/ 17 cm
Cortante (Tramo 3)
Datos
Vimax= 8970 [kg] Cortante maximo
h= 30 [cm] Altura de seccion
b= 20 [cm] Base de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras
d= 28 [cm] Altura efectiva
L3= 0,75 [m] Longitud de tramo 3
fa= 140 [kg/cm?] Resistencia de disefio del hormigén
fa= 3652,2 [kg/cm?] Resistencia de disefio del acero
fa= 5,92 [kg/cm?] Resistencia cortante convencional del hormigon

Procedimiento de céalculo

Cortante de calculo
Vvd= 8970 [kg]
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Contribucién del hormigén al esfuerzo cortante

Vew = fva * by x d
Veu= 3313 [kg]
Verificaciéon
Vd= 8970 [kg] > Vceu =

3313 [kog]
El cortante de disefio es mayor a la contribucion

del hormigdn al esfuerzo cortante, necesita

armadura de corte

Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma

Vou = 0,30 * feqg * by, * d
Vou = 23520 [kog]
Debe cumplirse
ch < Vd < Vou
Veu= 3313 [kg] < Vd= 8970 [kg]
Correcto
Cortante resistido por el acero
Vsu =Va—Veu
Vsu= 5657 [kog]
Armadura transversal
t= 100 [cm]
Armadura transversal necesaria por metro
Vou ¥t

A = => As= 582
* 0,90 %d * fyg
Armadura minima
ASmin = 0,02 % by, x t * fc_d =>  Agmin= 1,53
fyd
Se escoge la mayor As= 582 [cmZm]
Armadura para una pierna
As
Aspierna = 7
Asp= 291 [cm?/m]
Diametro de barras
6 barras de ¢ 8 =>

Separacion ¢

S = ——
N®barras

s= 16,67 [cm]

< Vou= 23520 [Kg]

[cm2/m]

[cm?Z/m]

3,02 [cm?]
Astotal = 3,02 [cm?] Correcto
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Distribucién final

6 barras de ¢ 8 c/ 16,7 cm
Cantidad de armadura para el tramo:
4 barrasde ¢ 8 c/ 17 cm

COMPARACION DE RESULTADOS MANUAL-PROGRAMA

» 2 . =y
1@20(440) 5 1216(145} |
| - It5
316 (1135) | L
: LS

ﬂ; ﬁ

- e

2E16(530) |:1:D

i
59— 1212(355) |
| Txlems g
¥1edBc/20 L2 25x1e@8c/15 :
225 13113 80 367 250

Viga 49 del pértico 15, entre los pilares P35y P40

Manual [cm?] Cype [cm?] %
1 20 3,14

As pl M(-)izq 6,03 ¢ 7,16 | 15,79
2 ¢ 16 4,02

As p/ M(+) 4,81 i z ig ‘1"25 515| 6,71
1 16 2,01

As pl M(-)ger 5,15 ¢ 6,03 | 14,58
2 ¢ 16 4,02
As p/' V(+)1ramo 1 4,52 7 ¢ 8 3,52

AS pl V(+)1ramo 2 8,55 20 ¢ 8 10,1 | 16,1| 6,25
As p/' V(-)tramos 2,01 5 ¢ 8 2,51

Las armaduras que resultan del programa pueden variar debido a las consideraciones que
toma para la colocacién de las mismas (didmetros comerciales, correlacién entre la
armadura colocada para las vigas adjuntas, geometria de la posicion de barras (no se
puede poner de un lado una de doce y del otro otra de diez), longitudes de anclaje,
separaciones, etc.).
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Comprobacion de flecha de viga

Deflexion admisible para vigas
?
faam = ﬁ = 1,49 [cm]

I= 447 [cm] Longitud de la viga

Flecha real existente en viga analizada ( P35-P40)

4R Descolgada

Alrma: 0.20 Canto: 0.20
- | Flechas: Wano (secante)

Activa. o 0.85%9cm (LI84T)
FPlano: FPlano base

Informacion de viga analizada
fie= 0,56 [cm]

Verificacion

fam= 1,49 [cm] >  frqm= 0,56 [cm] Correcto
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4.6.3.2. Disefio de columnas

Geometria y esfuerzos en la Columna 26

Figura. Ubicacion de la columna analizada
[ [cm]
[cm]
[ka]
[kg m]
[kg m]

Cota: 3,00 - 6,00
= 25 [cm]
bo= 25 [cm]
Nd= 930 [ko]
4 Mx= 10 [kgm]
EnC My= 60 [kgm]
Qx= 10 [kd]
Qy= 20 [kd]
L L= 3 [m]
Cota: 0,00 - 3,00 3= 25
[ 8= 25 [cm] bo= 25
bo= 25 [cm] EnA { Nd= 26390
Nd = 23590 [kg] Mx= 15
| Mx= 20 [kgm] |My= 10
ENBY My= 40 [kgmi
Qx= 10 [kd]
Qy= 30 [kg] )
L L= 3 [m] b=
C "7 -
IX=
Lly=
— b=
h=
: / ) -
— Ix =
L ly=
F =
h=
A / 1 L=
- Ix =
Lly=
Y
el — | il be =
| WXCOIumna 4 L=
T 7 IX =
‘—j‘_% L Iy:

20 [cm]
25 [cm]
360 [m]
26042 [cm”]

16667 [cm’]
20 [cm]
30 [cm]
360 [cm]

= 45000 [cm®]
= 20000 [cm?]

20 [cm]
25 [cm]
360 [cm]
26042 [cm”]
16667 [cm’]
25 [cm]
25 [cm]
300 [cm]
32552 [cm’]
32552 [cm’]
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Calculo de la longitud de pandeo:
Se calcular el coeficiente o con los valores de ¥

L Z[ELIJCOI
Z(ELIJvigas .
En A: En B: EnC:

wx= 1,50 wx= 0,87 wx= 0,75
wy= 234 wy= 195 py= 117

Ingresando al monograma para particos traslacionales, obtenemos los coeficientes de
pandeo (Pag. 341 Jiménez Montoya)

Tramo A-B: Tramo B-C:
ox= 1,32 ox= 1,21
ay= 1,48 ay= 1,33

Se tomaré el mayor valor de o en ambos tramos

Tramo A-B: Tramo B-C:

o= 1,48 o= 1,33

Longitud de pandeo
loap = a 1
Tramo A-B: Tramo B-C:
las= 444  [cm] lec= 399 [cm]
Célculo esbeltez geométrica
h= 25 [cm] Dimension de la columna en la direccion que se desea comprobar
M= B> ge= 176y go= 16

Verificacion de la esbeltez
Cuando la esbeltez geométrica 10 < Ag < 29 se trata de una columna intermedia y debe
comprobar a pandeo (pag. 342 de Jiménez Montoya)

CALCULO DE COLUMNA 3,00- 6,00
Excentricidad de primer orden

En C: En B:
M M
€ox = €02 = N_;C => €2 = 1,08 [Cm] €ox = €91 = N_;C => e = 0,08 [Cm]
_ My My

=> €2 = 6,45 [cm] => ey = 0,17 [cm]

€oy = €01 =
Nq

Para estructuras traslacionales se tomara como excentricidad de primer orden el mayor de
los valores extremos. (Pag. 88 CBH)

ex= 1,08 [cm] ; €y = 6,45 [cm]
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Excentricidad accidental

eq = 20 = 2cm
e,= 1,25 [cm] < 2 [cm]
e.= 2 [cm]

Excentricidad ficticia
Los efectos de segundo orden, provenientes del pandeo, se incorporan mediante una
excentricidad ficticia. (Pag. 88 de CBH)

fyd> a+20xey, 1,2
* * —

10~*
12000) "a+10+e,, i

€ficx = <0,85 +

eficx: 1190 [Cm]

b+20x*e 1,°
Cficy = (0,85 + 153(;‘(1)()) 2 x2- k1074

*
b+10xey, i
€icy = 4,55 [cm]
Excentricidad total
€totalx = €ox T €q T Eficx €totaly = €oy T €a T €ficy

etotalx= 4197 [Cm] etotaly= 13100 [Cm]

Refuerzo longitudinal

Coalx = 4,97 [cm] Excentricidad total en x
€oaly = 13,00 [cm] Excentricidad total en'y
Nd= 930 [ka] Esfuerzo normal de calculo mayorado
Mx= 10 [kg m] Momentos flectores de célculo
My= 60 [kg m] Momentos flectores de célculo
3= 25 [cm] Canto paralelo al eje Y
bo= 25 [cm] Canto paralelo al eje X
fcd= 126 [kg/cn?] Resistencia calculo del hormigén (0,9fcd)
fyd = 3652,2 [kg/cn?] Resistencia calculo del acero
Axil reducido
N o v= 0,012
ao, * b, * fcd

Momendo reducido alrededor del eje X

Nd * €total x

~ " “totalx - —y x = 0,002
ay,%* b, * fcd H

px =
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Momendo reducido alrededor del eje Y

Nd *e
wy = —Z’:Otaly => uy = 0,006
a, *b,” * fed

Con los valores obtenidos se entra en el &baco en roseta para flexion esviada, con armadura en las
cuatro esquinas y en las cuatro caras.

pl = 0,006 El mayor de los momentos reducidos

p2 = 0,002 El menor de los momentos reducidos
Cuantia mecénica

w= 0,01 De abaco

Armadura necesaria

4, = W * Ay * by * foq = As= 0,22 [cm?
fyd

Asmin = 0,006 b = d => Amin = 3,75 [sz]

Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
A;= 375 [cm?

Distribucion de armadura
4 barras de ¢ 12 => 4,52 [cnm?]
Agora = 4,52  [cm?] Correcto

Refuerzo transversal
Cortante de célculo
vd= 20 [kg]

Resistencia convencional del hormigén
fva = 0,5 % \/fcd
fvd= 5,92 [kg/cn?]
Contribucion del hormigén al esfuerzo cortante
Vew = foa * ao * by

Veu= 3698 [kg]
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Verificacién

vd= 20 [kog] <  Vcu= 3698 [kqg]
El cortante de disefio es menor a la contribucién del hormigén al esfuerzo cortante,
no se necesita armadura de corte, se colocara una armadura minima
Armadura minima

t= 100 [em] Asmin = 0,02 x by, * t * fc—d

. yd
Asmin= 1,73 [cm?]

Distribucion de armadura
7 barras de ¢ 6 => 1,98 [cm?]
Agor = 1,98 [cm?] Correcto

Separacion ¢
$= N%barras
s= 14,29 [cm]
Distribucion final
7 barras de ¢ 6 c/ 14,3 cm
Total 21 barras de ¢ 6 ¢ 15 cm

CALCULO DE COLUMNA 0,00- 3,00
Excentricidad de primer orden
En B: En

A:

M, _ M _
€ox = €02 = N_d => €2 = 0,08 [Cm] €ox = €o1 = N_ => eu = 0,06 [Cm]
My

X

d

M
oy = €02 = - =>  ey= 017 [cm] €oy = €01 = N—Z => ey = 0,04 [cm]

Para estructuras traslacionales se tomara como excentricidad de primer orden el mayor de
los dos valores. (Pag. 88 CBH)

ex= 0,08 [cm] ; &y = 0,17 [cm]

Excentricidad accidental

eq = 20 > 2cm
e,= 1,25 [cm] < 2 [cm]
e,= 2 [cm]
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Excentricidad ficticia
Los efectos de segundo orden, provenientes del pandeo, se incorporan mediante una
excentricidad ficticia. (Pag. 88 de CBH)

fya a+ 20 * e,y lo2
icx =085+ —*107*
éricx ( 12000) "a+10%e,, i

€icx = 3,26 [cm]

fra \ b+20%e, I,°
. — — %1 -4
Cricy (0'85+12000 DH10wey, 1 10

€icy = 3,35 [cm]
Excentricidad total
€totalx = €ox T €a t+ €ficx €totaly = €oy T €q t+ Eficy

etotal = 5,26 [Cm] etotal = 5152 [Cm]

Refuerzo longitudinal

Coalx= 9,26 [cm] Excentricidad total en x
oaly = 9,52 [cm] Excentricidad total en'y
Nd = 23590 [kg] Esfuerzo normal de calculo mayorado
Mx= 20 [kgm] Momentos flectores de célculo
My= 40 [kg m] Momentos flectores de célculo
= 25 [cm] Canto paralelo al eje Y
bo= 25 [cm] Canto paralelo al eje X
fcd= 126 [kg/cn?] Resistencia calculo del hormigdn
fyd = 3652,2 [kg/cn?] Resistencia calculo del acero
Axil reducido Nd ) B
v= m => v= 0,30

Momendo reducido alrededor del eje X

Jx = Nd * €total x = UX = 0’1
a,?* b, * fcd

Momendo reducido alrededor del eje Y

Nd * etotaly
a, * bo2 * fcd

Con los valores obtenidos se entra en el dbaco en roseta para flexion esviada, con armadura en las
cuatro esquinas y en las cuatro caras.

Uy = => Hy = 0,1

ul=0,1 El mayor de los momentos reducidos

u2=0,1 El menor de los momentos reducidos
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Cuantia mecéanica

v= 0,2 => w= 0,21
v= 04 => w= 0,18
v= 030 => w= 0,1951

Armadura necesaria

A, = w*ao*bo*fea _ As= 415 [cm
fyd

Amin = 0,006 xag*by => Apn= 3,75 [cm?]

Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
A= 4,15 [cm?]
Distribucion de armadura
4 barras de ¢ 12 => 4,52 [cn?]
Agora = 4,52  [cm?] Correcto
Refuerzo transversal
Cortante de célculo
vd= 30 [kog]
Resistencia convencional del hormigén

fva = 0,5 %/ fea
fvd = 5,92 [kg/cn?]
Contribucion del hormigén al esfuerzo cortante
Vew = foa * ao * by

Veu= 3698 [Kkg]
Verificaciéon

vVd= 30 [kqg] < Vcu= 3698 [Kkg]

El cortante de disefio es menor a la contribucion del hormigén al esfuerzo cortante,

no se necesita armadura de corte, se colocara una armadura minima

Armadura minima
t= 100 [cm]
fcd

ASpmin = 0,02 % b, * t *f—d
y

Asmin = 1,73 [sz]
Distribucion de armadura
7 barras de ¢ 6 => 1,98 [cm?]
Ajorn = 1,98 [cm?] Correcto
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Separacion ¢

S§=—
N®barras

s= 14,29 [cm]
Distribucion final
7 barras de ¢ 6 c/ 14,3 cm
Total 21 barras de ¢ 6 cf 15 cm

COMPARACION DE RESULTADOS MANUAL-PROGRAMA

Referencia: [ ] | [ Cuadro de pilares | Datos ds
E=squina Cara X Cara v Estribos
4 [0 025 <025 4[m1z ~|-0 + 0 thles -|15 Ol
3 [0 025 «025 4(@12 ~| 0 =0 thzse ~|15 Ol
2 O o255 x 025 4[:- =0 EEESE
1 [0 025 <025 4(@i1z -|-0 + 0 thles  -|15 Ol
Amanques: 4|@12 == 0 = 0 4
Manual [cn?] Cype [cm?] %
As longitudinal 4,52 4 ¢ 12 452 | 4,52 0
As estribos de 3-6m 5,94 21 ¢ 6 5,94 [ 5,94 0
As estribos de 0-3m 5,94 21 ¢ 6 5,94 [ 5,94 0
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4.6.4. Disefo de losas
Se realizara el calculo de losas casetonadas utilizando una variante de las tablas dadas por
el CBH especialmente disefiadas para losas nervadas en dos direcciones apoyadas en su

contorno, tal como es en este caso.

f_ﬁﬂgm _— e = P4
IT

F3E e M

: : @ 72 [m]
S B | | b

2 ‘| T

Fi = P = : = PR = ::{
E 4 2|3 i

] iR &1
G e Gy 2
; # |9 | ;

I Ll L
F ST Hem Pr T T ek ST

7.15 [m] - c 7.2 [m] "

llustracion 50. Ubicacion de los pafios

144



4.6.4.1. Losas casetonadas

Los pafos casetonados a calcular se encuentran en el Nivel de Losa en el Bloque Aulas
Iqseta de compresid ;Iiv' r iento, ] nervio

=1l] A0cm 10 40cm 10, 4A0cm_ 10 40cm 10

Seccién transversal de casetones

Datos:
fc= 210 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del hormigon
fy = 4200 [kg/cn?] Resistencia caracteristica del acero
fcd = 140 [kg/cn?] Resistencia de disefio del hormigén
fyd = 3652 [kg/cm?] Resistencia de disefio del acero
ee= 5 [cm] Espesor de losa
hi= 20 [cm] Altura de nervio
he= 25 [cm] Canto total
b= 10 [cm] Base de nervio
= 50 [cm] Separacion entre nervios
$;= 40 [cm] Luz libre entre nervios
= 7,2 [m] Longitud mayor de losa
r= 3 [cm] Recubrimiento
= 22 [cm] Altura util de losa

Separacion entre nervios
s= 50 [cm] < 100 [cm] Correcto

Espesor de losa
ee= 5 [cm] > 5/10= 4 [cm] > 3 [cm]
Cumple las condiciones prescritas en CBH (Pag. 134)

Relacion canto/luz
ho= 25 [cm] h/L= 0035 > 1/28= 0,034
Cumple las condiciones prescritas en CBH (Pag. 134)

Ancho de nervio

b= 10 [cm] > 7 [cm] > hi/4d= 5 [cm]
Cumple las condiciones prescritas en CBH (Pag. 134)
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Altura equivalente
El canto equivalente de la losa nervada se calcula determinando la altura de una losa
maciza que tenga la misma inercia que la losa nervada propuesta.

Seccion Real Seccion Equivalente
I R B e e
g
20 2as e e

N [Alcm?] y | A*y d dz | A*d? IX

1 250 | 22,5 [ 5625 [5,5556] 30,9 | 7716 | 520,8

2 200 | 10 [ 2000 [-6,944] 48,2 | 9645,1| 6667

> | 450 7625 17361,1 | 7188

Yeg= 16,9 [cm]

o= 24548,61 [cm4]

RG] L] = h = 1806 [cm]

12 s

Peso propio
Losa de compresion = 120 [kg/m?]
Nervios por metro (2) = 96  [kg/m?]

Datos generales:
qg= 216 [kg/m?] Carga permanente (muerta)
gv= 300 [kg/m?] Carga variable (viva)
q=1,8*qg+1,8*qv = 928,8 [kg/m?] Carga de disefio
E= 2E+09 [kg/m?] Maodulo de elasticidad del acero
h= 018 [m] Altura equivalente
b= 20 [cm] Base de nervios en un metro de ancho

Una vez comprobadas las dimensiones de la losa y calculadas algunas de las propiedades
geométricas, nos referimos a las Tablas de célculo de losas nervadas que nos permitiran
calcular los momentos por metro que actdan en las diferentes secciones.
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PANO 13, 14y 15
Disefio a flexion

- Determinacion de momentos
Se definen los nervios como simplemente apoyados en las vigas de borde en todas las losas

Losa Formula Coeficiente Resultado  [Unid
A = 0,0001*q*3*L,"/(E*h°) 8 969 0,020  |[m]
ST 1| |M,.=0,0001*q*m, *L,? m. | 0 0,00  |[kgm]
LE f | [My.=0,0001%g*m, L] m,. | 765 | 29743 |[kgm]
; R d 1 [M,_= 0,0000*¢*m, *L, m,. 0 0,00 |[kgm]
§® ; M, = 0,0001*q*m,,*L,° Me | 765 2974,3  |[kgm]
""L_""" Lx=] 7,2 [m]
Ly=| 7,2 [m]
- Célculo de armaduras
Armadura necesaria . I ",
As=0,85*b*d*; 1_\/1_0,425*b*fcd*d2‘
As,= 0 [cmem] => 0 [em?]
As,. = 4,37 [cm?m] => 2,18 [cm?]
As,.= 0,00 [cm?/m] => 0,00 [cm?]
As,. = 4,37 [cm¥m] => 2,18 [cm?]

Armadura minima por nervio
Agmin = 0,0033 % b * d

Asmin = 0,73 [CmZ/m]

Determinacion de la armadura para cada nervio de la losa

Distribucion As
M,. 1 ¢ 10 0,79 [Correcto
M, . 2 ¢ 12 2,26 |Correcto
M,. 1 ¢ 10 0,79 |Correcto
M, 2 ¢ 12 2,26 |Correcto
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Disefio a cortante
Verificacion de cortante en nervios:

La comprobacion correspondiente se efectuard para una seccién situada a una distancia
del borde del apoyo igual al canto Util de la pieza hacia el centro de la luz; y la armadura
necesaria que resulte, se llevara hasta el apoyo. Especificado por el CBH (Pag. 71)

Las cargas que solicitan las secciones de cortante critico son aquellas que acttan
sobre zonas ortogonales limitadas por la linea de cortante critico y la linea de
fisuracion intermedia de la losa y se toma la seccion de disefio con ancho unitario

Area de carga

t
Seccion de diseno

Area de disefio

Datos
gq= 928,8 [kg/m?] Carga de disefio
L= 7,2 [m] Longitud de losa
Biiga = 0,2 [m] Base de viga
by= 20 [cm] Ancho de nervios en un metro
fu= 140 [kg/cm?] Resistencia de disefio del hormigén
f,a= 3652 [kg/cm?] Resistencia de disefio del acero
d= 22 [cm] Altura util de losa

7,2 [m]
l,= 3,28 [m]

| =byg /2+d = 032 [m] — \

Dimensiones de seccion critica

Fuerza cortante que actta sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante

Va=q=*1l,*1m
Vd = 3046,5 [kg]
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Resistencia cortante convencional del hormigon

fva = 0,5 *\/fcd
fvd= 5,92 [kg/cm?]
Contribucién del hormigon al esfuerzo cortante

Vew = fva * by x d
Vcu = 2603,1 [kg]
Verificacion
Vd = 3046,5 [kg] > Vcu= 2603,1 [kg]
El cortante de disefio es mayor a la

contribucién del hormigén al esfuerzo
cortante, necesita armadura de corte

Esfuerzo debido a la ruptura por compresion oblicua del alma
Vou =Vur = 0,30 * feq x by, +d (Pag. 70 de CBH)
V1= 18480 [kg]

Debe cumplirse
ch < Vd =< Vul
Vcu = 2603,1 [kg] < Vd = 3046,5 [kog] < Vi1 = 18480 [kg]
Correcto
Cortante resistido por el acero
Vsu =Va—Veu
Vsu = 443,39 [kg]

Armadura transversal necesaria por metro
t= 100 [cm] A = Vou ¥t
* 0,90 d * fyq
As= 0,31 [cmzm]
Armadura minima
t= 100 [Cm] Agmin = 0,02 % @ xhx*t
yd
Asmin= 1,53 [cm&m]

Armadura transversal por nervio
A _ 5
snervio 2

As= 0,77 [cmz/m]

Armadura para una pierna
As

Aspierna 7
Asp= 0,38 [cm/m]
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Diametro de barras

6 => 0,57
Astotal = 0,57
< 30 [cm]
< 0,85*d =
< 3*by= 30
6 c/ 19

Carga de disefio
Base de seccion (luz libre entre nervios)
Ancho de nervios en un metro

Recubrimiento

2 barrasde ¢
Separacion  (Péag. 73 de CBH)
de st
st
st
Distribucién final
2 barrasde ¢
Verificacion del cortante en loseta de compresion:
Datos
q= 928,8 [kg/m?]
bseccién = 40 [Cm]
hloseta = 5 [Cm]
r= 15 [cm]
d= 35 [cm]

As= 0,57 [cm?]

Célculo de cortante real en loseta:

Altura util de loseta
Armadura longitunal en seccion (minima de reparto)

[cm?]

[cm?] Correcto
18,7 [cm]

[cm]

cm

1

40 cm

10, 40 cm

10 40 cm

A0, 40em 10

q
Vreal

371,52 [kg/m]
74,304 [ko]

Si no se disponen armaduras tranversales, el esfuerzo cortante de agotamiento viene dado por:

Vyz = 0,5 %V, xe% (1450 *p,)

Donde:
e=16-d =>
A 2 =>
P1 brd = 0,0 =
chzfvd*bw*d =>
Reemplazando:
V= 779 [ko]
Verificacion:
V= 779 [kal >

p1=

VCU

\Y

= 1,57

0,004 < 0,02
= 828,3 [ko]
= 74,3 [kg] ok
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COMPROBACION DE FLECHAS EN LOSAS CASETONADAS
El valor maximo admisible de la flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de
soportar tabiques ni muros, es de £/300, siendo £ la luz del elemento considerado. Para
la determinacion de esta flecha, se considerara solamente la flecha instantanea
producida por la actuacion simultdnea de la carga permanente y la sobrecarga de uso,
ambas con sus valores caracteristicos. (Pag. 196 de CBH)

: thieos L P27
- [ 1
P25} 1
(N o}
{n) N1 o
N =,
Ly Ly
(| [}
L P17
P16
ot Flecha secante -
0 Luz=6.95m 92
L3 | Flecha = 0.707 cm (L/983) o 5
| Combinacién pésima: G+Qa |
w©
S 2
i
-5
- o
25%30 25x30
P8 P9 P10

llustracion. Flecha en Pafio 15
Deflexién admisible para forjados

~_ = 2,40 [cm]

Deflexion real maxima de losas
AreaI: O|7l [Cm]
Verificacion
Dygm = 2,40 [cm] > A= 0,71 [cm] Correcto

Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado
Para absorber los esfuerzos generados en el hormigén de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un control
eficiente de las fisuraciones

Agmin = 0,0018 % b * d
Asmin= 0,90 [cm?]

Diametro de barras

4 barrasde ¢ 6 => 1,13 [cm?

Astotal = 1,13 [cm?] Correcto

Distribucion final

4 barrasde¢ 6 c/ 25 cm

A media altura de loseta de compresion
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4.6.4.2. Célculo de dbacos para losas casetonadas

Su existencia es opcional en las placas macizas y obligatorias en las aligeradas.
Se colocaran &bacos en las secciones de las losas donde se presenten efectos de punzonamiento.

-~ T
2 25230 P40 250 P41 2530 Faz
P3a Paa A
= = =
5 2 o 2
= & & &
= —=—
~
. \ 7,2 [m]
A 14
P32 2530 F'33;I . 2530 P3E 25x30 — t 36
3 N 3
4 o &
25530 25pan| P24 253 o ) P27 v
o7 oE — A
3 = 3 3
Lt o | __logs=o ] | L~ N P17 7 2
T [ 13 ) 15 ) ¥ ) [m]
- S
2 2 3
g CE &
; o 5 5
F = iz E]
1 L 1T v
] 25530 FE 35%30 Fr 25530 PO 25530 E] Z5%30 P10
< > < >
7,15 [m] 7,2 [m]

Ubicacion de los dbacos y dimension de losas

Dimensiones reglamentarias

La distancia del borde del baco al eje del pilar, no debera ser inferior a 0,15 de la luz

correspondiente del recuadro considerado. (Pag. 135 de CBH)

Abaco de pilar 26 (losa 15)
Pilar 26

Lx= 1,6 [m]

Ly= 1,08 [m]
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Calculo de Momento de disefio

Abacos Tipo |
Se calcula el momento para una seccion de un metro de ancho empotrada en la zona
del &baco.
=
] 2530 F':H_I . 25x350 P42
i ~ 7,2 [m]
1 s
TZ g e N F 1N =
5 S = i e
q= 929 [kg/m]
7,2 [m]
qx1?
M = = 4012,4 [kg m] M= 40124 [kgm]

12

T

Armadura por metro en X e Y para abacos Tipo I:

qll

Datos:
M = 4012,4 [kg m] Momento de disefio
t= 25 [cm] Altura de seccién
by= 100 [cm] Ancho de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras

fcd= 140 [kg/cm?] Resistencia de disefio del hormigén
fyd = 3652 [kg/cm?]  Resistencia de disefio del acero
d= 23 [cm] Altura efectiva
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Calculo de armaduras
Armadura necesaria

M
As=0,85*b*d*fc—d[1—\/1— d ]

vd 0,425 % b * .4 * d?
As= 4,94 [cm?m]

Armadura minima
Agmin = 0,0018 % b * d
Asmin = 4,14 [szlm]

Armadura adoptada => As= 494 [cm3/m]

Diametro de barras
5oarras de ¢ 12 => 5,65 [cm?]
Astotal = 5,65 [cm?] Correcto
Distribucion final
5 barrasde ¢ 12 ¢ 20 cm

Abacos Tipo 11
Se calcula el momento para una seccion de un metro de ancho empotrada en la zona
del &baco

=
o 25x50 F'-"-‘-"I_I - 25x50 F42
= 2
— {af
HE P36
- 1m -
I L
2 2
(]
T i) — F o ) 27
5 =5 e
h 7,2 [m] -

q= 929 [kg/m]

JLLLLLLLLIL) )

=

7,2 [m]
154



q * 12
M= = 60186 [kgm]

I .
e

Armadura por metroen XeY:
Datos:

M = 6018,6 [kg m] Momento de disefio
t= 25 [cm] Altura de seccion
by= 100 [cm] Ancho de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras

fcd= 140 [kg/cm?]  Resistencia de disefio del hormigon
fyd = 3652 [kg/cm?]  Resistencia de disefio del acero
d= 23 [cm] Altura efectiva

Calculo de armaduras
Armadura necesaria

_ fcd Md
As =085 by = LT 0425 v b x fog v 2

As= 7,54 [cm?m]

Armadura minima
Agmin = 0,0018 % b * d
Asmin = 4,14 [szlm]

Armadura adoptada => As= 7,54 [cm3/m]

Diametro de barras
7oarras de ¢ 12 => 7,92 [cm?]
Astotal = 7,92 [cm?] Correcto
Distribucién final
7 barrasde ¢ 12 ¢ 15 cm

Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigdn de la loseta de compresion,
por concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un
control eficiente de las fisuraciones, se coloca un valor minimo de armadura:
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Agmin = 0,0018 % b x d

Asmin= 4,14 [cm?]

Didmetro de barras
4darras de ¢ 12 => 4,52 [cm?]
Astotal = 4,52 [cm?] Correcto
Distribucion final
4oarrasde ¢ 12 c/ 25 cm

Cortante en abacos

Datos
Vmax = 3046,5 [kg] Cortante maximo de servicio
t= 25 [cm] Altura de seccion
b=by+d= 48 [cm] Ancho de seccion
r= 2 [cm] Recubrimiento de armaduras

fcd= 140 [kg/cm?]  Resistencia caracteristica del hormigén
fyd = 3652 [kg/cm?]  Resistencia caracteristica del acero
d= 23 [cm] Altura efectiva

Procedimiento de calculo
Cortante de célculo
Vd = 3046 [kg]

Resistencia cortante convencional del hormigon

fvd = 0'5 * \/E
fvd = 5,92 [kg/cm?]

Contribucién del hormigdn al esfuerzo cortante
Vew = foa * by x d
Veu=  6531,35 [kg]
Verificacion

Vd = 3046 [Kkg] < Vcu= 6531,35 [kg]
El cortante de disefio es menor a la

contribucion del hormigon al esfuerzo

cortante, no necesita armadura de

Como el esfuerzo cortante no excede la resistencia del concreto, se determina armar con
refuerzo minimo todos los abacos
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Armadura minima

t= 100 [cm]

fcd

Agmin = 0,02 x—* b xt

yd

Asmin = 3,68 [cm?/m]

Armadura para una pierna

As

Aspierna 7

Asp= 1,84 [cm?m]

Diametro de barras
7oarras de ¢ 6 => 1,98 [cm?]

Separacion

Astotal = 1,98 [cm?] Correcto

(Pag. 73 de CBH)

s < 30 [cm]
s < 0,85*d= 19,6 [cm]
s < 3*bg= 69 [cm]

s =t/N%arras= 15 [cm]

Distribucién final

7oarrasde ¢ 6 c/ 15 cm

Se puede estribar la misma armadura de montaje de los abacos para hacer frente al
punzonamiento.

Punzonamiento

Segun CBH:

Se comprobara a punzonamiento la seccion constituida por el conjunto de secciones
verticales resistentes, situadas alrededor del pilar y a una distancia igual a la mitad
del canto dtil de la placa, contada a partir del borde del capitel,o del pilar si no existe
capitel (Pag. 138 CBH)
No serd necesaria armadura de punzonamiento si se cumplen las siguientes limitaciones:

Donde :

Ac ]C

N;, axMg*u

Ny, a*xMg;*v
Sz*fcv A_+]—S2*fcv
c c

1 _ 3/ 2
fcv—0,131* fck [Mpa]
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PILARES DE BORDE

e piLaR |

PERIMETRO
CRITICO
x=l-— L+<uz
l+§ cyt+d
Datos para disefio con CBH:
3=C= 25 [cm]
bo=C,= 25 [cm]
d= 23 [cm] c,+d= 36,5 [cm]
v= 125 [cm]
u= 24 [cm]

Nd = 23590 [kg]

Ac= 3887 [cm?]
a= 0,37

Md = 4012,4 [kg m]
Jc= 48668 [cm’]

fcv = 46,28 [kg/cm?]

c,+d = 48 [cm]

7881 < 926 Correcto

Nd+a*Md*v<2
—_ PR — *
Ac ]C B fcv

4396 < 926 Correcto
Segun Jiménez Montoya (Pag. 415)

bex= 94 [cm] N

bcy= 94 [cm] \-\ .:gt
px=  0,00209 7R +
py=  0,00209 j T
d= 230 [mm] J i‘i

_ 2 —
oot +o-+2d+
Nd = 23,59 Perimetro critico

Uq =2T[d+a0+2bo = 2195 [mm]
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P =/Px*Py
p= 0,00209

Cortante resistido por el hormigén de la placa:

200\ .
Trg = 0,12+ 1+ 4 * /100 * p * f

1= 0,38 [N/mm?]
Tension tangencial nominal de calculo:
B * Ny
Tsa = u *+d
T = 0,0001 [N/mm?]

Verificacion
T = 0,38 [N/mm?] >  14= 6,54E-05 [N/mm?  Correcto

En ambos casos se comprueba que los dbacos no necesitan armadura de punzonamiento ya
que el hormigdn por si solo es suficiente para absorber estos esfuerzos.
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4.6.4.3. Calculo de armadura de refuerzo en losas alivianadas
En la losa de hormigdn y en direccion perpendicular a los nervios o semiviguetas, se

colocard una armadura de reparto constituida por barras separadas como méximo 30 cm.

(Pag. 195 del CBH)

ho= 5,00 [cm]

Espesor de la losa de hormigon en el centro de la pieza

fsd = 365,2 [Mpa] Resistencia caracteristica del acero

Distribucion de armadura
4 barrasde ¢ 6

50+ ho _ 200
fcd N fcd

As > 0,685 [cm?] >

A >
0,55 [cm?/m]

As = 0,685 [cm?]

=> 1,13 [cm?] c/ 25 cm

Ao = 1,13 [cm?] Correcto

@ 6mm c/25cm

@ &rmrm) e/25cm
//

100m

100

[

Vistas de la ubicacion de las barras en la losa
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4.6.5. Disefo de escaleras

Geometria de la escalera

4%

o

1.55
w

2.4

el

La escalera se calcula como si fuese una losa horizontal de ancho unitario y luego se disponen

precauciones en el cambio de pendiente correspondiente a la escalera

Datos generales

L,= 24
L,= 1,8
a= 16
B= 35
= 0,15

= 03
= 0,19
= 1,71

N= 9
Yrono = 2400

I—inclinada = 2195

[m]
[m]
[m]
[m]
[m]
[m]
[m]
[m]

[kg/m®]
[m]

Longitud horizontal rampa

Longitud total descanso
Ancho de rampa

Ancho total de descanso
Espesor de losa

Huella

Contra huella

Altura media a salvar
Numero de peldafios

Peso especifico del hormigén armado
Longitud inclinada de rampa
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Analisis de cargas en escalera

Rampa
Peso de peldafios
Volumen de peldafios = 0,046 [m’]
Peso peldafios = 984,96 [kg]
Area losarampa= 4,715 [m?

Carga debido al peso propio del a rampa por metro de ancho
Opeldarios = 208,9 [kg/m/m]

Carga debido al peso propio del a rampa por metro de ancho
Orampa = 360 [kg/m/my

Sobre carga de ceramica por metro de ancho
Oer = 50  [kg/m/my

Carga muerta total rampa = q, = 618,9 [kg/m/m
Descanso
Carga debido al peso propio del descanso por metro de ancho

Quesc = 360  [kg/m/my

Sobre carga de ceramica por metro de ancho
Oer = 50 [kg/m/my

Carga muerta total descanso = g4 = 410 [kg/m/my
Sobrecarga
Sobre carga de uso para el disefio de escalera recomendada por metro de ancho

gy= 400 [kg/m]

Cargas de disefio
Combinacion a utilizar qu=16%q,+ 1,6 *q,

En rampa Qurampa = 1630,2 [kg/m

En descanso  Qugescanse = 1296  [Ka/my
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Disefio del tramo B-A (descanso-rampa)

1630,2 [k
o 1296 [kg/m] [kg/m] A

18 (m] | 24 m |

Del célculo de la viga se obtiene
Ra= 3294,5 [ko]
Rg = 2950,8 [kg]
M(+) = 3329 [kgm] a 2,18 [m]
Vd = 2950,8 [kg] a 0 [m]

Para el momento negativo se recomienda tomar el valor de losa empotrada en viga perimetral
y en quiebre

_axt
Md = 4
M(-)gescanso = 174,96 [kg m] M(-)rampa = 391,26 [kg m]
Armadura inferior positiva por metro
Datos:
Mmax= 3329 [kg m] Momento maximo de servicio
t= 15 [cm] Altura de seccion
by= 100 [cm] Ancho de seccion
r= 3 [cm] Recubrimiento de armaduras
fcd= 140 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del hormigon
fyd = 3652,2 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del acero
d= 12 [cm] Altura efectiva
Procedimiento de célculo
Momento de disefio
v¢=16 Md = 5326,4 [kg m]
Momento reducido
M b+ d2 foq
ud= 0,264

Cuantia geométrica
Se toma el valor correspondiente de la Tabla 16 del Marco Teoérico, segun pd
w = 0,330 Valor interpolado
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Armadura a compresion
Se verifica si es necesaria una armadura a compresion en la seccion analizada
Cuando fyk= 4200 [kg/cm?]
ulim= 0,332 Valor de Tabla 13 de Marco Teorico

ud= 0,2642 < ulim= 0,332
No necesita armadura a compresion

Cuantia geométrica minima

Para losas => Win = 0,0018
Armadura necesaria
_ fcd _ — 2
As—W*bw*d*_ => As_ 15,18 [Cm]
fyd

Agmin = Wmin * by, x d => Agmin= 2,16 [sz]

Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
A;= 15,18 [cm?]

Distribucion de armadura

8 barras de ¢ 16 => 16,08 [cm?] c/ 12 cm
Ao = 16,08 [cm?]  Correcto
En total para el ancho de la escalera a= 160 [m]

12 barras de ¢ 16

Armadura superior negativa por metro

Datos:
Para el mayor momento negativo
Mpax= 391,26 [kg m] Momento maximo de servicio
t= 15 [cm] Altura de seccidn
by= 100 [cm] Ancho de seccién

r= 3 [cm] Recubrimiento de armaduras

fcd= 140 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del hormigon

fyd = 3652,2 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del acero
d= 12 [cm] Altura efectiva

Procedimiento de céalculo
Momento de disefio

v¢= 16 Md = 626,01 [kg m]



Momento reducido

Ha = v 2 fog
ud= 0,031

Cuantia geométrica

Se toma el valor correspondiente de la Tabla 16 del Marco Tedrico, segun iy

w = 0,032 Valor interpolado

Cuantia geométrica minima

Para losas => Win = 0,0018
Armadura necesaria
_ fcd _ — 2
As =w=xby,, *d *x— => As_ 1,48 [Cm]
fyd

Agmin = Wmin * by xd =2 Agin= 2,16
Se comparan las armaduras y se escoge la mayor
A= 2,16 [cm?

Distribucién de armadura

6 barras de ¢ 8 => 3,02
Astotal = 3102
En total para el ancho de la escalera a= 16

10 barrasde ¢ 8

[em?]

[em?]
[em?]

[m]

c/

Correcto

17

cm
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Cortante en escalera

Datos
Vimax= 2950,8 [kg] Cortante maximo de servicio
t= 15 [cm] Altura de seccién
b,= 100 [cm] Base de seccion

r= 3 [cm] Recubrimiento de armaduras

fcd= 140 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del hormigon

fyd = 3652,2 [kg/cm?] Resistencia caracteristica del acero
d= 12 [cm] Altura efectiva
a= 160 [cm] Ancho de escalera

Procedimiento de calculo
Cortante de céalculo
vi=16 Vvd= 4721,2 [kq]

Resistencia cortante convencional del hormigon

foa =05 *\fea
fvd= 592 [kg/cm?]

Contribucién del hormigon al esfuerzo cortante
Vew = fva * by *d
Vcu = 7099,3 [kg]

Verificacion

Vd = 4721,2 [kg] < Vcu= 7099,3 [ko]
El cortante de disefio es menor a la contribucion
del hormigon al esfuerzo cortante, no necesita
armadura de corte

Se colocara armadura minima
by= 100 [cm]
d= 12 [Cm] Agmin = Whin * bw *d
Asmin= 2,16 [cm?]
Distribucién de armadura
5 barrasde ¢ 8 => 2,51 [cm?] «cf 20
Agow = 2,51 [cm?]  Correcto

En total para el largo de la escalera Linclinada= 2,95 [m]
15 barras de ¢ 8

166



Comparacion de resultados Manual - Programa

T 5P908 9)
12P108¢/15(486) -
vic . ) | ST TEGE
SN 5
- P :
_ \12P2016c/15(
=
Resultados de Cype Cad
Manual [cm?] Cype [cm?] %
Long Sup 10 @ 8 5,03 12 @ 8 6,03 | 16,67
Long Inf 12 @ 16 24,13 12 @ 16 24,13 0
Transv Sup 15 1) 8 7,54 15 @ 8 7,54 0
Transv Inf 15 1) 8 7,54 15 [0 8 7,54 0
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4.6.6. Disefio de Fundaciones

Zapata correspondiente a Columna 26

a, = 25
b, = 25
a= 135
b= 135
h= 30
N = 25700
Hx= 20
Hy= 40
fcd= 126
fyd = 3652,2
cadm= 1,5
yvf= 1,6

[cm]
[cm]
[cm]
[cm]
[cm]
[kl
[kl
[kl
[kg/cm?]
[kg/cm?]
[kg/cm?]

Dimension de columna en eje X
Dimension de columna en eje y
Dimension de zapata en eje X
Dimension de zapata en eje y
Canto total de zapata

Carga de servicio

Cortante de servicio en eje X
Cortante de servicio en eje y
Resistencia calculo del hormigon
Resistencia calculo del acero
Resistencia del terreno

Esfuerzos vistos en planta

Verificacion de canto atil de la zapata

fva =05 %/ fea => fvd= 592
[kg/cm?]
k=S k= 9,86
Yf * Oadm
_|ao0 * bo axb agy + by - do= 21.1 fem
dl_J 2 T2ak—1  a ! L [em]
2 x(a—ap) _ _

d, = W => dz = 15,9 [Cm]

Canto (til adoptado = 25 [cm]

Recubrimiento r= 5 [cm]

Canto total h= 30 [cm] ok
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Comprobacion de la resistencia del terreno
PP= 1312,2 [kg] Peso propio de la zapata

N + PPzap

Ocalc = T < Ogdm
ocal= 1,48 < cadm= 1,50 Correcto

Momentos y normal corregidos

M*y =My +Qy*h => Mdx*= 1200,00 [kgcm]
M*y=My,+Q,+h => Mdy*= 600,00 [kgcm]

N*=N+PP => Nd*= 27012,2 [kg]
Esfuerzos en la zapata

1 (T 2

+ T @

Ubicacidn de los puntos de esfuerzo

N* 6xM", 6*M",

0 =—op + 7 t . => o, = 1,49 [kg/cn?] ok
o, = a’i *b N 6a**"z = _ 6:2 M ;y = o,= 148 [kglem?] ok
oy = a’\i *b _ 6;:‘2} _ 6;;1? => 6= 148 [kglem?] ok
R 6,=148 [kglem?] ok
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Calculo a flexion
Determinacion de Tipo de zapata
Vuelo => v= 55 [cm] < 2h= 60 [cm] Zap. Rigida

Segun CBH:
Para el calculo de momento en una zapata rigida debe ubicarse la seccion de referencia

S;, situada a una distancia “0,15 a”, hacia el interior del soporte, siendo “a” la dimension
de dicho soporte . (Pag. 162 de CBH)

0.15be

)

)

Momento en S, a—a
— Yo

l, = > + 0,15 * qg

l,= 58,75 [cm]

Por trigonometria:

01— 04 Ox — 04

a b—1,

0x=(01;04*(a—la))+04

o= 1,48 [kg/cn?]

2

oy % 157 01— 0x) *lyg 2
M51=1,6*< "2“ +<( 170%x) “*g*la)>*a => 5538,19 [kg m]
Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata

Mg

Hag = m => 0,0521

Cuantia geométrica

Se toma el valor correspondiente de la Tabla 16 del Marco Teobrico, seglin pq
w = 0,054 Valor interpolado
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Cuantia geométrica minima
Para losas de Tabla 14 del Marco Tedrico
Cuando fyk= 4200 [kg/cm?]

wmin = 0,0018
Armadura necesaria
AS=W*b*d*fC—d => A;= 6,33 [cm?]
fyd
Agmin = Wmin * b * d => Asmin = 6,08 [cm?]
Se comparan las armaduras y se escoge la mayor A;= 6,33 [cm?]

Segun Jimenez Montoya para calculo de zapatas rigidas:

N,
Ta = 6,8Zd *(a—ao) =45+ fya
Td = 27966 [kg]
As=TyA,= 7,66 [cm?]
Armadura minima
Agmin = 0,002 xb x d => Asmin = 6,75 [sz]
Armadura a flexion
Se comparan las armaduras y se escoge la mayor A= 7,66 [cm?]
Elegimos de los dos metodos de calculo la armadura mayor: A= 7,66 [cm?]
Distribucion de armadura
7 barras de ¢ 12 => 7,92  [cm?]

Agow = 7,92 [cm?] Correcto
7 barras de ¢ 12 c/ 19 cm

Verificacion al vuelco
La comprobacion consistira en verificar que los momentos estabilizadores de las
fuerzas exteriores respecto al punto “A” superan los momentos de vuelco.
y=15 Coeficiente de seguridad al vuelco (pag. 158 de CBH)

i. (Nd+PP)*§2y(M+Q*h)
| 1823323,5 > 1800 Correcto
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Verificacion a deslizamiento
Para la comprobacion de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se

contard s6lo con el rozamiento entre la base del elemento de cimentacion y el terreno, o la
cohesién de éste. El posible empuje pasivo sobre la cara lateral del elemento no se tendra

en cuenta. (pag. 159 CBH)
Para suelos cohesivos

o= 35 Angulo interno de rozamiento
od =2/3*¢ = 23,33 Valor de calculo del &ngulo de rozamiento interno
v>= 1,5  Coeficiente de seguridad al deslizamiento
Q= 40  Cortante maximo de la seccién

(Nd + PP) xtg(ed) =y, * Hd
11652 > 96 Correcto

Comprobacion de la adherencia
Célculo de cortante en S;
01 — Oy (a — Qp
*
a 2

og1 = 1,48 [kg/cm?]

+ 0,15a0) + Oy

Os1 =

a—ay

Vd=051*a*( +O,15*a0)

vd = 11764 [Kg]

Debe cumplir:
Tp < Thd (Pég 168 de CBH)
Va
W= Toa = 095+ [foa”
tb= 21,66 [kg/cm?] tbd = 23,88 [kg/cm?]
Vd= 11764 [kg] Esfuerzo cortante mayorado por unidad de longitud, en S1
n= 519 Numero de barras por unidad de longitud
u= 3,77 [cm] Perimetro de cada barra
d= 25 [cm] Canto atil de la seccion

1,= 21,66 [kg/cm?] Tension tangencial de adherencia
T,q= 23,88 [kg/cm?] Resistencia de calculo para adherencia

1,= 21,66 [kg/cm?] < Tq= 23,88 [kg/cm?] Ok
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Verificacion a esfuerzo cortante

|

foc = 0,282 3/ 2 (Pag. 172 CBH)

[kg/cn?]

Debe cumplir:
Vaz < fyaxd*Db
Vg  => Cortante en seccion 2
| \4 d
a
= o L] (-] (] (] o
’IL b il
v Nd ) b — b, p
= — % * —_
27 g% b 2
Vg = 6002,7 [kg] fvce= 9,29
Vg = 6002,7 [kg] <

Comparacion de resultados Manual - Programa

b 675 —she—57.5 —s]

31344,7 [kg/cm?] Ok

(L]

67 .5 —sfe 675

be 04|

a7 E1ZeMa =140 |

TE1Z2cMO L=140 Yoo

135
1
L

! 125 |

Manual [cnm?]

Cype [cm?] %

7,92 7 b

| As

7,92 0

12 |
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4.7. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

4.7.1. Computos Métricos
Los computos métricos se realizaron de acuerdo a los planos caracteristicos de la obra, y se
pueden ver a detalle en Anexo 11.

4.7.2. Precios Unitarios

El analisis de precios unitarios para cada item se lo realizo de acuerdo a los precios actuales
vigentes y a las actividades que intervienen en cada item y se pueden apreciar en el
Anexo 11.

4.7.3. Presupuesto General
El presupuesto total de la obra se calculd, primeramente, realizando los computos métricos
y obteniendo la cantidad de cada item; luego multiplicando el precio unitario de los
diferentes items por la cantidad de cada item llegando a un presupuesto total de la obra y se
puede apreciarlo en Anexo 11.

4.7.4. Especificaciones técnicas
Las especificaciones técnicas fueron realizadas de acuerdo a los métodos constructivos
utilizados en nuestra region con las consideraciones de cada actividad, y se pueden ver a

detalle en Anexo 13.

4.7.5. Plany Cronograma de obras
El plan y cronograma de obras se lo realizo utilizando el método de barras Gantt y se puede

revisar en Anexo 12.
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CAPITULO V. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. Generalidades

Una vez finalizado el Proyecto Disefio Estructural Nueva Infraestructura Colegio Tomatas

Grande se establecen las conclusiones y recomendaciones recolectadas de las diferentes

etapas del proceso de disefio.

5.2. Conclusiones

Respecto al disefio estructural:

Los estudios de suelos realizados en la zona de emplazamiento dio como resultado
que la capacidad portante de disefio es de 1.50 Kg/cm? a 1.50 m de profundidad y
3.80 Kg/cm? a 3.00 m de profundidad, estos datos junto con la disposicion de los
edificios dentro del terreno fueron los pardmetros que definieron el tipo de

fundacion a utilizar: zapatas aisladas o centradas.

Mediante la comparacion de las opciones de fundacion se pudo determinar que en
construcciones pequefias como ésta que no sobrepasan los dos pisos, y en caso tener
un tipo de suelo de mayor resistencia, llevar el nivel de fundacién a mayor
profundidad no es demasiado conveniente, ya que las dimensiones de las zapatas

disminuyen notablemente, haciendo su dificultosa su construccion.

Para el disefio de los elementos estructurales, tanto en cerchas, vigas, columnas y
zapatas, se han tratado de uniformizar las dimensiones y armados, sin descuidar la

seguridad, con el fin de facilitar el proceso constructivo.

Se comprobd que los resultados obtenidos se corresponden con la realidad, es decir,
nunca se ha dejado el calculo en manos de un simple programa informatico, pues la
labor de cualquier ingeniero es conocer el funcionamiento de la herramienta que
esta utilizando y nunca depositar plena confianza en ella, debiendo ser critico con
los resultados que esta obteniendo.

En este sentido, se ha realizado el calculo analitico manual de algunas partes de la
estructura con el objeto de tener un punto de referencia del orden de magnitud para

comparar que los resultados no difieren mucho de los calculados informaticamente.
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De esta manera desempefiaran un doble sentido, el de servir como punto de partida
para introducir datos en el programa, ahorrando tiempo de célculo y servir como

patrén de comparacién para comprobar la validez de los resultados obtenidos.

Se realiz6 el disefio de las losas nervadas o casetonadas mediante un método que
hace trabajar la estructura como un marco rigido de concreto, ya que es la forma de
trabajo de la estructura en la realidad, se comprueba a corte y verifican las flechas la
misma. Con la utilizacion de este tipo de losas es posible ganar inercia aumentando
la altura de los nervios, sin que aumente el peso propio. Con el propésito de aligerar
el peso de la estructura y economizar material, en comparacién con la construccion
de losas macizas, aunque siendo constructivamente un poco mas complicadas, se
determina utilizar losas nervadas en dos direcciones sélo para los pafios de grandes

longitudes.

Para contrarrestar el esfuerzo de punzonamiento en las secciones adyacentes a los
pilares es necesario macizar las zonas criticas formando abacos y se debe verificar
que el hormigon es suficiente para resistir estos esfuerzos o caso contrario colocar

armadura resistente.

Respecto al presupuesto y cronograma de ejecucion:

El costo de la estructura por metro cuadrado de construccién equivale a 2012.88
bolivianos, equivalente a 289.21 ddlares. Este costo contempla la estructura portante
como asi también obra fina del edificio y las respectivas instalaciones

eléctricas, sanitarias y de agua potable.

El tiempo estimado para la ejecucién de la obra es de 343 dias calendario.

5.3. Recomendaciones

Para la licitacion de la construccion de la Nueva Infraestructura del Colegio
Tomatas Grande, se recomienda completar el proyecto de disefio estructural con un
estudio de instalaciones eléctricas y sanitarias de agua potable y alcantarillado,
como también un estudio ambiental, ya que sélo se realizé a nivel de referencia para

establecer el costo de la estructura total.
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Se recomienda la construccion de losas casetonadas sélo en ambientes donde sea
necesario debido a las luces del mismo, ya que su construccion es dificultosa y su
costo elevado.

Para evitar fallas y lograr resultados dentro de lo previsto, se recomienda cumplir
con lo establecido en las Especificaciones Técnicas del proyecto y los planos
estructurales, en momento de la construccion y mantenimiento, tomando en cuenta
todas las consideraciones de disposicion de armaduras, recubrimientos, preparacion
de hormigones, encofrados, vaciados, colocacion de viguetas, etc.

177


griselda
Texto tecleado
ó


	CAPITULO I_OBJETO DEL PROYECTO.pdf
	CAPITULO II_ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO.pdf
	CAPITULO III_MARCO TEORICO.pdf
	CAPITULO IV_INGENIERIA DEL PROYECTO.pdf
	CAPITULO V_CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.pdf

