1. ELEMENTOS DEL OBJETO DEL PROYECTO

1.1 Situacion problemética

CAPITULO |

La comunidad de Salina que pertenece al municipio de Entre Rios y la provincia

O”Connor, actualmente no cuenta con una infraestructura suficiente para albergar a los

distintos estudiantes de la propia comunidad agregando a las comunidades vecinas.

Respecto a la educacion en la comunidad de Salinas, existe una infraestructura que

presta servicio a los nifios del nivel inicial y primario hasta el sexto grado, lo que

significa que el nivel de cobertura es bueno porque asisten 136 alumnos, los cuales son

atendidos por 10 profesores, como se observa en el siguiente cuadro.

Tabla 1. 1 Cantidad de estudiantes, Unidad educativa Salinas

Servicios de educacion
Comunidad o N° de N° de N° de Estado del
Tipo/nivel o
alumnos | profesores | aulas | establecimiento
Inicial

Salinas Primario 136 10 10 Regular

Secundario
Total -- 136 10 10 --

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica de Bolivia — INE 2012.1

La nueva infraestructura carece del disefio estructural para implementar nuevos

ambientes y poder brindando un mejor aprovechamiento funcional y de esta manera

poder tener espacios comodos para poblacion estudiantil.




1.1.1. Planteamiento

El incremento de poblacidn escolar de la unidad educativa es uno de los problemas mas
preocupantes para la educacion lo cual trae como consecuencia la dificultad en el
proceso de aprendizaje generando problemas de atencion.

Para lo cual se busca alternativas técnicas, las cuales son planteadas en un disefio
arquitectonico y estructural, el cual esta ligado a varios aspectos como ser: la superficie
disponible, la topografia, aspecto cultural del lugar.

Se plantea construir una nueva infraestructura en el terreno, una unidad educativa de
manera que cumpla con los requerimientos minimos para una buena educacion y
calidad, para mejorar las condiciones de atencion y comodidad hacia la poblacién

estudiantil.
1.1.2. Formulacién

Teniendo una infraestructura ineficiente e incapaz de poder satisfacer la demanda
estudiantil que cada afio aumenta cada vez mas. Para mejorar con la educacién escolar
brindando una infraestructura acorde a las nuevas tendencias educativas.

Es por lo cual, con la elaboracion del proyecto de un bloque de aulas completo, consiste
en la construccién de 6 aulas, 2 laboratorios y un area administrativa, para beneficio de
la comunidad de salinas se incrementa la calidad de vida y el desarrollo al asegurar a
la juventud la educacion y ademas mejorar la cobertura del servicio educativo alrededor

de la comunidad.

1.1.3. Sistematizacion

Con la alternativa definida “Diseiio estructural de la Unidad Educativa Salinas”, y
con un analisis técnico y econdmico en el estudio del perfil de las estructuras de

sustentacion para la infraestructura, se ha definido realizar lo siguiente:

e Estructura de Cimentacion con zapatas de H°A®.
e Estructura de sustentacion una estructura a aporticada de H°A°.

e Estructura de separacion de niveles losa casetonada.



Estructura para la cubierta loza casetonada en todo el mddulo

1.2.0BJETIVOS

Los objetivos de la propuesta del proyecto son los siguientes.

1.2.1.

Objetivo general

Disefar la estructura de sustentacion de la Unidad Educativa Salinas del municipio de

Entre Rios de la ciudad de Tarija, aplicando la norma boliviana del Hormigén Armado

CBH -

1.2.2.
>

87, para garantizar la estabilidad y seguridad requerida.

Objetivo especifico
Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del
terreno de fundacion de la estructura.
Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento de la estructura.
Realizar el calculo estructural de vigas, columnas, zapatas, losas, de la unidad
educativa.
Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.
Disefiar la estructura de sustentacion de cubierta metalica, considerando la
norma Acero conformado AISI S100-2007 (LRFD).
Estimar el costo de obra aproximado, se realizara un andlisis de precio unitario
de los items del proyecto estructural.

Definir las especificaciones técnicas del proyecto.

1.3.JUSTIFICACION
La razon por las cuales se elabora la propuesta de proyecto de ingenieria civil son los

siguientes.

1.3.1.

Académico.

Profundizar los conocimientos adquiridos por el estudiante durante su formacion

académica, ademas que permite desarrollar en el estudiante conocimientos destrezas y

habilidades en el disefio de propuestas del proyecto.



1.3.2. Técnica.

El lugar de construccion de la Unidad Educativa Salinas, cumple con todas las
caracteristicas técnicas requeridas para este tipo de obras, afirmacion que se hace en
base a la informacion tanto topografica como al estudio de suelos del lugar de
emplazamiento de la obra.

Se aplicara la norma establecida “CBH — 87 Norma Boliviana del Hormigén Armado”

para el disefio de estructuras.
1.3.3. Social

La construccion del disefio estructural de la unidad educativa Salinas brindara el acceso
a la educacion de los estudiantes de la comunidad a mejorar con la calidad y comodidad
de la misma, apoyando a los pobladores a poder estudiar y a si ayudar en el

analfabetismo.

1.3.4. Espacial
El proyecto estd ubicado en la Provincia O’Connor que consta de una seccion

municipal que es Entre Rios y tiene once cantones con una superficie de 5.346,4 Km2.

El area de influencia del proyecto esta ubicada entre las coordenadas: de 20°51°57°" a
21°56°51°° de Latitud Sud y de 63°40°23° a 64°25°6"’ de Longitud Oeste, a una altitud
de 1232 m.s.n.m...

La comunidad de Salinas se ubica geograficamente al este del Centro Poblado de Entre
Rios, a una distancia de 60 Km., pertenece a un clima fisiografico de provincia
subandina con una temperatura media anual de 22°C. La comunidad de Salinas, segun
el Plan de Desarrollo Municipal tiene una poblacion de 36 habitantes con un total de 9

viviendas”.



Figura 1. 1. Ubicacion en el Contexto Departamental
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Fuente: http://www.geocities.ws/bolivia/bolivia/dptos/mapa tarija.html



http://www.geocities.ws/bolivia/bolivia/dptos/mapa_tarija.html

1.4. ALCANCE DEL PROYECTO

1.4.1. Resultados a lograr

El proyecto contempla el “Disefio Estructural de la unidad educativa Salinas”, este
cuenta con un &rea de construccion de 486.52 m2 en su totalidad, realizando a su tiempo
un anélisis de suelos, y de este determinar la resistencia admisible del terreno de
fundacion y examinar su informe topografico, y en base a esto elaborar el
planteamiento estructural y posterior verificacion de sus elementos pertenecientes.

El proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad, por lo tanto, no se haré
referencia a los servicios basicos (agua potable, alcantarillado y de la red eléctrica). En
consecuencia, se elaboraran ejemplares plasmando el disefio estructural, el mismo que
tendra el siguiente conteniendo: Planos estructurales, especificaciones técnicas, costo
y tiempo estimado para la ejecucion fisica del proyecto.

1.5. INFORMACION SOCIO-ECONOMICO

Segun el Censo Nacional de Poblacién y Vivienda 2012 del INE la poblacion del
municipio de Entre Rios tenia 21.991 habitantes en el 2012 y 19.339 habitante en el
2001. Se tenia una tasa de crecimiento intercensal para la Provincia O Connor de 1,15

por ciento.
En el cuadro siguiente se puede ver la poblacion de la comunidad de Salinas.

Tabla 1. 2. Poblacion por sexo, Censo 2012

Sexo
Comunidad Total
Hombres | Mujeres

Salinas 356 93 449

Total 356 93 449

Peso Relativo 79.95% 20.05% 100%

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica de Bolivia — INE 2012.2



En este sentido, con base a la informacion presentada en el cuadro y figura anterior se
puede indicar que la Comunidad de Salinas tiene 449 habitantes de los cuales 359 son
hombres y 93 son mujeres.

1.5.1. Servicios bésicos existentes

Es de vital importancia. Los servicios con que debe contar la poblacién son el agua
potable, energia eléctrica, salud, educacion y otros. Sin embargo, no todas las
comunidades son atendidas por el gobierno central o municipal, debido a muchos
factores tales como ser la falta de recursos financieros, descuido de las autoridades
centrales, entre otros factores. En este apartado se analiza si la comunidad del area de
influencia del proyecto cuenta con los servicios anteriormente citados

a) Servicio agua potable

Con referencia al sistema de agua potable, la misma proviene de vertientes que se
encuentran cerca la comunidad, el sistema de agua potable comprende desde la toma
donde se captan las vertientes, su aduccion hasta el tanque de almacenamiento, su red
de distribucion y las conexiones respectivas a domicilio.

b) Servicio de alcantarillado

Las viviendas del area de influencia del proyecto en su conjunto no cuentan con ningun
sistema de alcantarillado sanitario por red, para la evacuacion de aguas servidas; donde
el 60% de las viviendas tiene pozo ciego, el 30% tienen letrinas y el restante 10% no
tiene ningun tipo de servicio sanitario, por lo que los habitantes hacen sus necesidades

a la intemperie o aire libre.

c) Servicios de electricidad
Con relacion al servicio de electricidad en el area de influencia del proyecto, en la

totalidad de los hogares son favorecidos con energia eléctrica.

La recoleccidn de residuos solidos en la comunidad y el &rea de influencia del proyecto
no existe servicio de recojo de basura a nivel domiciliario; todos los desechos de origen
organico son echados al campo para abono; sin embargo, los residuos metalicos, vidrio

y pléstico, son quemados.



d) Servicios de salud
Al analizar el nivel de salud de la poblacién que habita en la comunidad de Salinas, se
considero elementos como la medicina convencional y tradicional, el primero con

mayor importancia.

La Comunidad de Salinas tiene un puesto de salud, donde las familias para ser
atendidas. Sin embargo, en caso de emergencias que no pueden ser tratadas en el
Establecimiento de Salud de Salinas son derivados al Hospital de Entre Rios, caso

contrario son derivados a la Ciudad de Tarija.



CAPITULO II
2. MARCO TEORICO
Para lograr el objetivo general del proyecto “Disefio Estructural Unidad Educativa
Salinas” se presentan a continuacién un marco de referencia el cual nos brindara

conocimientos para realizar los estudios y disefios que se contemplan en el proyecto

2.1.ESTUDIO TOPOGRAFICO

Topografia es la ciencia que estudia el conjunto de procedimientos para determinar las
posiciones de puntos sobre la superficie de la tierra, por medio de medidas segun los
tres elementos del espacio. Estos elementos pueden ser: dos distancias y una elevacion
0 una distancia, una direccion y una elevacion. Para distancias y elevaciones se
emplean unidades de longitud (en sistema métrico internacional) y para direcciones se
emplean unidades de arco (grados sexagesimales).

La mayor parte de los levantamientos tienen por objeto el célculo de superficies y
volimenes, y la representacion de las medidas tomadas en el campo mediante perfiles
y planos.

Los levantamientos topograficos son aquellos que por abarcar superficies reducidas

pueden hacerse despreciando la curvatura de la tierra, sin error apreciable.

2.1.1. Precision

Todas las operaciones en topografia estan sujetas a las imperfecciones propias de los
aparatos y a las imperfecciones en el manejo de ellos, por lo tanto, ninguna medida en
topografia es exacta y es por eso que la naturaleza y la magnitud de los errores deben
ser comprendidas para obtener buenos resultados.

2.1.2. Trabajo de campo

Consiste en la obtencion de datos de campo de un trabajo determinado utilizando
instrumentos topograficos y registrando los datos en libretas especiales o en lamemoria

del instrumento.
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2.1.3. Notas de campo

Es la parte mas importante del trabajo de campo en topografia. Las notas de campo
deben siempre tomarse en libretas especiales de registro y con toda claridad, deben
incluirse la mayor cantidad de datos complementarios posibles para evitar confusiones
0 malas interpretaciones.

2.1.4. Trabajo de gabinete

Consiste en el procesamiento de datos de campo utilizando formulas o software
computarizado.

2.1.5. Dibujo-Plano

Consiste en el dibujo de los trabajos topograficos a una escala determinada conocida.

2.2.ESTUDIO DE SUELOS

Al concebir el proyecto de una edificacion, la misma estard conectada al terreno
mediante un sistema “suelo-fundacion”, y que sera la adecuada interaccion entre el
terreno y la cimentacion la que garantizara la estabilidad geotécnica y estructural del

proyecto.

Para el cumplimiento de garantizar la estabilidad de cualquier estructura es necesario
un estudio y analisis del terreno de fundacién, por consiguiente, se debe considerar los

siguientes aspectos:

e Metodologia: Se compone de los procedimientos utilizados para efectuar la
investigacion de campo, laboratorio, fuentes de informacién, procesamiento de
datos y métodos de analisis.

e Ensayos de campo: Se especifican los procedimientos empleados, para realizar la
investigacion de campo, equipos utilizados, normativa aplicable, nimero de
sondeos efectuados o pozos, profundidad de los mismos, cantidad de muestras
obtenidas y una breve pero clara justificacion de por qué se utilizan tales
procedimientos para cumplir con los objetivos planteados en la investigacion de
analisis de suelo. El ensayo utilizado para el proyecto sera el de penetracion
estandar (SPT).
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Ensayos de laboratorio: El laboratorio juega un papel fundamental en todo proceso
de investigacién geotécnica. Las muestras obtenidas en campo deben ser
procesadas en laboratorio, con la finalidad de obtener parametros para ser
utilizados para el disefio, pudiendo analizar el comportamiento del terreno y
plantear soluciones al sistema “suelo-fundacion”.

Presencia de nivel freédtico: Se identifica la existencia o inexistencia de aguas
subterraneas, identificando las profundidades de aguas detectadas en los sondeos,
acotando que estos niveles se localizaron en una fecha determinada. Esta
informacion serd de suma utilidad al momento de emitir recomendaciones de
disefio y construccion de los sistemas de fundacion, y servira de alerta a la hora de
efectuar excavaciones a cielo abierto y definir cuéles son las medidas de proteccion
que deben ser acatadas. Esto permitira identificar posibles patrones de licuacion y
determinar que tanto pudiese verse afectada la sensibilidad del terreno desde el
punto de vista de capacidad portante.

Evaluacion de la Capacidad Portante del Terreno en funcion del Sistema de
Fundacion Seleccionado (Disefio por Resistencia): Se debe dejar claro que el
terreno, por si s6lo, no va a manifestar una capacidad portante admisible
determinada, sino que va a depender del tipo de sistema de fundacion seleccionado
y de la geometria del mismo, es decir, es incorrecto decir: «ese suelo tiene una
capacidad portante de n kg/cm2”, lo correcto seria decir: “el terreno manifiesta una
capacidad portante de n kg/cm2 para un sistema de fundacién disefiado con zapatas
de dimensiones a(m) x b(m) y para una profundidad de desplante de h (m)”; en
vista de que cualquier variacion en el tipo de cimentacion, geometria, dimensiones
en planta y profundidad de desplante determinaran una capacidad portante
diferente del sistema “suelo- fundacion”. En este punto es importante que se posea
un estimado de las cargas de la edificacion, con la finalidad de seleccionar el
sistema de fundacién mas adecuado y pueda ademas reportar una variedad de

posibilidades geométricas y de profundidad para el rango de cargas actuantes.
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2.2.1.Ensayo de Penetracion Normal (SPT)

En esta practica se desarrollara el método comunmente utilizado en el proceso de
exploracién de obras verticales, el cual se denomina Ensayo de Penetracion Normal
(SPT), mediante el cual se obtiene el nimero de golpes por pie de penetracion (N), con
lo cual se puede determinar la capacidad de carga admisible del suelo a distintas
profundidades.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan
al laboratorio para efectuarle los ensayes basicos de clasificacion, con lo cual se puede
definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se
hacen penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba
mas ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estdndar” (o normal) que consiste
en la hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 Kg.) desde una altura
de 30 pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de
golpes necesarios para hincar el vastago 1 pie (30cm.).

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 penetracién es funcién de la presion de confinamiento del tipo de suelo.
2.2.1.1.Presion admisible

Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcién de N; incluso
han dibujado los abacos que dan directamente la presion admisible con un coeficiente
de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras
numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de
las arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en Laboratorio sobre
muestra inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:
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Tabla 2. 1. Relacion de resistencia para las arcillas

N Consistencia de la arcilla | Resistencia a compresion simple kg/cm?
2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,50-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Fuente: Laboratorio de Suelos y Hormigon de la U.A.J.M.S.

2.2.2. Granulometria del suelo (método mecanico)

La variedad en el tamafio de las particulas de suelos, casi es ilimitada; por definicion,
los granos mayores son los que se pueden mover con la mano, mientras que los mas

finos son tan pequefios que no se pueden apreciar con un Microscopio corriente.

Debido a ello es que se realiza el Analisis Granulométrico que tiene por objeto
determinar el tamafio de las particulas o granos que constituyen un suelo y fijar, en
porcentaje de su peso total, la cantidad de granos de distinto tamafio que el mismo
contiene.

La manera de hacer esta determinacion es por medio de tamices de abertura cuadrada.
El procedimiento de ejecucion del ensayo es simple y consiste en tomar una muestra
de suelo de peso conocido, colocarlo en el juego de tamices ordenados de mayor a
menor abertura, pesando los retenidos parciales de suelo en cada tamiz (37, 2 14”, 27, 1
17, Y, VL%, 3/87, No. 4, No. 10, No. 40, No. 200). Esta separacion fisica de la
muestra en dos 0 mas fracciones que contiene cada una de las particulas de un solo

tamafio, es lo que se conoce como “Fraccionamiento”.
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La determinacion del peso de cada fraccion que contiene particulas de un solo tamafio
es llamada “Analisis Mecanico”. Este es uno de los andlisis de suelo mas antiguo y
comun, brindando la informacion bésica por revelar la uniformidad o graduacion de un
material dentro de rangos establecidos, y para la clasificacion por textura de un suelo.
Sin embargo, debido a que el menor tamario de tamiz que se utiliza corrientemente es
el 0.074 mm (Malla No. 200), el analisis mecanico estéa restringido a particulas mayores
que ese tamario que corresponde a arenas limpias finas. Por lo tanto si el suelo contiene
particulas menores que ese tamafio la muestra de suelo analizada debe ser separada en

dos partes, para analisis mecénico y por via himeda (hidrometria).
2.2.2.1.Clasificacion de suelos método AASHTO

De acuerdo con este sistema y con base en su comportamiento, los suelos estan
clasificados en ocho grupos designados por lo simbolos del A-1 al A-8.En este
sistema de clasificacidn los suelos inorganicos se clasifican en siete grupos que van
del A-1 al A-7. Estos a su vez se dividen en un total de doce subgrupos. Los suelos

con elevada proporcién de materia organica se clasifican como A-8.
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Tabla 2. 2. Clasificacion de Suelos por el Método AASHTO

CC:;Iear?:eff Materiales Granulares (35% 0 menos pasa la | Limosy Arcillas (35%
al malla N°200 pasa la malla N° 200)
Grgpo A-l A-2 A7

A3 A4 A5 | A6 | AT
Subgr | A-1- | A-1- A-2-4 A-2- | A-2- | A-2- 5
upos a b 5 6 7 A-T7-
6
%que
pasa
tamis | 50
N°10 | méx
neap | 30 | 90 | 5L
max | max | méax
No2oo | 12 | 25 | 10 a5 ey | 35 1 35 ) 351 351 36 1 36 1 36
max | max | max max | max | max | max | max | max | max
Limite B 40 | 41 | 40 | 41
liquido MAax | max | max | max
Indice
% | emax | NP. B 101 10 1 117 11
plastici mMAax | max | max | max
dad
Tipo
de Gravasy | Arena | Gravasy arenas limosas y Suelos Suelos
materia| Arenas fina arcillosas Limosos | arcillosos
les
Terren
f © | Excelente Excele Excelente a bueno Regular a malo
undaci nte
on

Fuente: Mecanica de suelos Juarez Badillo

2.2.2.2.Clasificacion de suelos método SUCS
El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos - SUCS (Unified Soil Clasificacion
System (USCS)) es un sistema de clasificacion de suelos usado en ingenieria y geologia

para describir la textura y el tamafio de las particulas de un suelo. Este sistema de


https://es.wikipedia.org/wiki/Clasificaci%C3%B3n_de_suelos
https://es.wikipedia.org/wiki/Ingenier%C3%ADa
https://es.wikipedia.org/wiki/Geolog%C3%ADa
https://es.wikipedia.org/wiki/Textura_(petrolog%C3%ADa)
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clasificacion puede ser aplicado a la mayoria de los materiales sin consolidar y se

representa mediante un simbolo con dos letras.t

Tabla 2. 3. Clasificacion de suelos segun el Sistema SUCS
SISTEMA DE CLASIFICACION SUCS

FINOS (= 50% pasa 0,08mm)

Tipo de suelo Simbolo| LiM- Lid. WI indice de plasticidad IP
ML <50 <0,73 (wl-20) 6 <4

Limos Inorganicos MH >50 <0,73 (wl -20)
CL <50 >0,73 (wl-20)y >4

Arcillas Inorgénicas CH >50 > 0,73 (wl -20)

_ _ oL <30 wl seco al horno <75
Limos o Arcillas OH >50 % del wl seco al aire
Orgénicos

Materia organica fibrosa se carboniza, se
Altamente P1 gquema o se pone incandescente
Orgénicos

Fuente: Mecanica de suelos Juarez Badillo

2.3.DISENO ESTRUCTURAL

Comprende un analisis técnico siguiendo la Norma Boliviana del Hormigén Armado

CBH-87, se realizaréa la estructura aporticada de H°A®.
2.3.1. Estructura de sustentacion de la cubierta

2.3.1.1.Cubierta metalica

El método adoptado para el disefio de la cubierta metalica es el método de Disefio por

factores de carga y resistencia o LRFD, que se basa en los conceptos de estados limite

1 BRAJA M. DAS Principios de Ingenieria de Cimentaciones. (2001)
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y pretende mas que obtener soluciones mas econdémicas el proporcionar una

confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.

Debido que para el LRFD se emplea un coeficiente de seguridad o factor de carga para
las solicitaciones permanentes menor que para las demas acciones, por cuanto se
encuentran determinadas con mayor precision y ademas las cargas que permanecen
actuando sobre la estructura durante largos periodos de tiempo varian menos en
magnitud que aquellas que se aplican durante periodos cortos, igualmente los
coeficientes de seguridad aplicados a la capacidad de resistencia de los materiales es

sensiblemente inferior al factor de carga.
2.3.1.1.1. Hipdtesis de carga para la cubierta metalica

El propdsito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta
las incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas, muertas y
accidentales durante la vida atil de la estructura.
Se recomienda las siguientes combinaciones de carga, en las que: U representa la carga
ultima; D son las cargas muertas; L son las cargas vivas; Lr son las cargas vivas en
techos; S son las cargas de nieve; R son las cargas por lluvia, granizo o hielo, sin incluir
el encharcamiento; W son las cargas de viento y E son las cargas sismicas.?

a) U=1.4D

b)u=12D+16L+05(LroSoR)

Si se consideran las fuerzas de viento o0 sismo:

c)U=12D+16(LroSoR)+(0.5L00.8W)

dU=12D+13W+05L+05(LroSoR)

e) U=1.2D £ 1.0E + 0.5L +0.2S

Para considerar el posible efecto de volteo:

f) U=0.9D % (1.3W 0 1.0E)

2 LRFD, Método.; ASCE/SEI 7; Disefio de estructuras de acero. (22. ed.).
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2.3.1.1.2. Disefo de elementos sometidos a traccién

El disefio de elementos sometidos a traccion implica encontrar un elemento con areas

totales y netas adecuadas.

Un miembro puede fallar al alcanzarse en él uno de los estados limite: Deformacion
excesiva o fractura. Para prevenir una deformacion excesiva, iniciada por fluencia, la
carga sobre la seccion total debe ser suficientemente pequefia para que el esfuerzo
sobre la seccion total sea menor que el esfuerzo de fluencia. Para prevenir la fractura
el esfuerzo sobre la seccidon neta debe ser menor que la resistencia por tension.
(William T. Segui)

» Resistencia por fluencia

Pu

ABruta

= @1 = Fy

Donde:

Fy=Esfuerzo limite por fluencia.

@1=Por fluencia=0,90

Pu=Combinacion gobernante de cargas factorizadas.

» Resistencia por fractura o rotura

Pu
= @2.Fr

Aneta efectiva

Donde:
Fr=Esfuerzo limite por fractura o rotura.
@1=Por rotura @2=0,75

Pu=Combinacion gobernante de cargas factorizadas.

Apeta efectiva = U-ABruta
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Donde:
U=Factor de reduccion, para conexiones soldadas U=0,85
» Limitacion de la relacion de esbeltez

Viene expresado por la siguiente formula:

Donde:
r= Radio de giro minimo de la seccion transversal.

L= Longitud del elemento.

2.3.1.1.3. Disefio de miembros en compresion

La resistencia de disefio en compresion, @cPn, debe ser determinada de la siguiente

manera.

La resistencia de compresion nominal, Pn, es el menor valor obtenido de acuerdo con
los estados limites que aplican pandeo por flexion, pandeo torsional, y pandeo flexo-

torsional.
@c = 0,90 (LRFD)?
» Longitud efectiva

El factor de longitud efectiva, K, para calcular la esbeltez de columna, KL/r, debe ser
determinada de acuerdo:

lefectiva = K. L

Donde:

L = longitud no arriostrada lateralmente del miembro.

% Especificaciones Para La Construccion De Acero ANSI/AISC (360-10, 2010).
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r = radio de giro.

Para miembros disefiados sélo en compresion, se recomienda que la razon de esbeltez

KL/r no sea mayor que 200.
» Pandeo por flexion de miembros sometidos a compresion

Son los elementos que soportan una carga de compresion axial. Esta carga puede ser
conceéntrica, es decir, aplicada a lo largo del eje centroidal, o excéntrica, cuando la
carga es aplicada paralelamente al eje del elemento centroidal, pero a cierta distancia

del mismo.®

La resistencia de compresion nominal Pn, debe ser determinada basada en el estado

limite de pandeo por flexion:
Pn =F.. A,
¢.Pn > Pu

La tension de pandeo por flexion se determina como sigue:

a) Cuando:
F
i < 2,25
e
Fy
Fep = (0,658Fe) 1
b) Cuando:
Fy
— > 2,25
Fe >
Fer = 0,877.Fy

# Especificaciones Para La Construccion De Acero ANSI/AISC (360-10, 2010).
® Disefio de estructuras de acero McCormac pag. 126
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Donde:

Fy = tencion de fluencia

Fcr = tension critica

Fe = tension de pandeo elastico

E = modulo de elasticidad

Estas ecuaciones se presentan graficamente. Mostrada en anexo 3.1.
2.3.1.2.Cubierta losa reticular

Las losas reticulares estan formadas por una reticula de vigas lograda por bloques
huecos de plastico u otros materiales que soportan una delgada losa en su parte
superior. Los huecos generalmente reducen el peso de la losa permitiendo un
incremento en la altura sin incrementar la carga muerta en la misma proporcion. Las
losas aligeradas o reticulares se utilizan para claros alrededor de 10 m. La figura
muestra un posible arreglo para este tipo de losas. El area solida de la losa alrededor de
la columna es comparable al capitel de la columna pues proporciona un incremento en
la capacidad para resistir fuerza cortante, asi como un area de compresion adicional en
la zona donde se presentan grandes esfuerzos de compresiéon debidos al momento
negativo. Las areas solidas en los ejes de columnas donde se omiten los casetones son

equivalentes a vigas pues son zonas de alta rigidez a flexién.
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Figura 2. 1. Losa reticular

Fuente: https://argzon.com/2017/10/30/losas-reticular-nervada/

2.4. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA EDIFICACION

El proceso general de célculo corresponde al método de los estados limites. Con el
objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de las
acciones exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura
resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en
los calculos mediante unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores
caracteristicos de las acciones, y otros coeficientes de minoracién, que dividen los
valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que constituyen
la estructura. En consecuencia, el proceso de célculo debe cumplir estrictamente lo
siguiente:
Sa < Ry

Donde:

Sq4: Valor de calculo de la solicitacion actuante.

Rq4: Valor de célculo de la resistencia de la estructura.
Para el andlisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando

una de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando


https://arqzon.com/2017/10/30/losas-reticular-nervada/
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una de sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales
cuando ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

Se consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos
bidimensionales las losas, muros y placas.

Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad
de su geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no
existen soluciones analiticas 0 son excesivamente complicadas de obtener. La
discretizacion estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados

para reproducir correctamente el comportamiento estructural.

2.4.1. Estructura aporticada.
El disefio de la estructura aporticada estard fundamentada en base a la Normativa
Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

2.4.1.1.Resistencia de célculo
Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigén (en compresion
f.q 0 entraccion f. 4), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion vy..
f,
fea = Ck/yc

Donde: f.: Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion.

Y.: Coeficiente de minoracion.
Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo
debera reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucién de calidad
que el hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra
y compactacion.

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

f
fra = 7Yy,

Donde:



fyx: Limite elastico caracteristico del acero.

vs: Coeficiente de minoracion.®

Tabla 2. 4. Coeficiente de minoracion de la resistencia de los materiales

Material | Coeficiente basico | Nivel de control | Correccion
Reducido 0,05
Acero ¥, = 115 Normal 0
intenso -0,05
Reducido 0,20
Hormigén Y. =15 Normal 0
intenso -0,10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Tabla 2. 5. Coeficiente ponderacion de acciones

Coeflqente Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basico
. Reducido 0,2
Nivel de control en la Normal 0
ejecucion
Intenso -0,10
¥, =16 Minimos y
. L exclusivamente -0,10
Darios previsibles en materiales
caso de accidente .
Medios 0
Muy importantes 0,2

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

2.4.1.2.Diagrama de célculo Tension — Deformacion Hormigon Armado

Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites

ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza del problema

® Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.3
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de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes,
Ilamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion
del modulo de deformacion longitudinal:

» Diagrama Parabola-Rectangulo
Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.
El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura
del hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectdngulo en la abscisa
3,5 por mil (deformacion de rotura del hormigon, en flexion). La ordenada méxima de

este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f_g4.

Figura 2. 2. Diagrama parabola — rectangulo.

L |

085f g | ———-—-—-—=

=2%o0 =35%¢0

Fuente: Jiménez Montoya. Hormigén Armado. Apartado 13.2

» Diagrama Rectangular
Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 x, siendo x la profundidad del

eje neutro y la anchura 0.85 f_g4.
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Figura 2. 3. Diagrama rectangular

A 085 feg €

Fuente: Jiménez Montoya. Hormigon Armado. Apartado 13.2

2.4.1.3. Acero estructural

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

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccidn directa, o bien
reforzar las zonas comprimidas del hormigon.

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

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o
menos parasitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.

La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresién,

al valor 3,5 por mil.
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2.4.1.4. Adherencia entre el hormigén y el acero

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

Ecuacion de la tension media de la adherencia:

Tensién limite de la adherencia:

Ty = 0.32 fcl /3 (fck en Mpa)

Figura 2. 4 Adherencia entre el hormigony el acero

Tm
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Fuente: Jiménez Montoya. Hormigdn Armado. Apartado 9.2

2.4.1.5.Distancia entre barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacién del hormigén pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden
cogueras o espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigdn Armado recomienda los

valores que se indican a continuacion:
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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:
e Dos centimetros.
e EIl didmetro de la barra mas gruesa.

e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

2.4.1.6.Recubrimiento

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a

la distancia libre entre su superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El objeto

del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del
fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigén del recubrimiento,
mas aln 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
mismao.

En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes

Casos:
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tabla 2. 6. Recubrimientos minimos

Para losas y paredes en el interior de los edificios 1.5cm.
Para losas 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 hormigon en un medio fuertemente agresivo | 4 cm.

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado “CBH-87”

2.4.1.7.Anclaje de las armaduras

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmisién mutua de esfuerzos
entre el hormigon y el acero, de tal forma que se garantice que este es capaz de
movilizar toda su capacidad mecanica sin peligro para el hormigon.

El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigén este sometido a compresiones y, en todo caso, deben evitarse las zonas de
fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo,
sobre apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto
de la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara mas
alejada del soporte.

La longitud de anclaje de una armadura, es funcién: de sus caracteristicas geométricas
de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicion de la barra con respecto
a la direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del
dispositivo de anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje,
como ser: por prolongacion recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales
soldadas, por dispositivos especiales. Se usaran las formulas para el célculo de la

longitud de anclaje por prolongacion recta:

f f
eb1=m.¢222%‘.¢215cm {’b11=1,4.m.®221%1;.®215cm



Figura 2. 5. Longitud de anclaje, en centimetros
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Tabla 2. 7. Valores de coeficiente numérico “m”

Donde:

Hormigdn m
AH 400 AH 500 AH 600
H15 18
H17.5 1616 21
H 20 14 19 23
H 30 10 13 17
H 35 9 12 16
H 40 8 11 15
H 50 7 10 14

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

£y1: Longitud de anclaje por prolongacién recta, posicion I, en cm.

fp11- Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion II, en cm.

m: 14 Coeficiente que para Hormigon H 20 y Acero AH 400.

@: Diametro de la armadura de acero, cm.
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fyx: Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.
» Anclaje de cercos y estribos. - El anclaje de los estribos, horquillas y cercos
se efectla normalmente mediante ganchos, patillas, bucles o armaduras

transversales soldadas.

- 5@ 6 50 mm. A continuacion de un arco de circulo de 135° 0 més

-10 @ 6 70 mm. A continuacién de un arco de circulo de 90°

2.4.1.8.Empalmes de las armaduras
Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos de una barra a la otra, por
medio de un anclaje. La Norma Boliviana del Hormigon Armado recomienda que el
deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0,1 mm, y que, para
asegurar la transmision del esfuerzo de una barra a la otra, el espesor del hormigén que
rodea al empalme, sea como minimo el de 2 veces el diametro de las barras.
Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.

» Empalmes por traslapo
Es el tipo de empalme mas comun, no es aconsejable utilizarlo en barras de diametro
mayor a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras que se empalman, se
desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por armadura transversal.
La idea basica es transferir esfuerzos de una barra para la otra por medio de la
adherencia en un largo igual al largo de anclaje el mismo es corregido por un
coeficiente que lleva en cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la
misma region.
2.4.1.9.Estados limites
Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad,
funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que
fue proyectada.

Los Estados Limites pueden clasificarse en:
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> Estados Limites Ultimos (ELU)

Que son aquellos que corresponden a la maxima capacidad resistente de la estructura.

Se relaciona con la seguridad de la estructura y son independientes de la funcion que

esta cumpla. Los mas importantes no dependen del material que constituye la estructura

y son los de:

Equilibrio. - Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del
conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

Agotamiento. - definidos por el agotamiento resistente o la deformacion
plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.
Pandeo o inestabilidad. - de una parte, o del conjunto de la estructura.
Adherencia. - Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras
y el hormigdn que las rodea.

Anclaje. - Caracterizado por el sedimento de un anclaje.

Fatiga. - Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la

estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de cargas dinamicas.

» Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estado Limite de

Utilizacion)

Que corresponden a la méxima capacidad de servicio de la estructura. Se relacionan

con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende de la

funcion que deba cumplir, los mas importantes son los de:

Deformacion. - Caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion
(flechas, giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la
estructura o elemento estructural.

Fisuracioén. - Caracterizado por el hecho de que la abertura maxima de las
fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite, funcion de las
condiciones ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones
de uso que correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia respecto a la

seccion.
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e Vibraciones. - Caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la
estructura o elemento estructural.

» Estados limites de durabilidad (ELD)

Que corresponde a la duracion de la estructura (vida Gtil). Esta relacionada con
necesidad de garantizar una duracion minima (vida uatil) de la integridad de la
estructura.

2.4.1.10. Acciones de carga sobre la estructura

Una accion es un conjunto de: fuerzas concentradas y repartidas, y deformaciones
impuestas, o impedidas parcial o totalmente, debidas a una misma causa y que
aplicadas a una estructura o elemento estructural, son capaces de producir en ella
estados tensionales.

Las acciones que en general actian en los edificios son las que se definen a
continuacion:

a) Accion gravitatoria. Es la producida por el peso de los elementos
constructivos, de los objetos que puedan actuar por razén de uso. En ciertos
casos puede ir acompafada de impactos o vibraciones.

b) Accion del viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento
origina sobre las superficies.

c) Accion térmica. Es la producida por las deformaciones debidas a los cambios
de temperatura.

d) Accion reoldgica. Es la producida por las deformaciones que experimentan los
materiales en el transcurso del tiempo por retracciéon, fluencia bajo las cargas u
otras causas.

e) Accion del terreno. Es la producida por el empuje activo o el empuje pasivo

del terreno sobre las partes del edificio en contacto con él.

2.4.1.11. Hipotesis de carga para la estructura de hormigdén Armado

Para encontrar la hipotesis de carga méas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de
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comprobacién y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipotesis de
carga que a continuacién se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones
cuya actuacion simultanea sea compatible.’
Hipotesis I: Yig- G+ ¥iq-Q
Hipétesis II: 0,9(Veg- G + ¥£qQ) + 0.9.y¢q. W
Hipoétesis III: 0,8. (Yeg * G + ¥1qQeq) + Feq + Weq
G:  Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con
caracter permanente.
Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.
Qeq: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W:  Valor caracteristico de la carga del viento.
Weq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,
se tomara Weq = 0.  En situacion topografica muy expuesta al viento se
adoptara: Weq = 0,25. W.

Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.
2.4.2. Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En el
presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a
solicitaciones normales en el estado limite Gltimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras

traccionadas. EI método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.

" Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.4.2.
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2.4.2.1.Calculo a flexion simple

Se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple o compuesta en el caso mas
elemental de flexion simple sin armadura de compresion proporcionan los valores de
la cuantia w, en funcion del momento reducido p:®

__Ms _ oo Dslya
T @by fg o Mim ~ A by, fug

b,y : Ancho de la seccién.
d : Canto util.

Ma

foq = Ck/yC : Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

fyq = yk/ys : Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).

M4 : Momento flector de agotamiento o de célculo.
1g: Momento flector reducido de calculo.

w = Cuantia mecénica

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la
contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga
menos de 0,45 d y no mas.

De este modo el valor del momento reducido py;,, €s independiente del tipo de acero

utilizado.

2.4.2.2.Proceso de calculo de la armadura longitudinal a traccion
Cuando la viga no necesite armadura a compresion, se debera disponer de una armadura
que soporte los esfuerzos de traccion.
e Se comienza por determinar pg Yy se verifica que esta sea menor al limite pg <
Hlim-9
e Con el valor de uq entrar en las tablas y determinar el valor de w.

8 Jiménez Montoya. Hormigon Armado. Apartado 14.4 Tabla 14.3.
% Jiménez Montoya. Hormigén Armado. tabla 15.3 pagina 220
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e Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.
. by d. feq

S
fya

e Lasrecomendaciones del cddigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (wpi,) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos
de elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir
los riesgos de fisuras por efecto de la retraccién y variaciones de temperatura,
la armadura de traccion debe tener un valor minimo de:°

Ag
Wmin = A_ Ag min = Wpin-by. h
C

Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).
A.: Area del hormigén (area total, referida normalmente al canto (til).
Wpnin. Cuantia geométrica minima (Véase Anexo A-1 del presente
proyecto).
e Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y
se calcula la separacion libre entre armaduras.

(b, — 2.4 — N°Hierrosg,,,, —2.r)
N°Hierros—1

S =

2.4.2.3.Célculo de la armadura transversal.

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura
transversal esté constituida por estribos, barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante

sin armadura si:?

Veu = Vg Veu=fyq.-bw.d f,q = 0,50./f.q4 (kg/cm?)
V., Cortante absorvido por el hormigon.

Vq4: Cortante de célculo del hormigdn.

10 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.1.7.3.
11 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 12.5.2.
12 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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f,q: Resistencia convencional del hormigon a cortante.
La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccion
transversal de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (s).

AS;%“;?O‘ > 0,02.f.q.by,
Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., < Vg, €s
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual,
de la diferencia.
Va > Vey Va=Veu+Vsu = Vsu=Vg—Vgy
Vou = 0,30 fq-by, - d
V., : Cortante resistido por la armadura transversal.

Vo : Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

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

las dimensiones de la seccion transversal.

Veu-S

At =00.dr
yd
Donde s es la separacion entre planos de cercos 6 estribos, debe cumplir la condicién:
Stmax < 0,85.d < 300 mm

2.4.3. Columnas
Las columnas o pilares de hormigén armado forman piezas, generalmente verticales,
en las que la solicitacién normal es la predominante. La mision principal de los
soportes es canalizar las acciones que actGan sobre la estructura hacia la cimentacion
de la obra y, en ultimo extremo, al terreno de cimentacion, por lo que constituyen
elementos de gran responsabilidad resistente.
Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas

de absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de
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flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la
rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.

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

aumentar su ductilidad y resistencia. 3

2.4.3.1.Esbeltez geométrica y mecénica

Se llama esheltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion A, = 1,/h

entre la longitud de pandeo 1, y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y

la esbeltez mecénica a la relacion A =1,/i. entre la longitud de pandeo y el radio de

giro i. de la seccién 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 solo (seccion bruta).

Los valores limites para la esbeltez mecanica son los que mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecénicas 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.

e Para esbelteces mecénicas 35 < A < 100, puede aplicarse el método aproximado.

e Para esbelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < A, < 58), debe
aplicarse el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

eshelteces mecanicas A > 200 (geometricas A, > 58).

2.4.3.2.Flexién esviada
Se dice que 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:

13 Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
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e Enaquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como
las seccionas en L de lados desiguales.

e 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.

e En Gltimo caso es, sin duda el més frecuente. En el que se encuentran la mayoria
de los pilares, pues, aunque formen parte de pdrticos planos, la accién de viento o
del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian,
lo mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las
posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades
situadas fuera del plano principal de flexion. La razon de regir el problema de la
flexion esviada debe atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos

recientes, de métodos practicos para su tratamiento.

2.4.3.3.Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un
esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion.

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

2.4.3.4.Excentricidad minima de célculo

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

los dos valores:

0> {h/ZO 6 b/20
- 2 cm.
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Donde:  h: Canto total en la direccion considerada
a) Excentricidad de primer orden. - Se tomar4 como excentricidad de primer

orden la correspondiente al extremo de mayor momento.

M

=N

b) Excentricidad ficticia. - Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

f c+20-e, 1.2
efic = <3+35y(()10>_ °.°_.10—4—

c+10-e, h
fyq: Resistencia de calculo del acero, en kg / cm?

€o

c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considerada, en cm.
l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual al, = k.1, en cm.

c) Excentricidad total o de calculo. - La seccion debera ser dimensionada para

una excentricidad total igual a:
er = €, t efc

2.4.3.5.Célculo de la Armadura Longitudinal
Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm y se situaran en
las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

Ng -er
W=
h-b2-fq
Axial reducido:
Ng
V="
h-b-fy
De los dbacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w (Véase Anexo A-1).14
f
A,=w-b-h- «d
fya

2.4.3.6.Célculo de la Armadura transversal
Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos

sera:

14 Jiménez Montoya. Hormigdon Armado. (142 edicién). Apartado 17.3-1.
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b o h (el de menor dimensién)
5115«
¢de la armadura longitudinal

El diametro del estribo sera:

1
q)Estribo > Z * (bde la armadura longitudinal

6 mm

2.4.4. Fundaciones

Constituyen los subsistemas de cualquier edificacion que transmiten directamente las
cargas de esta hacia el suelo o terreno; su funcion es distribuir las cargas del edificio,
dispersandolas en el suelo adyacente, de modo que éste y los materiales que los
sostienen tengan suficiente fuerza y rigidez para soportarlas sin sufrir deformaciones
excesivas.

2.4.4.1.Presion de apoyo del suelo en base de las zapatas

Para zapatas que descansan sobre suelos granulares gruesos, la presion es mayor en el
centro de la zapata y disminuye hacia el perimetro. En contraste, en suelos arcillosos
las presiones son mayores cerca del borde que en el centro de la zapata, puesto que en
este tipo de suelos la carga produce una resistencia a cortante alrededor del perimetro,
la cual se adiciona a la presion hacia arriba.

a) Supuesta, b) Real para suelos granulares  ¢) Real para suelos cohesivos.

Figura 2. 6. Presiones de contacto en diferentes tipos de suelo
P P P
g’ T [ | ¥ m W} 4

T ) ©

Fuente: Disefio de estructuras de Concreto” Arthur H. Nilson
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Si la carga esta aplicada excéntricamente a la zapata con respecto al centro de gravedad
de ésta, se supone que la presion del suelo varia uniformemente en proporcion al
momento.

2.4.4.2.Zapatas aisladas

En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser h, = h/3 y no menor
que 25 centimetros. El &ngulo de inclinacion suele tomarse g < 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 hormigén es muy dificil.*°

a) Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada. - Las
dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funcién de la tension
admisible para el terreno:

N+P
b - Cum

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En
principio, para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N.

Por razones economicas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de
cortante. Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar

para el canto Gtil d valores inferiores al mayor de los siguientes:

ao.bo a.b _ ao+b0 k — 4.fvd
4 2.k-1 4 Yf-Oadm

d1=

dz _ 2.(a—ap)

4+k
2.(b—b
d; = 2020 foq = 0.5.\/Tq (kg/
cm?)

b) Determinacion de las armaduras de traccion. - En el caso de zapatas flexibles
(aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la condicion v > 2 xh), la

determinacion de la armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion

15 calavera J. Calculo de Estructuras de Cimentacién Capitulo |.
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en ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas, abacos y formulas
simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones distanciadas de los paramentos del
soporte de hormigén, 0.15 * a, y 0.15 * by, respectivamente.

El momento de célculo en la seccidn en el caso mas general de zapatas con carga
excentrica, es:

a—a 2 nmn 1
My = b.( > °+ 0,15.a0) . [E.O'ld + 3 (Gmax‘d - Gld)]

Las tensiones opaxq Y 014 Se Obtienen a partir de los esfuerzos mayorados del pilar,

sin tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional
elastico.

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b. d, puede determinarse
mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1.5.v. En el caso més frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

comoda la férmula simplificada:

— Mcd
b=y a2ty

w=pu(l+p U=Af3=wb.dfy
No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superioresa 0,01 (p < 0,01), por
consideraciones de adherencia.

Figura 2. 7. Zapata aislada con carga excéntrica en las dos direcciones

N.
1
b = ’ )_“9
| M ;
f)—_f—b ”:::::_ e D 2
Z_ - T o
Zl 7 a - -
rd /// -7
3l B |
S]]

Fuente: Jiménez Montoya. Hormigén Armado. Apartado



44

2.4.5. Losa reticular
Se trata aqui, de placas constituidas por nervios unidos monoliticamente a una losa de

compresion.

Se distinguen dos (2) tipos de placas aligeradas: las que llevan nervios de rigidizacion,
en dos (2) o méas direcciones, constituyendo una reticula y las que poseen nervios
paralelos y en una sola direccidn. A estas ultimas se las suele designar con el nombre
de placas nervadas y a las primeras con el de placas aligeradas reticulares, o

simplemente aligeradas.

2.4.5.1.Disefio a flexién

Determinacion de la altura de la losa reticular:

Jiménez Montoya Florentino regalado CBH-87
L L L L
hLRZE ZShLRS% hLRZZ_S
hmin
hig =
LR =0.58
¥ Lados continuos + (X LAdos discontinuos). 1,25
hmin = 200 +2,5cm

h= hLR - hcarpeta de compresion

Ancho de nervio by :
bn>hr/35
Esto es:

Condiciones para el disefio:

h;r = 3,5.by . by = Ancho de nevio

La norma admite como didmetro minimo hasta 8mm, pero a fin de evitar desproporcion

en los refuerzos, se asumird como armadura base 2 barras de 10mm:

Recubrimiento mecénico rm:
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(Dbase
2

rm = < I'pinimo T Dbase T

Figura 2. 8. Recubrimiento mecanico en nervios

Armadura base

/f

= I
e 7 ]
% Fmin

Fuente: Elaboracion propia
De acuerdo lo establecido en la norma se deben cumplir los siguientes parametros:*®
Ancho de nervio:

Espesor de losa: (carpeta de compresion)

e, > 3cm
Relacion canto/luz:

h
% > 0,036 cm

Separacion entre luz libre de nervios:

s; < 100 cm

Segun la norma espafiola EHE-08 La cuantia minima en nervios es:!’

Cuantia minima > 3°/,, cm
As min = 30/00- b.h

Con la armadura base, en cada nervio:
¢base = 10 cm

Ancho analizado 1m :

16 Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 9.4.5.3.
MInstruccion de hormigén estructural EHE-08 Pag.197
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Basado en:

Figura 2. 9. Diagrama rectangular

0,85 fcd

I‘b

Fuente: Elaboracion propia

De la ecuacion:

_F
A
donde:
o=fyd
A=As (Area del acero)
F=fyd.As
F=Fs=fyd.As

Para un disefio 6ptimo lo que se busca es que Fs = Nc: de manera que el acero y el

hormigon tengan la misma fuerza de traccién y compresidn respectivamente, por tanto:
Pero:
Nc = Volumen del paralepipedo
Nc=0,85.fcd.b.y
Momento de disefio Md:
Mazp10 sN=Nc.Z
y

Mda¢10 v = Nc.(hir —rm - -



De los momentos conocidos en cada banda (o franja) a cada nervio le corresponde;

por una simple regla:
1410 =0,785 cm2 —  Md2¢$10c/N KN
As cm2 —  Mto. KN
2.4.5.2.Disefo a cortante.
Fuerza cortante que acttia sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante:
Vg =q.lv.1m
Resistencia a corte convencional del hormigén:
f,q = 0.50./f.q = Vc
Contribucién del hormigén al esfuerzo cortante en la losa en un metro de ancho:
Veu = fuq-b.d
Llevando a esfuerzos los cortantes:
Verificar que:
Vc >V, Cumple
Entonces No requiere armadura de corte
2.4.5.3.Punzonamiento
Si cumple la condicion:

_ B.fsd <
Tsd = ul.d = Trd

Entonces No requiere armadura por punzonamiento®8

Donde:

18 Jiménez Montoya. Hormigdn Armado. (142 edicién). Apartado 20.13.
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tsd = Tension nominal en el perimetro de critico
Fsd = Esfuerzo por punzonamiento de calculo (Normal)
B = Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de la carga

B = 1,15 para soportes interiores
B = 1,40 para soportes de borde
B = 1,50 para soportes de esquina

pl = Perimetro critico
d = Canto util medio de la losa
trd = Tension maxima resistente en el perimetro critico

Para la tension maxima resistente por el hormigdn en el perimetro critico puede

tomarse el valor:

fzoo
Tq=012.( 1+ R 3/100. p. fck

Donde:
p = La media geométrica de las cuantias en dos direcciones ortogonales.

Reemplazando en las ecuaciones:

Trd Y Tsd

Finalmente:

Trd > Tsd
Si cumple, No requiere armadura por punzonamiento.

2.4.6. Escaleras
La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que

se tiene acceso a plantas de distinto nivel.
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Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.'®

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
halle, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El
error cometido en esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en

proyeccion horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.

2.4.6.1.Diseno de armado longitudinal
Para la determinacion de la armadura positiva y negativa se realizara el

mismo procedimiento.

» Determinacion del Canto util d=t—-r
» Momento reducido de calculo Uug = Md
d = pgzfe
, . f
» Cuantia geométrica calculada As = wg,.bw. d.é

» Cuantia Geométrica minima en traccion es 2,8 por mil para un CH-500
Amin = 0,0028.bw.d
El &rea de acero se asume como la mayor entre la minima geométrica y

la calculada.
2.4.7. Rampa

Una rampa es un plano inclinado, un elemento arquitecténico que tiene la funcién de

comunicar dos planos de distinto nivel, de modo que se salve una diferencia de altura

19 http://fama2.us.es/earq/mdd/construccionl/Temas/anexo/tema20/Apuntes.pdf


http://fama2.us.es/earq/mdd/construccion1/Temas/anexo/tema20/Apuntes.pdf
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en determinado espacio. En geometria descriptiva las rampas pueden clasificarse en

dos tipos: rampas planas o rampas helicoidales.

Las rampas pueden ser utilizadas, tanto en la construccion de aceras, accesos a edificios
o incluso medios de transporte publico, como una alternativa a las escaleras para
facilitar la locomocién de personas discapacitadas o con movilidad reducida. Las
rampas sirven también para colocar y retirar embarcaciones del agua. En general, todo

tipo de rampas sirve para subir o bajar cargas disminuyendo los esfuerzos

Segun Ibnorca Norma Boliviana NB 1220005 Accesibilidad de las personas con
discapacidad al medio fisico - Edificios y espacios urbanos - Rampas fijas adecuadas

y basicas el ancho minimo para ramplas ubicadas en edificios y espacios urbanos

2.5.ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO
Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una
evaluacion del proyecto. A manera de referencia se presentan las siguientes:
e Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las
especificaciones técnicas.
e Determinar los precios unitarios para la elaboracion del proyecto.
o Determinar el presupuesto general del proyecto.

e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucién del proyecto.

2.6.ESPECIFICACIONES TECNICAS

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccién
de obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los
acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:%°

e Definicién

20 Ministerio de Desarrollo Econdmico Viceministerio de Desarrollo Urbano y Vivienda -Guia
boliviana de supervision de obras para la construccion de viviendas
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e Materiales, herramientas y equipo.

e Método constructivo.

e Disposiciones administrativas.

e Medicion y forma de pago.
2.7.PRECIOS UNITARIOS
Para poder estimar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
computo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades
definidas para una unidad determinada, le corresponda un precio unitario que nos

determine el costo parcial de la misma.?*
Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

a) Costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

C) Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.
d) Gastos generales.

e) Utilidad.

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al

que adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomado en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como
herramientas menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA,
como gastos generales el 7% y como utilidad el 7%. Para los impuestos se tomo un
valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09 %.

2.8.COMPUTOS METRICOS
Los computos metricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de

formulas geométricas y trigonométricas.

21 Verela Leopoldo A. Ingenieria de Costos Teoria y Practica En Construccion (2009)
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2.9.PRESUPUESTO.

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los
elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacion
mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.10. PLANEAMIENTO Y CRONOGRAMA

Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas y
tipoldgicas, pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos muy diferentes.

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
gjecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas
de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado.

Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a
Veces es necesario reprogramar y replantear.

Las técnicas mas cominmente usadas en la programacion de una obra son:

e Diagrama de Barras.

e Curvas de produccion acumulada.

e Método de la Ruta Critica (Critical Path Method, CPM).

e PERT (Program Evaluation Review Technique).

e Diagrama de Tiempo y espacio.

Para el presente proyecto se selecciond la técnica del Diagrama de GANTT 6 Diagrama

de Barras.
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CAPITULO I
3. INGENIERIA DEL PROYECTO
Obteniendo el plano arquitectonico y el informe correspondiente al estudio de suelos
en la zona donde se desplazara el proyecto, procedemos al respectivo calculo

estructural de la infraestructura.

3.1. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO
El levantamiento topografico fue realizado con estacion total y de éste se obtienen las

curvas de nivel elaborados con coordenadas de levantamiento en anexo Al.

Figura 3. 1. Plano Curvas de nivel

o .
f/fﬂbfi%‘w Deposi
7. nuev. .

construccidn  Dorrfiitotio,
7771 cocina de

J =

. maes

Fuente: Elaboracion propia.
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Topogréaficamente se considera una superficie semiplano con un desnivel maximo de

2 m, el area del levantamiento es 4 901,98 m? y el perimetro 1 063,80 m.
3.2. ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS
3.2.1. Determinacion del estudio de suelo
la profundidad que requiere los sondeos se debe determinar cuando Ao, (esfuerzo de

. . 1 . - -,
incremento) es igual a 75d (g = esfuerzo neto estimado sobre la cimentacion).

L=t 3g0168=38216 %9
10°9 7 107297 0P° T 2040 T

Donde la profundidad D =2,85m
Detalle de calculo ver Anexo A-2.1
3.2.2. Resultados de estudio de suelo

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST).

Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, ubicados en lugares estratégicos del terreno, con

profundidades variables con dimensiones de seccion 1.5 x 1.5 m.

Figura 3. 2. Ubicacion de los pozos de estudio de suelos

\ / Pozo 2 /

UBICACION
DE NUEVA CONST:

\}
!
-
o
N
o
e

|’ 1 \
] A\
,' A- \
f )
/ / {

Fuente: Elaboracion propia.
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El estudio de suelos fue elaborado por la empresa consultora y constructora CEPAS,

dando como resultado lo que se indica a continuacion.

Tabla 3. 1. Caracteristicas del suelo

N° de | Profundidad Tipo de suelo SUCS Resistencia
pozo Admisible
1 0,00-2,00 m | SP=Suelo que estan compuestos de arena, | 0,90 Kg/cm?
suelen ser arenas mal graduadas con poco
fino o sin él.
1 0,00-4,00 m SM=Suelo que estdn compuestos 1,94 Kg/cm?
esencialmente de arena, con pequefia
cantidad de arcilla grasa coloidal o limo.
2 0,00-2,50 m SM=Suelo que estan compuestos 1,10 Kg/cm?
esencialmente de arena, con pequefia
cantidad de arcilla grasa coloidal o limo.
2 0,00-4,00m SM=Suelo que estan compuestos 2,00 Kg/cm?
esencialmente de arena, con pequefia
cantidad de arcilla grasa coloidal o limo.

Fuente: Elaboracion propia

Para el presente proyecto se tomard como medida de seguridad la resistencia mas

desfavorable, como resultado se tiene el pozo Nro. 1, con una capacidad portante de
0.90 Kg/cm?.

Con la informacion Proporcionada del suelo en estudio se elaboro el siguiente perfil

estratigrafico del suelo. Célculos elaborados mostrados en anexo A2.




Figura 3. 3. Descripcion gréafica

150 m

2,00 m

5PT
+ -

T

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3. 4. Perfil geotécnico de pozos

0,00- - - = 4= r————— - o= = - -

SP=Suelo
compuestos d

Punto de
ensayo

que estan
e arena, suelen

ser arenas mal graduadas con

£
o |* . .
=N poco fino o sin él.
N . *_ f
Lt .
- : ‘« .
oo d S N
200 @[, Penetracion de guia
ol LT B
* yo SPT

i

Fuente: Elaboracion propia.

56



57

3.3. ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico de la Unidad Educativa de Salinas, fue elaborado por el cuerpo
técnico de Gobierno autbnomo Municipal de Entre Rios provincia O"Connor de la

Ciudad de Tarija y proporcionado por él mismo.

El presente proyecto tiene un area de 486.52 m? por planta y un perimetro de 130.32

m.

Para mas detalles de los planos arquitectonicos ver anexos 13.

3.4. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL
En consecuencia, con lo establecido en el perfil de proyecto en tanto como en el analisis
de suelo del presente proyecto se cita a continuacion los elementos estructurales que se

disefian.

» Estructura de sustentacion de la cubierta, cercha metélica y losa casetonada.

» Estructura de sustentacion de la edificacion aporticada con elementos
estructurales de H°A®.

» Losa casetonada.

» Cimentacién mediante zapatas aisladas de H°A®.

Figura 3. 5. Planteamiento estructural

] =

_Cubierta ﬁ%%%q

| 11 Tl |
casetonadla

‘ Enfre piso de loga

I I | | T T
=—=L casetonatia

| [ [IColfma b I
, = hormigon armagio e A

I Za@ta aislada ||

Fuente: Elaboracion propia
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Para el calculo a favor de la seguridad y de este modo garantizar una mejor estabilidad

de la estructura utilizamos el resultado obtenido del sondeo de pozo 1 el suelo se tiene

que la capacidad portante del suelo es de 0,90 C%.

3.4.1.

Datos generales del proyecto

Para el disefio de los elementos estructurales se empelo el método de los estados limites

ultimo empleando el Codigo Boliviano del Hormigon Armado CBH-87, por tanto

ademas de los materiales empleados, se deben definir los coeficientes de minoracion

de resistencias y mayoracion de cargas.

>

3.4.2.

Normativa de disefio empleada

Cadigo Boliviano del Hormigon Armado

Coeficientes de minoracion de resistencias de los materiales
ve=15 (Hormigon)

vs =1.15 (Acero)

Coeficiente de mayoracion de las cargas

vi=1.6 (Fuerzas)

Materiales empleados.

Para el disefio de los elementos estructurales, se emplearon los materiales tipicos que

conforman el hormig6n armado, presentado éstos las siguientes caracteristicas.

Materiales empleados en el hormigon armado

fek = 250 ﬁ (Resistencia caracteristica del hormigdn en compresion)

k; . . - .
fyx =5000 Cﬁ (Resistencia caracteristica del acero en traccion)

Nivel de control en la ejecucion

El nivel de control en la ejecucion de los diferentes elementos de hormigén

armado para el proyecto es el control normal.
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3.5. ANALISIS DE CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL

Para el analisis, calculo y disefio estructural se empleara el paquete computarizado
CYPECAD, se procedera a la verificacion manual de los elementos estructurales méas
solicitados en base a la normativa vigente en nuestro pais, el Codigo Boliviano del
Hormigdén Armado CBH-87.

3.5.1. Cargas consideradas sobre la estructura
Se determinaran dos tipos de cargas:
a) Cargas permanentes

e Peso propio del forjado
Se optara por una losa reticular con complemento de plastoformo por ser una opcién

conveniente en el aspecto econémico y técnico.

Podemos calcular la carga muerta adicional que se introducird al programa
CYPECAD, debido a que el programa solo toma en cuenta el peso propio de los
elementos estructurales., por lo tanto, se necesita calcular el peso debido al
revestimiento ceramico, sobre piso para el cerdmico y cielo falso para introducirlos en

dicho programa.

e Peso del sobre piso y acabados forjado (cubierta losa reticular)
1. Carpeta de nivelacion de hormigén

— _ kg
h=3,5cm y= 2100 —
Peso carpeta de nivelacion = 73,50 cl:n_gz

2. El peso del revestimiento ceramico

- - kg
h=1cm v =1800 —=
Peso Cerdmico = 18 <&
cm

3. Mortero para ceramico
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h=1cm v = 1500 ~&
cm
L - _ kg
Mortero para ceramico = 15 —
cm

4. Peso Cielo razo

- — kg
h=2cm v =1250 —=%
. _ kg
Peso cielo razo = 25 —=
cm

Al programa se introduce la siguiente carga:

CM = 73'501(_% + 18k—g2+ 15k—g2+ 25k—‘°°; = 131,51(_5;
m m m m m
Por seguridad se adopta: —» CM=131,5 c‘%

Este valor de carga de sobre pisos y acabados se adjunta a la carga muerta que ya se

toma en cuenta en la carga de la losa casetonada.

e Peso propio de vigas
El programa CYPECAD calcula el peso propio de las vigas.

e Peso de muros mas revoques

Muro de ladrillo 6 huecos con revoque de cemento, e=15cm

Peso de muro por m? = 155 &
m
Muro 1, altura muro = 3m P=465 %

Muro 2, altura muro = 3,05m P=47275 %

e Carga del barandado del balcén

Pasamanos de tubo galvanizado

Qt barandado = 25 k—nf

Para mayor detalle de las cargas ver anexo A-3
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e Carga actuante de tanque elevado
QTanque: 2000 kg

Para mayor detalle de célculo de las cargas ver anexo A-3.5
b) Cargas accidentales

e Sobrecarga en la losa reticular

Tabla 3. 2. Sobrecargas de uso

E. Edificios docentes kg

mZ2

Aulas, despachos y comedores 300

Escaleras y accesos 400
Balcones volados Segln art. 3.5

Fuente: norma NBE-AE/88

3.5.2. Recubrimientos. Estado limite de durabilidad

Recubrimiento minimo:

I'min = 20 mm (ver anexo A.4.9)

Clase de exposicion de la estructura:
Normal; humedad media; clase Ilb (Ver anexo A.4.10)
Recubrimiento nominal:
Tnom = 'min ¥ Ar ;  Ar = 10 mm (sin comtrol intenso)

I'nom = 20 +10 = 30 mm
3.5.3. Verificacion de los elementos de la estructura.
Se realizara la comprobacion de los siguientes elementos estructurales.

3.5.3.1. Diseno de cubierta metalica

» Especificaciones de la cercha

Angulo de inclinacion en grados lado derecho e izquierdo = 17,28°

Separacién de las cerchas = 3,05 m



» Cargas que actuan en la cubierta
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Las cargas que actdan en la cubierta descargan en la cercha y esto recibe en el nudo

debido al peso propio de la calamina, cercha, largueros, correas y sobrecarga de disefio.

3.3.Detallamiento de carga ver anexo A-3 (3.3. Cargas que actian en la cubierta)

Se cuenta con los siguientes datos:

Tabla 3. 3. Resumen de fuerzas actuantes

Nudo | Carga puntual en el nudo

(kg)

274,40

548,80

548,80

548,80

gl B~ W N -

274,40

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3. 6. Cercha con cargas idealizadas

l

% 548,80 kg
548,80 kg 548,80 kg
274,40 kg 274,40 kg
1 i 8 é

¢

Fuente: Elaboracion propia

T



Esfuerzos internos de compresién y traccién de la cercha tipo

Tabla 3. 4. Fuerzas internas de la cercha solicitada

Barra | Unidad Fuerza axial

1-2 kg 2771,08 Compresion
2-3 kg 1847,37 Compresion
3-4 kg 1847,37 Compresion
4-5 kg 2771,08 Compresion
1-6 kg 2646,03 Traccion
6-7 kg 2646,03 Traccion
7-8 kg 2646,03 Traccion
8-5 kg 2646,03 Traccion
2-6 kg 0

3-7 kg 548,78 Traccion
4-8 kg 0

2-7 kg 923,68 Compresion
7-4 kg 923,68 Compresion

Fuente: Elaboracion propia

Reacciones externas
Apoyo movil Rv = 1097,60 kg
Apoyo fijo Rv =1097,60 kg

3.5.3.1.1. Comprobaciones manuales
» Verificacion a compresion del elemento con mayor solicitacion barra 4 —5

cuerda superior
Fuerza axial a compresion P =2771,08 kg
Longitud de la barra L=1,178 m

Propiedades del material A-36



64

Tension de fluencia Fy = 36 ksi = 2530 %
Tension de ruptura Fr = 4080 ~&

cm
Modulo de elasticidad E = 29000 ksi = 2100000 -

Factor de resistencia a compresion ¢c = 0,90
Perfil tipo cajon 80X40X2

Figura 3. 7. Caracteristicas geométricas del perfil sometido a compresion

; 'Ib 40 '| Dimensién vertical del perfil: 80.0 mm
& Dimensién horizontal del perfil: ~ 40.0 mm
Espesor: 2.0 mm
Radio de acuerdo interior: 2.0 mm
Area seccion: 453 cm?
Inercia flexion lyy: 3729 cm4
Médulo plastico Zyy: 11.60 cm®
- Inercia flexién lzz: 12.69 cm4
Médulo plastico Zzz: 717 cm®
Inercia a torsion: 30.87 cm4
Médulo de alabeo: 10.19 cmb

Fuente: Paquete estructural Cypecad

Radio de giro

k= 2,869 cm ry=1,674 cm

Razo6n de esbeltez

kL
1{=TSZOO
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para estructuras triangulares cuyos elementos se consideran con extremos articulados

K=1
L=1,178m
£=70,382 < 200 ok cumple!

Resistencia de compresion nominal

Pn =F.. Aq
n’.E n2.2100000 kg
Fe = 5 = 5 = 4183,99 —
(Q) (1.1,178.100) cm
r 1,674

Fy 2530 kg
For = (O,658Fe>.fy = (0,6584183.995).2530 = 1965.28 —
cm

Pn = 8898.21 kg

Debe cumplir que: ve
¢.Pn > Pu
8008.38 = 2771,08
Cumple la condicion a compresion

» Verificacion a traccion del elemento con mayor solicitacion barra 7 — 8 cuerda

inferior
Fuerza axial a compresion P =2646,03 kg
Longitud de la barra L=1,125m
Factor de resistencia a traccion ¢1 = 0,90
Factor de resistencia a traccion ¢2 = 0.75 (por rotura)

Factor de corte directo U=0,85



Para llegar a un perfil adecuado de disefio, se ha realizado el calculo mediante
tentativas de la cual tenemos:
Perfil tipo cajon 80X40X2

Figura 3. 8. Caracteristicas geométricas del perfil sometido a traccién

3 ,i‘ 40 ,i Dimensién vertical del perfil: 80.0 mm
iz Dimensién horizontal del perfil: ~ 40.0 mm
Espesor: 2.0 mm
Radio de acuerdo interior: 2.0 mm
Area seccién: 453 cm?
Inercia flexidn lyy: 3729 cm4
Médulo plastico Zyy: 11.60 cm®
- Inercia flexién Izz: 12.69 cm4
Médulo plastico Zzz: 717 cm®
Inercia a torsidn: 30.87 cm4
Médulo de alabeo: 10.19 cmb

Fuente: Paquete estructural Cypecad

Radio de giro

r« = 2,869 cm ry=1,674 cm

Area de seccién minima

4 Pu_ 264603 .
min = & Fy ~ 0,00.2800 -~ o0
Radio de giro minimo
R _ L _ 1,125.100 0,375
min =300~ 300 0™
Comprobacion con la seccion
A= Amin

4,53 cm? > 1,060 cm?
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r= Rmin

2,869 cm = 0,375 cm

Comprobacion a la fluencia
Pn = Fy.A = 2800.4,53 = 12684 kg
¢.Pn =0,90.12684 = 11415,60 kg
¢.Pn > Pu
11415,60 kg > 2646,03 kg
Comprobacion a la rotura
Pn = Fu. Ae
Ae = U.A = 0,85.4,53 = 3,85 cm?
Pn = 4080.3,85 = 15710,040 kg
$.Pn = 0,75.15710,040 = 11782,53 kg
¢.Pn > Pu
11782,53kg > 2646,03 kg

Relacion de esbeltez

L _ 1125100 _ 200
ry 1,674 ~
67,216 < 300

> Verificacion de las correas en flexidon asimétrica

El célculo de carga en correas son mostradas en anexo A-3 (3.4.Cargas actuantes en

correa)

Carga sobre correas



kg kg
Wux = Ux.s = 64,03 — Wuy = Uy.s = 205,81 —

m m

Momento ultimo
~ Wu.l?
Y778
Mux = 74,455 kg.m Muy = 59,830 kg.m

Verificacion de la seccién
Propiedades del material A-36
Factor de resistencia ¢1=0.90
Modulo plastico x Zx=259cm3
Modulo plastico y Zy =7.61cm?

Perfil tipo costanera 120x50x15x2

Figura 3. 9. Caracteristicas geométricas del perfil sometido a flexion

. 1 20 f Canto total: 120.0 mm
I Canto del ala: 50.0 mm
] Canto rigidizador: 15.0 mm
Espesor: 2.0 mm
Radio de acuerdo interior: 2.0 mm
Area seccion: 473 cm?
Inercia flexion lyy: 105.72 cm4
& Inercia flexién Izz: 15.93 cmd
Inercia a torsion: 0.06 cm4
Mddulo de alabeo: 472 62 cmb
2
T

Fuente: Paquete estructural Cypecad
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Momento nominal
Mnx = Fy.Zx = 65527 kg.cm
Mny = Fy.Zy = 19253,30 kg.cm
Verificacion de resistencia

Mux Muy
+ <1
¢.Mnx  ¢. Mny

0472 <1 Cumple la resistencia

Verificacion a deflexion

L
frax = 355 = 1016
5 wyy. L
=—. 7
384 EL 0P
f < finax

El disefio de las uniones soldadas y el disefio de placa de apoyo se encuentran en la

parte de anexos, para mas detalles ver (anexo N° 7)

3.5.3.2. Disefio de la losa reticular (Casetén perdido con plastoformo)

3.5.3.2.1. Dimensionamiento de la losa reticular

Dimensiones de la losa reticular, con luces de 6,33 m y 11,85 m

> Altura de la losa reticular:

6,33 + 11,85
Lpromedio = f =9,09
Jiménez Montoya Florentino regalado CBH-87
L 9,09 L L L _ 909
hip 25 = 55 22 SR S5 hir 225 = %5
h g = 0,364 m 209 < g <22 h g = 0,325 m

24 20

69
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0,378m < h; < 0,455m

¥ Lados continuos + (X LAdos discontinuos). 1,25

h. =
min 200
+ 2,5 cm
(11,85+6,33)+(11,85+6,33).1,25
hmin = 200 + 2,5 cm

hpin = 22,95 cm

hpin 22,95
hLRzﬁz Stg = 3957 cm

Se asumira un hr =40 cm
» Separacion entre nervios:
Florentino regalado - CBH-87
Separacién de nervios no debe ser mayor a 1m - Separacion maxima entre nervios 1 m
Para el proyecto sumiremos una separacion de 50 cm.

> Espesor de la losa de compresion:

Florentino regalado CBH-87
3em<e<I10cm e>3cmo—===2=5cm
10 10
Apartado 5.8 pag. 36 Apartado 9.4.5.3. pag. 134

Se asumira un espesor de 5 cm

> Base de nervio:

Florentino regalado CBH-87 ACI
b>7cm b>7cm b>hr/3,5
b>40/4 b>40/4 b>40/3,5
b =10cm b =10cm b =11,42cm

Se adoptara una base del nervio de 10 cm



» Recubrimiento mecanico rm:

Q)base
I'm =< TI'nom + (Dbase +

3.3.1.2.Dimensiones de la losa reticular
Parametros:

Espesor de la losa de compresion:

Altura de nervio:

Canto Total:

Base de nervio:

Separacidn entre nervios:

Luz libre entre nervios:

Longitud mayor de la losa:
Recubrimiento:

Altura util de la losa:
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1
=3+O,6+§=4,1cm

e=5cm
h=35cm
hLr =40 cm
bw=10cm
l1=40cm
I=50cm
L=615cm
rm=4cm

d=36cm

Figura 3.10. Parametros geométricos de la losa reticular

10 cm 40 cm

50 cm

Fuente: Elaboracion propia

» Disefio a flexion armadura positiva (Método Resistencia de Materiales)

La cuantia minima en nervios es:
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Cuantia minima >3 / 1000

Asmin >3/1000 . by . h = 1,20 cm?

Equivalente a:

2@10mm=2.0,785 = 1,57 cm? > Asmin= 1,20 cm? cumple!
Armadura base en cada nervio:

Se asumira como armadura base, 2 barras de @ = 10mm

Ancho analizado 1m:

Figura 3. 11. Seccién analizada de la losa reticular

5cm
¥

1 100 cm

k 4

Fuente: Elaboracion propia

4 g 10 mm = 3,14cm?

De la cuantia basica de resistencia de materiales:
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Donde:
F = fyd. As

Del grafico “diagrama rectangular’:

5000
Fs = fydAS = E 3,14 = 13652,18 Kg

Para un disefio 6ptimo lo que se busca es que Fs = Nc: de manera que el acero y el

hormigon tengan la misma fuerza de traccidén y compresion respectivamente, por tanto:
Nc =Fs
Pero:
Nc = Volumen del paralelepipedo =0,85.fcd.b .y
De donde despejando y obtenemos el resultado siguiente:
y=096cm = 1cm
Momento de disefio Md:
Mdsc/n=NcC.Z

Md2gc/n = NC -(hLR— rm —y/2)
Mdzsc/n =13652,18 .(40 — 4 — 1/ 2)=491478,70 % m

Esto significa que:

o
o]

1910mm=0,785cm? —  Resiste: 491478,70/4 = 122869,62 —-m

o
o]

2 3 10mm = 1,57 cm? —  Resiste: 491478,70/2 = 245739,24 —-m

3 g 10mm = 2,355 cm? —  Resiste: 3.122869,62 = 368608,86 %.m

En caso de ser necesario, se afiadiran didmetros mayores en bandas o franjas en las que

los momentos sean elevados.



74

» Disefio a flexion armadura positiva (método de los coeficientes)

Para determinar los momentos y deformaciones en la losa se empleara el método del
analisis matricial de estructura, (Gnicamente para el calculo de los momentos y

deformaciones).
Altura equivalente del forjado reticular:

La altura equivalente o peralte equivalente de la losa reticular se calcula determinando

la altura de una losa maciza que tenga la misma inercia que la losa nervada en cuestion.

Altura equivalente e inercia constante:

Figura 3. 12. Viga en T analizada y seccién equivalente

0,05m Al

A2
0.35m Yg

020m  ,0,10m , 020m
1 T 1

—

Fuente: Elaboracion propia

v - YA *Y; 5.50.37,5+10.35.17,5
g A 5.50 + 10.35

= 25.83cm

3 3

2
D + (50.5).11,67% + n

5
=3 (I + (d2.A)) = + (10.35). 8,332

Iy = 94583,34 cm?

b.h3 50.h3
= 94583,34 =

1= 12

heq = 28,31 cm
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Peso actuante en losa

Peso de la losa de compresion:
kg
W =1.1.0,05. 2500 = 125 —
Peso de los nervios:

Wn=(2.0,10.0,35.1+2.08.0,10.0,35) . 2500 = 315 &

Peso propio de la losa: G =440 %
Sobre carga de uso: Q=300 %

Carga de disefio a considerar:
— — kg
q=16.G+16.Q=1184—¢
Modulo de elasticidad del hormigén:
E=31x105&
cm
» Disefio a flexion:

Se verifica segln los casos que nos presentan las tablas de coeficientes para losas

reticulares.

Caso 6, formulas en anexo A-4.4. coeficientes para losas.
Con:

Lx = 4.5 m lado de menor longitud

Ly = 6.15 m lado de mayor longitud

La relacion:

Lx 633 053
Ly 11,85

De la tabla anterior se obtiene los siguientes datos:
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6=170630 ; my—=1344 ; my+=77570 : my—=772,70 ; my+= 247,90

Con los que se obtiene los resultados siguientes:

4

Lx
A= 0,0001 'q'S'E.h3 =0,0019 m

2 kg
My_ = 0,0001.q. my_.LX = 6376,14 E.m

2 kg
My, = 0,0001.q.my,. L% = 3680,04 —m

2 kg
M,_ = 0,0001.q.m,_.L2 = 3665,81 —m

2 kg
M,; = 0,0001.q.my,.L% = 1176,07 e

En adelante el procedimiento de calculo sigue como explica la norma CBH-87:

Armadura longitudinal

hf 1 21
T =0125 ;+—==363 ; ——=3165

Para los valores anteriores: de la tabla Viga T multiples de la norma Boliviana CBH-

87 (ver anexo tabla A-4.5.) se tiene:

K=1
be =k.(b-bw) + bw= 50 cm
be =2.b1+bw= 50 cm be < menor valor
b1 < 8ht— b1=40 cm se adopta un be =50cm
Se debe comprobar
bw>1/8 . (h-hf) => 10> 4370k! ; 1<12.b = 50 <600 ok!

Momento resistente de la losa:

Mo = 085fcdbehf(d'05hf)



Mo=1204190,75 kg.cm

Momento de disefio:
Md = My. = 3680,04 % m
Verificacion Md < Mo
33680.04008,68 . m < 12041,90 . m

Armadura necesaria:

—d|1- |1 Md = 1,20
y==u 0,425.bg. dZ.Foq | 5™

As=0,85. be . y. fcd/fyd

As = 1,93 cm? para el momento de disefio

De manera similar para:
My =6376,14 >.m — As=338cm’
Mys =3680,04 >.m — As=193cm’
My- =366581 =.m — As=192 cm?

Mg, = 117607-2.m  — As=0.509 cm?

Comprobacion con las areas del proyecto Cype:

As = 3,38 cm?

kg
M,_ = 6376,14 —=.m— .
y- = 6376,14 7/ As cype=4,52 cm?  2¢12 c/Nervio

As = 1,92 cm?

_ kg
My- = 366581 J°.m = Aqcune=201cm? 208 c/Nervio
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> Disefio a cortante en la seccion critica

Figura 3. 13. Seccidn de la cortante

- Ly -
i
r ' . y Lx
| g w7
Longitud de carga & - 100 |
-}
Longitud de critica \ - : 4 . |
\ ' Seccion de disefio

Fuente: Elaboracion propia

Datos:
q=1184 % Carga de disefio
L=11,85m Longitud de la losa inter eje
bviga=0.25m Base de la viga
bw=0.10 m Ancho de nervios
by 0,25
1= Vz‘ga+d= +0,40 = 0,52 m
11,85
Iv= > —0,52=54m

Fuerzas cortantes que actian sobre un metro de ancho de la zona critica a

cortante
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Vd=q.Ilv=5227,20 kg
Vd =5227,20 kg para 2 nervios
Vd = 2613,6 kg para 1 nervio
Resistencia cortante convencional del hormigon:
Fvd=05. (fed)®® = 6,52 &
Por lo tanto:
Vcu = fvd. bw . d = 5949,50 kg
Donde:
Vii2<Vcu  Cumple
2613,60 < 5949,50 cumple

El cortante de disefio es menor que el cortante que resiste la seccion por lo que la pieza

no necesita armadura de corte.

» Armadura de reparto por retraccion de fraguado y cambios de

temperatura
Datos:
b seccisn = 100 cm Ancho analizado
N joseta = 5 CM Altura carpeta de compresion

Espaciamiento S mé&ximo entre refuerzos de armadura de reparto segln la normativa
boliviana CBH-87 pag.195. Se colocara una armadura de reparto constituida por barras
separadas como méaximo 30 cm y cuya area As es cm? / m, cumplira la condicion

siguiente:

h _ 200
ASreparto 2 So-a = Q

Smax =30cm
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h=5cm Altura de losa de compresion

fsd = fyk Resistencia de calculo del acero en Mpa

- 200
434,78 — 434,78

ASreparto =50

ASreparto = 0,57 = 0,46 cm?/m

Y el espaciamiento medio para la armadura de reparto para losas reticulares esta dado
por: (segin ROMO P. MARCELO, Temas de hormigén armado. M.Sc. Escuela

politécnica del ejército, Ecuador 2008)

S=5. hioseta = 5.5=25cm
Constructivamente, el espaciamiento adoptado es:

S=25cm < 30 cm

Con lo que la armadura asumida es:

As=496c/ 25 cm= 1,13
2 2
Verificacion: As =113 %2 0,57 %Cumple

Figura 3. 14. Armadura de reparto

25cm , 25cm

|4 K K ¥
A A A A A
. .
7] 5cm ;ﬁ o ° o q\//“
hiLr Armadura de
35 cm reparto
< <
¥ "4 |5
A
50 cm 50 cm

Fuente: Elaboracion propia



81

» Comprobacion de flechas de forjados reticulares

Deflexion admisible para forjados:
La flecha méaxima admisible 1/500, en casos de viga o forjados que vayan a soportar

muros o tabiqueria que han sido construidos con concreto de cemento.

1 6,33

fadm = <o = =45

= 1,26 cm

Deflexion méxima real de la losa:

Areal = 1.01
Verificacion:

Aadm = 1.26 cm > Areal = 1.07cm Cumple
» Verificacion a punzonamiento

Se analizara la seccién correspondiente a la columna 22, que consta de un soporte

interior

Si cumple la condicién

Entonces no requiere armadura por punzonamiento.

Donde:

Tsa = Tension nominal en el perimetro critico.

Fsq = Esfuerzo por punzonamiento de célculo (Normal)

B = Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de la carga
= 1.15 para soportes interiores
B = 1.40 para soportes de borde
B = 1.50 para soportes de esquina

w1 = Perimetro critico

d = Canto atil medio de la losa
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Tra = Tension maxima resistente en el perimetro critico

Para la tension méaxima resistente por el hormigén en el perimetro critico puede

tomarse el valor:

’200
Tq=0.12.( 1+ 4 .3/100. p. fck

Donde:

p = La media geométrica de las cuantias en dos direcciones ortogonales

datos:
a=30cm
a=b=230cm
d=236,5cm

Fsd =24316 kg (Cargas de la losa que concurren a la columna)
B=1,15
Soportes interiores  pl = 4.m.d + 2(ay + by)
Soportes de borde  pl =3.m.d 4+ ay + 2b,
Soportes de esquina pl =m.d+a; +b;
Perimetro critico soportes interiores:
ul = 4.m.365 + 2(300 + 300) = 5786,72 mm

Cuantias en direccion Xy Y:

1281 002
Pr=pa™"
_2010=157 _
PX="70365 "
_2012=226 _
PY="10365

p = ,/px.py = /0,0043.0,0062 = 0,0052
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Fck = 25 N / mm?

Reemplazando en las ecuaciones:

200\ , N
Tq=012.[ 1+ 26 | 1/100.0,0052.25 = 0,49 —

_BFsd_ 11524316981 _ . N
T4 T 578672365 ' mm?

Finalmente se hace la comparacion:
Trqg = 049 > 1,49 =0.13 Cumple

3.5.3.3. Verificacion del disefio estructural de la viga
Por lo tanto, para la verificacion de la viga se selecciona la viga (portico 16) de la
Primera Planta, correspondiente a la columna C25 y C28, la misma que tiene los

siguientes datos generales:
3.5.3.3.1. Armadura longitudinal

Figura 3. 15. Envolvente de momentos flectores viga

\

\\1 90 /¢L-
ii{
-] 1G0g-

C25 C28

Fuente: Programa estructural Cypecad
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Datos:
h=40cm

bw =25 cm

- kg _ fek _ 250 _ ke
fck = 250 — ) fcd = =15 = 166,67 —=

C

fyk = 5000 ~& > fyd = X =30 _ 434783 L&
cm Yy 1,15 cm

Recubrimiento mecanico:
1 1
I'men = om + DTransv + > Drong =3+ 0,8 + > 1=43cm = 4,5cm

d=h-r=40-45=355cm
» Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en columna 22.
Md =-127,66 kN/m = 1276600 kg.cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

B My L 1276600 _ 0243
Hd =y 42 f.q  25.3552.16667
g = 0,243 Pertenece a dominio “ 3”

Entonces:

ulim = 0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero, anexo tabla A-5.1.
Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) del cuadro (ver anexo A-5.3).

ud = 0,243 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,2961
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Determinacion de la armadura: (As)

fq 166,67
As = w.bw.d. =% = 0,2961.25.35,5.

——— = 10,07 cm?
g 4347,83

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028 (ver anexo tabla A-
5.2)

A min = Wi by d = 0,0028.25.35,5 = 2,48 cm?
Como:
As > As min == Areaadoptada As= 10,07 cm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 20 mm
con un area de A ¢20 = 3,142 cm?, @ = 16 mm con un area de Ag 416 = 2,011 cm?
entonces el nimero de barras a usar seran:

2020 mm + 20 16 mm = 2.3,142 + 2.2,011 = 10,302cm?
10,302 > 10,07 cm?

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b,, — (N2 de barras® — 1)@ — 2.1}, _ 25— 2-1.1,6—-(2).2—245
N2 de barras — 1 B 4-1

s = 3,46 cm
Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales

Como la separacion minima entre armaduras principales calculada es de 3,46 cm, se
verificara si ésta cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica

lo siguiente:

1) Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores a:

5
1= E-Darl‘do = 2,12cm

El tamafio méximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2,54 cm).
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3,46cm > 2,12cm  Siendo esto satisfactorio.

2) Ladistancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal
debe ser igual o mayor que los valores siguientes
e 2Cm
e El didmetro de la barra més gruesa — S =20 mm
» Comprobacion de la armadura longitudinal positiva de la viga entre

columnas.
Md=27,19 kN.m =271900 kg.cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

Mg 271900
Hd = 42 f.q  25.3552.166,67

= 0,052

Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro (ver anexo A-5.3).
ud = 0,052 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0,054

Determinacion de la armadura: (As)

A = w.bw.d % = 005425355 207 _ 1 g4cm?
s = w.bw. .de—, 25355 373 = b cm

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028 (ver anexo tabla A-
5.2))

Ag min = Winin- bw-d = 0,0028.25.35,5 = 2,48 cm?
Como:
As < As min —= Areaadoptada As = 2,48 cm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 12 mm

conun areade Ag 12 = 1,546 cm?, @ = 16 mm con un area de Ag 416 = 2,011 cm?

entonces el nUmero de barras a usar seran:

2012mm + 16 10 mm = 2.1,131 + 0,785 = 3,04cm?
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3,04 > 2,48 cm?

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

by, — (N®debarras® — 1)@ — 2.1,y  25—-(2-1).1,2—-1—-24,5
N¢ de barras — 1 N 3—1

S = 6,9 cm
» Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en columna 28.
Md = 30,67 kN.m = 306700 kg.cm

Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

__ Mg __ 306700 .o
Hd =y 42 .y 20.3552.166,67
ud = 0,058 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws = 0,061
Determinacion de la armadura: (As)
Aq = w.bw.d- = 0,061.25.35,5. 227 _ 3 ogem?
s = W.bw. .de— , .25. "4347,83_ ,08cm

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028 (ver anexo tabla A-
5.2))

A min = Wi by d = 0,0028.25.35,5 = 2,48 cm?
Como:
As < As min —= Areaadoptada As = 2,48 cm?

2012mm + @ 10 mm = 2.2,01 + 0,785 = 3,04cm?
3.04 > 2,48 cm?

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

by, — (N®de barras® — 1)@ — 2.1, 20— (2—-1).1,2-1—-24,5
Ne de barras — 1 B 4—-1

s =6,9 cm



3.5.3.3.2.  Armadura transversal
» Calculo de la armadura transversal en el extremo de la viga alado de la

columna 25-28 (portico 16).
r=35cm

d=40cm —3,5cm = 36,5 cm

fd_fck_250 — 16667 kg
C_yc_1,5_ "7 cm?
4= fyk 5000 434783 kg
fy Cyy L1500 T am?
Figura 3. 16. Envolvente fuerza cortante en viga
it
~
Bl

Fuente: Programa estructural Cypecad”

Armadura en el extremo de la viga alado de la columna C25.
Vd = 357,71 kN = 35771 kg

El cortante mayorado (cortante de célculo) sera:

fvd = 0,5.Vfcd = 0,5.,/166,67 = 6,45 kg/cm?

Q

178 A
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Vey <fq.bw.d = 6.45.25.36,5 = 5890,22 kg

Vd < V., Nocumple

35771 Kg <5890,22 Kg (no cumple) Necesita armadura transversal

vd > V,,
Entonces:
Vou = 0,30.fcd.bw.d = 0,30.166,67.25.36,5 = 45625,91 kg
Se tiene:
Voy < Vg < Vo
5890,22 Kg < 35771 Kg < 45625,91 Kg
Por lo tanto:

Vgu = V4 — Vo = 35771 — 5890,22 Kg = 29880,77 Kg

t =100 cm
Ao Vewt _ 2988077100 _ o .
st =0,90.d.fyd _ 0,90.36,54347,83 ™
Calculo de la armadura minima
A = 0,02.b thd—00225100 166'67—191 2
stmin = 0, .w..de— ,02.25. ‘134783 cm
Se asume el mayor:
Ast = 10,46 cm?/m
La armadura transversal para una pierna seré:
Asmax 10,46
As = == 5,23 cm?/m

El diametro del estribo sera:

(I)Estribo 2 {Z . (bde la armadura longitudinal

89
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1
6mm>z.20mm=5mm ok

Se asumira un ® 6 mm, A o =0,283 cm?
Calculo nUmero de barras

AStl pierna _ 5,23
A p6mm 0,283

N°barras = = 18,48 ~ 19 barras

Ag = N°barras. Agpemm = 21.0,503 = 10,56 sz/m

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:

| 100 & 26
—=——=15,26cm
< n 19 —
eSP = 30 cm 5 cm
0,85.d = 0,85.36,5 = 31,02
Por lo tanto, se utilizara: ®6mm c¢/5 cm

» Calculo de la armadura transversal a 1m, en el extremo de la viga alado de la

columna C22 izquierdo.
Vd = 42,10 kN = 4210 kg
fvd = 0,5.Vfcd = 6,45 Kg/cm?
Vey _foq.bw.d = 6,45.25.33,5 = 5890,22 kg
Vd < V., cumple

4210 Kg <5890,22 Kg (cumple) No necesita armadura transversal

vd <V,
Calculo de la armadura minima
A =0,02.b thd—00225100 166’67—191 2
stmin = 0, .W..de— ,02.25. ‘134783 U cm

Ast = 1,57 cm?/m



La armadura transversal para una pierna sera:

Asmax 1,91
As = 5 =T=0'95 cm?/m

Se asumira un ® 6 mm, A os =0,283 cm?

Calculo nimero de barras

AStl pierna 0;95
Ad6mm 0,283

N°barras = = 3,37 = 4 barras

Agt = N°barras. Agemm = 4.0,283 = 1,132 sz/m

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:

1 100
H = T = 25cm
< =
esp < 20 cm 25 cm

0,85.d =0,85.36,5 = 31,02

Por lo tanto, se utilizara: d6mm c¢/25 cm

91

» Caélculo de la armadura transversal en (portico 16) al lado de la columna C25

derecha.
Vd = 135,74 kN = 13574 kg
El cortante mayorado (cortante de célculo) sera:
fvd = 0,5.Vfcd = 6,45 Kg/cm?
Vey _foq.bw.d = 5890,22 kg

Vd < V., Nocumple

13220 Kg <5890,22 Kg (no cumple) Necesita armadura transversal

vd > V.,

Entonces:

V,, = 0,30.fcd. bw.d = 45625,91 kg
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Se tiene:
Veu < Vg < Vou
5890,22 Kg < 13574 Kg < 45625,91 Kg
Por lo tanto:
Vgu = V4 — Vou = 13774 — 5890,22 Kg = 7683,77 Kg
t =100 cm

Vgt 7683,77.100
©0,90.d.fyd  0,90.36,5.4347,83

At = 5,37 cm?

Calculo de la armadura minima

f
Agemin = 0,02.bw. t.-2 = 1,91 cm?

fya

Se asume el mayor:
Ast = 5,37 cm?/m

La armadura transversal para una pierna sera:

Asmax 5,37
As = =5 = 2,68 cm? /m

El diametro del estribo sera:
Se asumira un ® 6 mm, A o6 =0,283 cm?
Calculo nUmero de barras

AStl pierna 2,68
A¢p6mm 0,283

N°barras = = 9,50 = 10 barras

2
Ag; = N°barras. Agemm = 2,83 cm /m

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:
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1 100 10
—_—=—= cm
< n 10 =
esp < 30 ¢ 10 cm

0,85.d = 0,85.36,5 = 31,02
Por lo tanto, se utilizara:

d®6mm ¢/10 cm

» Caélculo de anclaje

Anclaje sometido a flexion

f
b=2 b _ 79,39 cm
4 Tom

Donde:

@ = Diametro de barra =20mm

Fya = Resistencia minorada del acero = 4347,83 kg/cm?
Tpm= Tension media de adherencia, para barras corrugada

3 2 kg
Tom = 0,69. [fa” = 27,38 —

Cuando la seccion real del acero As real, sea superior a As calculada, la longitud
de anclaje puede deducirse en la relacion (As calculada/As real), no debiendo
adoptar, para la longitud resultante valores inferiores al mayor de los tres (3)
siguientes:

a) 10.0 =20cm

b) 15cm

c) Latercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la
reduccion

Ag
Ib; = Ib. = 77,60 cm

s real

1
Ib = §.lb1 = 24,83 cm



» Ganchos de anclaje
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Se tiene anclaje total cuando la posicion curva se prolongan a través de posiciones

rectilineas de longitud por lo menos igual 0 méas de 10.@ 6 70mm. A continuacion

de un arco de circulo de 90°.

Longitud de gancho:

@20mm — b= 25cm

g16mm — |b= 20cm

Comparacion de armado con cypecad

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el

CYPECAD v la verificacion manual.

Tabla 3.5. Comparacion de armado manual y Cypecad de viga

Armadura | Armadura | Armadura | Armadura | Armadura
Areas Superior Positiva Superior cortante cortante
izquierda centro derecha Izquierda Derecha
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
Cypecad 8,55 2,80 2,80 5,14 2,09
Manual
10,07 2,48 2,48 5,23 2,68
mente
Variacion 15,09 % 11,42 % 11,42 % 1,72% 22,01 %

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.17. Distribucion de armado de viga

C25 15 CIE
2620 =270 2910 L=170
—18s I 1495 2812 L=855 | |I"<‘3
JEs
TTT B
L B

25

[ 26812 |L=65E |I
Sula@be/ 17 Bxledfe 11 18%1 @60,/ 27 )
A5 T131E B} 4495 25

Fuente: Elaboracion propia
3.5.3.4. Verificacion del disefio estructural de la columna

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pésimos
(mayorados), correspondientes a la peor combinacién que produce las mayores
tensiones y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.

A continuacién, se muestra la verificacion del disefio de la columna C10, teniéndose

los siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de calculo Nd = 1143,71 kN= 114371 kg
Momento de célculo en direccion x Mdx = 5,71 kN.m = 57100 kg.cm
Momento de calculo en direccién y Mdy = 1,74 KN.m = 174000 kg.cm

Reduccién de la resistencia de los materiales:



kg
cm?

kg

f
— f,q = = = 4347.83

f
fq=-X=16667 =7
S

Yc

Geometria y esfuerzos presentes en la columna

Figura 3. 18. Vista geométrica de columna

Eje X EjeY
V1 V2 V3
C1 C1
A : . A
C2 C2
Vo g V6 B
C3 C3

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3. 6. Caracteristicas geometricas de las secciones que concurren a la

columna

Elemento | Longitud | b h | Ix(cm* | ly(cm?)

(cm) | (cm) | (cm)

C10 (C1) 340 25 | 25 | 32552,08 | 32552,08
C10 (C2) 340 25 | 30 56250 | 39062,50
C10 (C3) 200 25 | 30 56250 | 39062,50

Viga 1 570 20 40 | 133333,33 | 52083,33
Viga 2 570 20 40 | 133333,33 | 52083,33
Viga 3 405 20 40 | 133333,33 | 52083,33
Viga 5 570 20 40 | 106666,67 | 26666,67
Viga 6 570 20 40 | 106666,67 | 26666,67

Fuente: Elaboracion propia
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Determinacion del coeficiente de pandeo: Yy

lexa | lexa 32552,08 , 56250
_La Lo 340 340 — 044
¢AX"1VX1 I,., . lvys 133333,33 | 133333,33 | 52083,33 = ™
Loy Loy T Lo 570 570 405
Iexa | lexs 32552,08 | 56250
gy = Lew — Les _ 340 200 _ 149
BX ™ Toxs . Ly 106666,67 & 106666,67 ~—
Lys T Ly 570 570
leyr | Leya 32552,08 , 39062,50
Yy = Lo~ L _ 340 340 — 041
AY T lyr Ly RX3__5208&33_F5208&334_13333&33'_ ’
L, TT, "L, 570 570 405
Ly1  leys  32552,08 . 39062,50
g =Lt Les 380 T 200 _ gy
BY " Tys  Liye 26666,67 | 26666,67 ~
T " Lo 570 570

Determinacion si la estructura aporticada es traslacional o intraslacional

Para estructuras usuales de edificacion de menos de 15 plantas, el desplazamiento

horizontal no supere:

%_ h, > A, Considera estructura instalacional

1

ﬁ'9’98 = 0,013m = 13,30mm

Tabla 3.7. Desplazamiento de columna

Pilar Planta Cota | Desp. X | Desp.Y | Desp.Z
(m) | (mm) (mm) | (mm)

C10 | CUBIERTA | 9.98 2.33 1.96 1.25

2° PISO 6.60 1.70 1.26 1.11

Fuente: Programa estructural Cypecad
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13,30mm = 2,33mm

La condicion nos dice que la estructura es intraslacional.

Esbeltez mecanica

Figura 3. 19. Factores de longitud efectiva k para pdrticos intraslacionales

\*‘A

. @
S0K) G RSN AN N
10,0 =

50 =

30

2.0 —

1.0 | Ky= 0,77

iE |

07 Ky= 0,72

0.6

0,5 ]

04 — k| i
0,3 @/’ — 0,3
02 - ," 1 06 0.2

/
o1 7 L 0.1
/
/
/
0+ ==~- —L os---dL o

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Longitud de pandeo:

Kx=10,72 Lax =Lc.Kx=2340.0,72 = 246,72 cm



Ky=077  Lay=Lc.Ky=340.0,77 = 263,04 cm

Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

1, _ 24672
56250
2530 caso N°2
(35< 1 < 100)
l, kyl 263,04
— = 36,45
\F [39062,50
25.30
Excentricidad de primer orden:
_ Mgy _ 57100 o
Cox =N, 114371 M
_ Mgy, 17400 015
Coy TN, T 114371 0™
Excentricidad accidental:
30
e, = 2cm ea=2—0=20—15cm

Por lo tanto: e, = 2 cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

Para pieza rectangular:

f h+ 20.e0, 1o, >
eficx:<3+ Yd> OX. 0x .107%

3500

h+10.epx h

4347.83) 30+20.0,49 246,722
30+10.0,49° 30

Sy = (3 T 3500

.107%* = 0,79 cm

99
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B f,a \b+20.egy loy”
Cry = 3+ . .
y 3500)b+ 10.ep, b

4347.83\ 25+ 20.0,16 263,042
e =2+ 3550 )

-4 __
3500 ) 25+ 10016 25 10 = 099cm

Excentricidad final:
€(xy)max = €o(xy) T €a T €fic
€0 max = €ox + €a + €gc = 0,49 + 2,00 + 0,79 = 3,28 cm
€(y)max = €oy + €a + €fic = 0,15+ 2,00 + 0,99 = 3,15 cm
Célculo de la capacidad mecanica del hormigon:

U, = f.q.Ac = 150.25.30 = 112502,25 Kg

Determinacion de los esfuerzo reducidos:

_Ng_ 114371
VT U, T 11250225
Ng. ey 114371328
= .1,60=——F——-——.1,60=0,17 &
M =g n 112502,25.30 H
Ng. ey 114371.3,15
ny = 1,60 = ————"> 160 = 0,20 & pl

U..b "~ 112502,25.25"

El mayor de los momentos serd 1, y el menor y2, para entrar a los abacos para

determinar la cuantia mecanica w:

100
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Tabla 3. 8. Abaco en roseta para flexion esviada

04 0,3 0,2 0,1 0 0,1 0,2 0,3 04
B X e R e e B EE T e B
0.4 - - 0.4
i 1 T :
1 T s
B8 ! 52 X 1
v =06} 1 A A A e {¥=00
0.3 NS 03
Il‘ AV 4V, 2 N
H e NS
. z T I N
7 v, 1! S O WA D
02 i e R 02
955 : FEES RRATAAS
75 R R
9’7 / 5 4 /4 4V, A . ™ \\\ N "
AL . N S
01 e e, SRR \ 0,1
f/l .I‘ 11 o~
ﬂl‘l 7 “l\ 1 »
o4 H I
Sissrs 117 AT S X N
cj}t \‘,‘ VR BTk v ¥ it ] 1 ﬂ“:o
AN N > AT =
O X e IS
0.1 X X SN 0.1
Ay >
N K — " “
NN & .
\‘ 5 : - iV
0.2 - $ < 02
;z,. i ane e s g ?
/ S Rataast
0.3 £ 03
v =0ve{__ v=14
T sRERERES
s : HRNGHIEY
]_—_-lv|=1x.xcx= 11’ it i v ?.!'xz‘t_— 2
04 03 02 01 (4] 0,1 0,2 03 04
ACERO
M M
u‘:—id— UF—-"'L B400S0B500S
Acafyg Acbefeg
wosfy‘ssooum
N of
V= w=A_LL¢_ & & il
Ac"cd Ac"cc ¢ =a
TR PR T TR Au=8:A
i Pa<hy 2 W=y r o=l
d,=010a;d,=010b

Fuente: Jiménez Montoya. Abacos esencial w-38.

Las cuantias obtenidas son las siguientes:

Parav=10 c—= w=0,97
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Determinacion de la armadura (As):

wg.b.h.foq  0,97.25.30.150

p—l p—tl — 2
As total de 434‘7,83 25,09 cm
0,1.Ng4
0,1.Ngq < Ag min-fyd < Ac.feq Ag min =
fyd

A _ 0,1.114371 — 263 )

smin = 434783 0
As > As min

A 25,09

Are: =8.A A= g"t =—5 =313

Se adopta un diametro de ® =20 mm que tiene un drea A= 3.14 cm? por barra, seran 4

[}

barras y ademas 2 barras en direccion “x” y dos barras en direccion “y
Ast = 8020 =25,12 cm?

» Célculo de la armadura transversal de la columna

1
¢2;.20mm=5mm.
Se asume Dyrasversal= 6 MM
¢ > 6 mm

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

S < boh (el de menor dimensién

S <12, cI)de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <30 cm } Se asume S = 24cm
Seguln la segunda opcion: S < 12.2 cm = 24 cm

Por lo tanto, la armadura del estribo sera:

® 6mm c¢/24 cm



Comparacion de armadura con Cypecad.

Tabla 3.9. Disposicion de la armadura en la columna

Tramo As calculada | Variacion
CypeCad 18,84 cm?
S 24,.91%
Verificacion | 25,09 cm?

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3. 20. Disposicion de Armado para columna

P e ey ey

S=15¢cm

i P v
- =
M

T | B C

@12

4320
2812

2816

2486¢/15

Fuente: Elaboracion propia

3.5.3.5. Verificacion de la zapata

aislada

103

Se realiza la comprobacién de la zapata correspondiente a la columna C10, la misma

es una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion.

Se tienen los siguientes datos:
N = 1215,44 kN = 121544 kg
Mx = 5,69 kN.m = 56900 kg.cm

My = 0,41 kN.m = 4100 kg.cm

Normal

de servicio

Momento en direccién X

Momento en direcciéon Y
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Vx =9,34 kN =934 kg Cortante de servicio en direccion X
Vy = 0,69 kN = 69 kg Cortante de servicio en direccion y
al=25cm Dimension de la base de la columna en X
b1=30cm Dimension de la base de la columnaen Y

di=5cm Recubrimiento inferior de armadura

Gadm = 0,90 % Capacidad portante admisible del suelo de fundacion

Figura 3.21. Geometria de la zapata aislada

b1

=

k b }
Fuente: elaboracion propia
Reduccidn de capacidad portante
0 = Oaqm — 10%. Oaqm

kg
o =0,90-0,09 =081 —
cIn

Peso propio del elemento (Se lo asumird como 5% de “N”)

P =0,05.N = 0,05.121544 = 6077,35 kg
Disefio en planta
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N+ P 121547 + 6077,77
= 396,93 cm

R I 0.81

dadoptada = 400 cm

Canto atil minimo, para no tener necesidad de verificar a cortante y punzonamiento se

tiene:
kg
f,q = 0,5./f.q4 = 0,5./166,67 = 6,46 —

_4f,q 4646
~yf.o, 1,6.081

=17,93

_ |a1by a.b a; +bg
dz_j PR — 4

_ [2530 400400 25430
2% |74 T2179424-1 4 Qmelm
2(a—a,) 2(400 — 25
ds = (@-a) _2( )=31,35cm

44k  4+17.944

Por tanto, asumo una altura total “h = 85 cm”, empleando un recubrimiento

geométrico de “r =5 cm” y un didmetro “Q = 1.2 cm”

Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones.

_a—a1_400—25_1875
vE——= 5 = ,5 cm

V<2h se trata de una zapata rigida

V>2h se trata de una zapata flexible
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Dado que el vuelo “v = 182,50 cm” es mayor que “2h = 170 cm”, se trata una zapata

flexible.

Fuerza axil en el plano de cimentacion:
h=8cm == hi=20cm; h,=65cm
Volumen de la zapata

V1=a.a.h; =400 . 400 .20 = 3200000 cm®

V2 :%.((al.bl) + (a.a) + /a;.bj.a.a)

5
V2= 6? .((25 . 30) + (400 . 400) + /25 .30 .400.400 ) = 3720263,11 cm?

Vol = vl + v2 = 6920263,11 cm?®

P, = Vol.ypeas = 6920263,11.0,0025 = p, = 17300,65 kg

Preal = N¢ + P, = 121544 +17300,65 = 138844,65 kg
Verificacion de presiones reales

M; = Mx + (Vx.h) = 56900 + (934.85) = 131620 kg.cm

M; = My + (Vy.h) = 4100 + (69.85) = 9620 kg.cm

Verificar dimensién

Preal 135270,48
a= = = 416,60 cm = 420 cm
Oadm 0,81

P, = Vol. yjepe = 19038,66 kg

Preat = N¢ + P, =140582,66 kg



Célculo de esfuerzos en las esquinas de la zapata
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Figura 3. 22. Puntos criticos de la zapata para el calculo de esfuerzos maximos

0,785 —

LT T

2 1

\

0,787 -

Ay
l\ﬂ:-}.

Fuente: Elaboracion propia

_N+P 6My 6My ok
017 a.b a.b?2 a2.b cm2
_N+P oM 6My oo
%2 = a.b a.b?2  a2b cm?

N+P 6.M, 6.M ke

93 = a.b  a.b? + azb 0,787 cm?
_N+P 6M My o ke
04 = a.b a.b?2  azb cm?

> Determinacioén de la armadura a flexiéon

Armadura en lado “a”

X1=2_
2

25

0
—+0,15.a, =
+ Ay = >

2

kg
) 0802 —

kg

mwummmwumum P e

—+0,15.25 = 201,25 cm



(9 — Omij
o, = Umin+( maxa mm).(a—Xl)

(0,802 — 0,785)
420

X1?2 (Opax — O 2
Mda:yf.b.<0a. > +( maxz a).(g.xﬂ))

0, = 0,785 + .(420 — 201,25) = 0,796 kg/cm?

201,252 (0,802 — 0,796) (2
My, = 1,6.420.( 0,796. + .(—.201,252)

2

Mg, = 10840809,06 kg. cm

__Mga _ 1084080906 _
Hd = 1792 fed ~ 420.802. 166,67

g = 0,0242

wa = pg. (1 + pg) = 0,0242. (1 + 0,0242) = 0,0248

A= w,.b.d.fcd  0,0248.420.80.166,67
ST fyd 4347,83

= A = 31,91 cm?
Determinacion de la armadura minima:
Con AE50= w,i, = 0,0015
Agmin = Wmin.b.d = 0,0015.420.80 = Agpi, = 60,48 cm?
Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A = 60,48 cm?

Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra® = 16 mm; Ay = 2,01cm?

A, 60,48
#ife = — =

A 201 = 2496 = 25 barras

_b-—t#fe.@+2.r 420-2516—2.5

o = T 1 = 15,41 = s = 15cm

S

25@16mm c/15

108
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Verificacion al vuelco

 Prea @ 134603,02 420
My 2T 112904 0 2

=y, = 2962,60 > 1,5 satisfactorio

 Prea b 134603,02 420
WS M; 277 8020 2

=Yy = 216,61 > 1,5 satisfactorio

Verificacion al esfuerzo punzonamiento

Veu > Vg

k
f,q = 0,282. 3/fck2 — 0,282.3/250 = 11,19 -2

cm?
Veu = 2.f4.[2. (ap + d) + (b, + d)].d
Veu = 2.11,19.2. (25 + 80) + (30 + 80)].80 = 769872 kg
V4 = Omayx-[a.b — ((ap + d). (b, + d))]
V4 = 0,807.[420.420 — ((25 + 80). (30 + 80))] = 33033,95 kg

769872 kg > 33033,95 kg

Verificacién al esfuerzo cortante
ch2 > Vd

Veuz = foq.dy.b = 11,19.80.420 = 375984 kg

b b, d
Va = omaxb- (5=~ 5)
420 25 80
Vd = 0,807.420. (T - 7 - 7) = 53383,05 kg

375984 kg > 53383,05 kg



Comparacion de armadura con Cypecad

2 55 —

Tabla 3.10. Disposicion de la armadura en la zapata

POR CYPECAD

C10

150

Zapata cuadrada tronco piramidal
Ancho total: 340 cm

Canto pedestal: 80 cm

Ancho pedestal: 55 cm

Canto en borde: 25 cm

X:13@16¢/27
Y: 13@16¢/27

MANUAL

Zapata cuadrada tronco piramidal
Ancho total: 420 cm

Canto pedestal: 85 cm

Ancho pedestal: 60 cm

Canto en borde: 25 cm

Fuente: elaboracion propia

Figura 3.23. Disposicion de Armadura zapata

C10

150 |

2020,
I I T

oFe

X: 25@16¢/15
Y: 25@16¢/15

110

-

340

'

17@16¢/20 L=330

Fuente: Programa estructural Cypercad
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3.5.3.6. Verificacion de la escalera de hormigon armado
Disefio geomeétrico
Se tiene un desnivel a salvar “z = 340 cm”
La huella minima es 25 c¢m, por lo que se adoptara “h =30 cm”.

La contrahuella sera “c=17.5 cm”

L; =270 cm Longitud horizontal de la rampa.
L, = 200 cm Longitud del descanso.
a=200cm Ancho de la rampa.

B =425cm Ancho total del descanso.
r=3cm Recubrimiento de la armadura.

El nimero de peldafios (escalones) es:
7 350 _
le =™ 175 ~

El ancho de los escalones (&mbito) debe ser como minimo 120 cm en edificios por lo

20

que se adopta “a =200 cm”.

El espesor de la losa viene dado por la siguiente expresion:

hf = 2—]“0 = 27(2)0cm = 13,50 cm (Asumo losa mayor a 13.50 cm)
hf =15 cm

La pendiente de la escalera viene dada por:

__17.5cm
- 30cm

= 0,567 a = arctg(m) = 29,55°

Cargas actuantes:
Peso propio de la losa por unidad de area.
kg
qrampla = hf'YH9A9 = 0,152500 = 375 P

Para transformar esta carga a una carga uniforme horizontal tenemos que:



Qrampla 375 kg
= = 431,07 —
cosa  cos (29,55) 310 m?

Peso propio de los peldafios por unidad de area:

C. YHeAC 0,175.2500 kg
Jpeldafio = 2 = 2 = 218,75?
- kg
Acabado q acabado—loo _2
m

Sobrecarga de uso: Sc:400%

k
Gtotal = 1,6. (431,07 + 218.75 + 100 + 400) = 1839,60m—g2

Carga por unidad longitudinal:

k
Qrampa = qgd-a = 1839,60.2 = 3679,20 Eg

Carga descanso

kg
Qdescanso = 28OOE

Figura 3. 24. Esquema estructural.

112

3679,20 kg/m 2800 kg/m
ldddadd e dTTTTIN
A g'fz;-;_- : :
?%l'x‘-
1,70 m “SaEze
g T ]
1 e LRI LR g
,.-:i?-i$;t g
1,70 m e
P
—+c 2,70m | 2,00 m

Fuente: elaboracion propia
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La escalera se disefia como una losa plana horizontal de ancho uniforme, con su
respectiva pendiente.
Ry = 8272.05 kg
Rg = 7261,92 kg
M(+) = 9299,03 kg. m x=2,25m
Momento negativo en losa empotrada.
M(—) = 7231,04 kg. m
Determinacion de la armadura positiva:
Determinacion del momento reducido de célculo.

Mg 9299,03.100
Md = Td2.f.4  200.122 166,67

= 0,224

ud = 0,306 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws = 0,405
Determinacion de la armadura.

A, =w.b dde—022420012 166'67—2062 2
s = W.bw. .de— , . 12. g3 = 20, cm

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0015 (ver anexo tabla A-5.2.)
Ag min = Winin. by-d = 0,0015.200.12 = 3,60 cm?
Como:

As>Asmin —=Areaadoptada As = 20,62 cm?

Nbarras@ 12 mm = % — 18,24 ~19

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

by, — (N®debarras® — 1)@ — 2.1, 200 —(19—-1).1,2 - 2.3
N¢ de barras — 1 - 19-1

= 9,65 cm

Determinacion de armadura negativa:

Determinacion del momento reducido de célculo.
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_ Mg _ 723104100 _
Hd =y 42 f.q  200.122.166,67
Ws = 0,167
Determinacion de la armadura: (As)
A, = w.bw.d. < = 0,167.20012. 2257 _ 15 43¢m?
s = W.bw. -7 = 0167.200.12. =22 = 15, cm

yd
As<Asmin —=Areaadoptada As = 15,43 cm?

Nbarras® 10 mm = 1543 _ 19,65 = 20
0,785

Determinacion separacién de las barras dentro de la pieza

b, — (N2 de barras® — 1)@ — 2.1y, 200 —(19—1).1—23

B N2 de barras — 1 19-1 =941 cem
Determinacion de armadura transversal:
As = 0,0015.bw.d = 0,0015.270.12 = 4,86cm?
Nbarras® 8 mm = 286 9,66 =~ 10
0,503
Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza
_ by, —(N2debarras® — 1)@ — 2.1, 270—(10—-1).08 - 23 .
B N¢ de barras — 1 B 10-1 - cOmm
Comparacion de armadura con Cypecad:
Tabla 3. 11. Comparacion de armadura manual y Cypecad
Armadura | Armadura Armadura
inferior superior transversal
Cypecad @?12c/10 ?10c/20 ?8c/30
Manual mente @12c/9 @10c/9 ?8c/28

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.25. Representacion gréafica de la disposicion de armaduras para la

escalera

270 200

—
_\‘
|

@10c/20
@8¢/20

175

Fuente: Programa estructural Cypecad

3.5.3.7. Rampa de acceso
Datos generales:

L=4,63 m Longitud de la rampa en estudio

a = 1,50 m ancho de la rampa

Figura 3. 26. Representacion grafica de la losa de la rampa

Fuente: Paquete estructural CYPECAD
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La medida adoptada por el Ministerio de Educacion esta orientada a unificar criterios
de disefio, construccion y readecuacion para las instituciones educativas publicas,
privadas y de convenio en todo el territorio del Estado Plurinacional de Bolivia,
garantizando de esta manera la eliminacion de barreras arquitectonicas y brindando las
condiciones de accesibilidad a los espacios fisico.

Para ver los detalles segun el reglamento del ministerio de educacion ver el A anexo
N°6

Espesor de la losa:

Luz _ 463

hfzm—E=11,57z12cm

Andlisis de carga:

kg
Qrampa = N Yheae = 0,12.2500 = 300 —

Para transformar esta carga a una carga uniforme horizontal tenemos que:

qrampa _ 300 _ kg
cosa  cos (5,49) 301,38 m?

kg
(JAcabados = ZSF

kg
OQmuerta = Qrampla T QAcabados = 301,38 + 25 = 32638?

Sc=400~&
m
Por lo tanto, la carga total es:

k
dTotal = Qmuerta T S¢ = 326,38 + 400 = 726,38m—g2

Aplicando los coeficientes de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total de:
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K
Q4 = Ve Qe = 1,6.726,38 = 1162,21m—%

Idealizacion de la rampa

Figura 3. 27. Representacion diagrama cuerpo libre de la rampa

LT A A A A e

- }—f-bﬁ“—t__".—;:-——!_
. = o

=== 7

4,63 m| 4,63 m |
I

__.d-_._—'_,-—:—

===
|
|

Fuente: elaboracién propia

La idealizacion de las cargas sobre la rampa se puede representan de formo horizontal,

por lo cual puede ser disefiando como elemento sometido a flexion y corte.

Se verifica segun los casos que nos presentan las tablas de coeficientes para losas

macizas rectangulares.
Caso 4, formulas en anexo A-4.5. coeficientes para losas.
Con:

Lx = 1,50 m lado de menor longitud
Ly = 4,63 m lado de mayor longitud

La relacion

De la tabla anterior se obtiene los siguientes datos:
6§=976 : my+=850 : my—=1180 ; my+= 414

Con los que se obtiene los resultados siguientes:
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4

A=0,001.q.6. =0,000107 m

Ly —
E.h?
My, = 0,0001.q.my,. L% = 222,27 kg.m/m
M,_ = 0,0001.q.m,_.L2 = 308,56 kg. m/m
M, = 0,0001.q.my,.L2 = 108,25 kg. m/m
Comprobacién de flechas:

De acuerdo a lo que hace referencia a la norma CBH-87 (pag.196) el valor maximo de
la flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es
1/300, siendo la luz del elemento considerado. Para la determinacion de esta flecha se
considerara unicamente la flecha producida por la actuacion simultanea de cargas
permanentes y cargas variables, ya que no existen cargas de muros ni tabiques sobre la

losa.

En caso de vigas o forjados que vayan de soportar muros o tabiques que han sido

construidos con concreto de cemento, la flecha maxima sera admisible 1/500.
Deflexién admisible para forjados:

nadm = —— = %63 _ (926
M= 550 " 500 00

Deflexion méxima real de la losa:
Areal = 0,000107 m = 0,0107 cm
Verificacion:
Aadm = 0,926cm > Areal = 0,0107cm Cumple

En adelante el procedimiento de calculo sigue como explica la norma CBH-87:

Altura efectiva:
d=h-di=12—-3=9cm
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Armadura disefo a flexién

Determinacion del momento reducido de célculo.

Mg 22227.100
Hd =9 42 f.,  100.92.166,67

= 0,016

ud = 0,016 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,0310

Determinacion de la armadura.

A, =w.b dde—003101009 166.67 = 1,06 cm?
s = W.bw. .de— , . Smares - b cm

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0,0015 (ver anexo tabla A-5.2.)
Ag min = Wiin. bw.d = 0,0015.100.9 = 1,35 cm?
Como:

As<Asmin == Areaadoptada As =1,35cm?

Nbarras® 6 mm = 135 _ 4,77 =5
0,283

Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

100 100

5T N2 de barras - 5 = 20cm

De manera similar para:

My, = 222,27 Kgm/m  —  As=135cm?
M,_ = 308,56 Kgm/m — As=1235cm?
M,; = 108,25 Kgm/m — As=1,35cm?

Comparacion de armadura con Cypecad
La comparacion de armado de la rampa realizado manualmente y mediante Cypecad

se expresa en el siguiente cuadro:
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Tabla 3. 12. Comparacién de area requerida para una losa de la rampa

Armadura longitudinal (mm)

I\/IX+ Mx- My+
Cypecad @6 c/15cm @8 c/15cm @6 c/15cm
Manual @6 c/20cm @6 c/20cm @6 c/20cm

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3. 28. Disposicién armadura de rampa

O O O O
M) M M) M)
| || | ||

|_| _ | |

%80/15 [=483, | o A

~ N ~ N

() () () )

G — WO — <t — =0 — < — WO — P < — WO
T ©F 0 ©F 0

Fuente: Elaboracion propia

3.6. DESARROLLO DE LA ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL
PROYECTO

3.6.1. Especificaciones técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el
equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del

item y por ultimo la forma de pago. Detallado en el Anexo A-9.
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3.6.2. Precios unitarios

analisis de precios unitarios fue realizado como se indic6 en el marco teorico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el
Anexo A-10.

3.6.3. Presupuesto general de la obra

Se obtuvo en funcion a los volumenes de obra y precios unitarios correspondientes a
cada item. Tomando como presupuesto general la suma de las dos cantidades, llegando
a un presupuesto total de la obra de Bs. 3.014.215,68 Detallado en el Anexo A-11.

3.6.4. Cronograma de ejecucion
La duracion de la obra es de 228 dias; durante este periodo se ejecutaran todas las

actividades del proyecto en tiempos especificos.

La ruta critica se la obtuvo de manera manual mediante el método de Pertt. Y el grafico

del cronograma mediante el diagrama de Gantt y se muestra en el Anexo 12.
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CAPITULO IV
4. APORTE ACADEMICO “ANALISIS DE DEFEXION Y RIGIDIZACION DE
LOSAS RETICULARES PARA SU MAXIMO APROVECHAMIENTO DE
MATERIALES”

4.1.Generalidades
En el siguiente capitulo se detallard la metodologia a utilizar para verificacion y

comparacién de deflexiones de losas reticulares.

Para garantizar los resultados se aplicara las recomendaciones de la Norma Boliviana

para el disefio de estructuras urbanas.

4.2.Marco Tedrico

Los forjados reticulares pertenecen a la familia de losas de hormigén armado, no
homogéneo, aligeradas y armadas en dos direcciones ortogonales, configurando una
placa nervada. Este tipo de forjados pueden llevar o no vigas descolgadas segln vea o

no conviene el proyectista.
Tipologia general de los forjados
Se subdividen en dos tipos:

e Losas macizas:
- Armaduras
- Pos tensadas
e Forjados reticulares:
- F.R. casetonadas de aligeramiento perdidos; para este tipo de subdivision
los aligerados pueden ser; Ceramicos, Hormigon y de Hormigon ligero.
- F.R. con casetones recuperables; pueden ser: Armados y Pos tensadas.
- F.R. con casetones de aligeramiento especiales; pueden ser de los
siguientes materiales: Poliestireno, Metélico, Plasticos, Fibras y etc.

Los parametros que definen las caracteristicas del forjado reticular son:
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- hr = Canto total de la placa.

- h = Altura del casetdn de aligeramiento o bloque aligerante.

- e = Separacion entre nervios.

- bn=Base de los nervios.

- ¢ = Espesor de la capa de compresion.
En base a estos pardmetros es criterio del proyectista identificar y definir las
dimensiones de los aligerantes, la altura de la carpeta de compresion, asi como el ancho
del nervio, a pesar que existen ciertos parametros orientativos que ayudan a definir

estos parametros de manera adecuada.

Este tipo de forjados es capaz de soportar las acciones verticales repartidas y puntuales
muy adecuadamente, y en menor medida también las horizontales, es decir que, al ser
forjados bidireccionales, por la doble direccion ortogonal de sus armaduras, son
flexiones pueden ser descompuestas y analizadas segun esas dos direcciones de

armado.

Los forjados reticulares son una opcion en alza en nuestro medio desde hace afios, al
amparo de la instruccion CBH-87 y la norma espafiola que es compatible en promocion
a su mejor conocimiento. Resultan insustituibles en el campo de los techos planos con

grandes luces y elevadas cargas, pero avanzan también a la edificacion de viviendas.

Los forjados reticulares con casetones de aligeramiento que aportan propiedades
diferentes a las puramente resistentes, por ejemplo, casetones de polietileno para un
mejor aislamiento térmico, de fibras especiales resistentes al fuego con acabados

estéticos.

Las losas por la distribucion interior de hormigén, se denominan Maciza cuando el
hormigon ocupa todo el espesor de la losa, y cuando parte de la losa es ocupada por
materiales mas livianos o espacios vacios se denominan losa alivianada, losa aligerada

o losa nervada.
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4.2.1. Métodos analiticos de losas reticulares

4.2.1.1.Método directo o método de los coeficientes

Es un procedimiento simplificado que permite determinar los momentos de disefio de
losas armadas en dos direcciones. Los elementos disefiados haciendo uso de este
procedimiento satisfacen los requerimientos de resistencia de las estructuras y también
mayor parte de las condiciones necesarias para un adecuado comportamiento con los

resultados obtenidos a través de procedimientos tedricos.

El método directo se aplica en las dos direcciones de armado de la losa por separado.
Para el andlisis, esta se divide en secciones constituidas por una franja de columna y

dos medias flanjas centrales, una cada lado.
El método directo consta basicamente de tres etapas:

1. Determinacién de momentos estatico, Mo, igual a la suma del momento positivo
al centro de la luz entre apoyos y la semisuma de los momentos negativos entre
ellos.

2. Distribucion del momento total estatico entre los apoyos y el centro de la luz.

3. Distribucion de los momentos positivos y negativos en la franja de columnayy las

medias franjas centrales respectivamente.

4.2.1.2. Método del pértico equivalente

El método del portico equivalente es un procedimiento para el analisis de sistemas de
losas armadas en dos direcciones mas elaborado que el método directo. Permite
determinar los esfuerzos en la estructura haciendo uso de procedimientos

convencionales de analisis estructural. Su uso es mas genera.

Como ya se menciond, este método se basa en la transformacién de la estructura
tridimensional en una serie de sistemas bidimensionales denominados porticos
equivalentes. Estos son capaces de reproducir el comportamiento del conjunto si se

toman algunas previsiones en la determinacion de sus propiedades.
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El pértico equivalente estd constituido por tres elementos basicos, los cuales se

presentan en la figura y son:

Figura 4.1. Elementos que constituyen el portico equivalente

czlc.|

Losay viga Columna superior

| ———

)\ Elemento de

rigidez torsional

)

3(Columna inferiof

Fuente: Disefio de estructuras de concreto armado. Teodoro E. Harmen, Tercera Edicion

1. Las franjas de losa limitadas por las lineas centrales de los pafios adyacentes al
eje en estudio. Las vigas dirigidas en la direccion del portico se consideran parte
de ellas al igual que los abacos que pudieran existir sobre las columnas.

2. Las columnas u otros soportes verticales alineados a los largo del eje analizado.
En caso de que la losa sea sostenida por capiteles, se considera que éstos forman
parte de la columna. La longitud de la columna es evaluada al eje de las losas de
niveles consecutivos.

3. Los elementos de la estructura que transmiten los momentos de la losa a la
columna, son transversales a la direccion de analisis y se extienden a todo lo
ancho de la franja de losa. Son denominados también elementos de rigidez

torsional.
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Definida la geometria del pdrtico equivalente, se resuelve el sistema haciendo uso de
cualquier método de Analisis Estructural considerando los momentos de inercia
reducidos. En general el portico se analiza en su totalidad, sin embargo si sélo se
consideran cargas de gravedad, es posible analizar cada nivel por separado. En este
caso, se asume que los extremos de las columnas del nivel correspondiente se

encuentran empotradas en los extremos opuestos a la losa.
4.2.1.3.Método de placas

Existen tablas para el disefio de losas, desarrolladas por diferentes autores, que facilitan
el analisis 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.

Para modelar las losas nervadas se ha empleado el Analisis Matricial de Estructuras
tradicional, para estructuras conformadas por barras rectas espaciales bajo la hipétesis

de que el efecto de flexion es dominante sobre las deformaciones de cortante y torsion.

Las tablas para losas nervadas constituyen una novedad importante. 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.

Figura 4.2. Representacion grafica y simbologia de condiciones de

apoyo de los bordes de losa
NN

ra

1 .

p .r".r"'.r"',"'.-‘_r".r"'.r"';"';"Empotrado

A

: Ly — ADOYO CON FOtaCioN
1 ]

p Borde libre

Fa

-"-I - . . . . . 1 LXSLy

Lx

Fuente: “DISENO DE LOSAS DE HORMIGON ARMADO” Escuela del Ejercito-

Ecuador
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Es importante notar que, dependiendo de las diferentes condiciones de borde, es posible
que algunos modelos de losas carezcan de determinados tipos de momentos flectores
(fundamentalmente los momentos flectores negativos de apoyo cuando es posible la
rotacion alrededor de la linea de apoyo, y momentos flectores positivos o negativos en
los bordes libres de las losas).

En otros casos, es necesario definir dos momentos flectores del mismo tipo para
describir su variabilidad a lo largo de la losa (dos momentos flectores positivos y dos
momentos flectores negativos en los bordes sustentados, en losas con un borde en

voladizo).

Mediante los coeficientes adimensionales de las tablas (3, m), se pueden calcular la
deflexiéon maxima de la losa (A), y los momentos flectores positivos y negativos

maximos (M) en las dos direcciones, por unidad de ancho de la losa.+

4.2.2. Verificacion de flechas de forjados reticulares

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH-87 (Pag. 196) el valor maximo de
la flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es
1/500, siendo “1” la luz del elemento considerado. Para la determinacién de esta flecha
se considerara unicamente la flecha producida por la actuacion simultanea de carga
permanente y sobrecarga de uso, ya que no existen cargas de muros ni tabiquerias sobre

la losa reticular de cubierta.
Deflexién admisible para forjados:

L
Aggm= %

Deflexion maxima real de losas:

Aadm > Areal Cumple
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4.3.Alcance del proyecto

El disefio comprende los siguientes puntos:

e Determinacion de la altura de la losa reticular enmarcada en la norma boliviana
del hormigon CBH-87, Florentino Regalado, Jiménez Montoya, ACI.
e Comprobacion de flechas de forjados reticulares
e Comparacion de las deflexiones variables de la losa VS la méxima deformacion
del elemento permisible.
4.4.Aporte Académico
Disefo estructural de la losa reticular, ademas la comparacion de disefio mediante la

metodologia método de placas coeficientes.

4.5. Determinacion de la altura de la losa reticular (Caseton perdido con
plastoform)

Dimensiones de la losa reticular, con luces de 5,77 m x 8,43 m
Altura de la losa reticular:

> Altura de la losa reticular:

5,77 + 8,43

Lpromedio = — 5 =7,10m
Jiménez Montoya Florentino regalado CBH-87
hig 255 = 22 ~<hgp< hip 255 = 22
h g = 0,364 m o <hgp<Ze hig = 0,253 m
0,295m < h;g < 0,355m
¥ Lados continuos + (X LAdos discontinuos). 1,25
Binin = 200

+ 2,5 cm

(5,77+8,43+8,43)+(5,77).1,25
hpin = +2,5cm =
200
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hpin = 17,42 cm

hpin 17,42
hyp>—n _
LR=1058" 0,58

= 30,02 cm

Se asumira un h.r =35 cm
» Separacion entre nervios:
Florentino regalado CBH-87
La separacién de nervios no debe ser mayor a 1m.
Para el proyecto sumiremos una separacion de 50 cm

» Espesor de la losa de compresion:

Florentino regalado CBH-87
3ecm<e<10cm e>3cmo£=§=3,5cm
10 10
Apartado 5.8 pag. 36 Apartado 9.4.5.3. pag. 134

Se asumira un espesor de 5 cm

> Base de nervio:

Florentino regalado CBH-87 ACI
b>7cm b>7cm b>hwr/3,5
b>30/4 b>30/4 b>30/3,5
b =7,50cm b =7,50cm b =8,57cm

Se adoptara una base del nervio de 10 cm

Dimensiones de la losa reticular
Parametros:
Espesor de la losa de compresion: e=5cm

Altura de nervio: h = 30cm
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Canto Total: hir =35cm
Base de nervio: bw=10cm
Separacion entre nervios: l1=40cm
Luz libre entre nervios: I=50cm
Longitud mayor de la losa: L=8,43cm
Recubrimiento: rm=4cm
Altura atil de la losa: d=31cm

Figura 4.3. Parametros geométricos de la losa reticular

10 ¢ 40 cm 50 cm

Fuente: Elaboracion propia

4.5.1.1.Determinacion de la deflexion de la losa (método de los coeficientes). —
Para determinar los momentos y deformaciones en la losa se empleard el método del
analisis matricial de estructura, (Gnicamente para el calculo de los momentos y
deformaciones).

Altura equivalente del forjado reticular:

La altura equivalente o peralte equivalente de la losa reticular se calcula determinando

la altura de una losa maciza que tenga la misma inercia que la losa nervada en cuestion.
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Figura 4.4. Viga en T analizada y seccién equivalente

5 cm Al ||
30cm A2 Yg
20 cm , 10cm, 20cm

—_

1 I 1

Fuente: Elaboracion propia

_ ZA;*Y;  5.50.32,5+10.30.12,5
g A 5.50 + 10.30

= 22,95cm

50.5° | 5059552 4 1030
12 o 12

I, =3 (IX + (diz.Ai)) = +(10.30). 7,952

Iy, = 64782,19 cm?

.h3 h3

B = 64782,19 = 1

heq = 24,95 cm
Peso actuante en losa
Peso de la losa de compresion:
W =1.1.0,05. 2500 = 125 kg / m?
Peso de los nervios:
Wn=(2.0,10.0,30.1+2.0,8.0,10.0,30) . 2500 = 270 kg / m?

Peso propio de la losa: G = 395 kg/m?
Sobre carga de uso: Q =300 kg/m?



Carga de disefio a considerar:

q=16.G+16.Q=1112kg/ m?

Madulo de elasticidad del hormigon:

» Diserfio a flexion:

E = 3,1x10° kg / cm?

Se verifica segln los casos que nos presentan las tablas de coeficientes para losas

reticulares.

Caso 6, formulas en anexo A-4.4. coeficientes para losas.

Con:

Lx = 5,77 m lado de menor longitud

Ly = 8,43 m lado de mayor longitud
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La relacién:
Lx 5,77 068
Ly 843
Tabla: 4.1: Coeficientes para disefio de losas reticulares
Losa Formula Coef Lx/Ly
100 | 090 | 080 [ 070 | 0.60 | 0.50
o A=00001 5L} /(ER) |5 45| 207 a2 30| 45| 330
L M, =000l qm, L? |m, | 718| 790| 850| 38| o01| 888
NN IE' M, =000Mlem,, L° |m, 54 400 439 484 473 4
JE I Ly 3'51-=':|-U|:'3'-'i-l':1~a- L7 |m. W7 sB6| 48| 48| 531 M
*@*mm* :p'_'.l :|:||:||:|:|_ q_m: l|'_'_\':-'L m, 169 240 105 185 167 77

Ecuador apartado 9.5 tabla 9.7
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De la tabla anterior se obtiene los siguientes datos:
6 =340,20

Con los que se obtiene los resultados siguientes:

Lx” = 0,0001.1112 .340,20 577"
’ ' 777 31x108.0,2493

A= 0,0001 g.8. == =

= 0,00087m

Verificacion de la viga mas solicitada “ESTADOS LIMITES ULTIMOS DE
SERVICIO”.

Se verifica el Estado Limite de Servicio de DEFORMACION
Momento actuante (My+) = 1724,47 kg ..m
Recubrimiento nominal = 0.03 m
Recubrimiento mecénico = 0.04 m
Madulo de elasticidad del Hormigon = 31000000 kg / cm?
Resistencia caracteristica del hormigén = 250 kg / cm?
Inercia de la Seccion:
[ = 64782,19cm* = 0,000647822 m*

Carga sobre la viga en servicio, con los coeficientes unitarios de mayoracion de

cargas y minoracion de resistencias.
Q=460kg/m
Para la Flecha:

5.q.L*
384.E.1
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o 5.460.8,43*
" 384.3100000000.0,00064

F= 0,0151m
F= 1,151 cm

4.5.2. Comprobacion de flechas de forjados reticulares

De acuerdo a lo que hace referencia a la norma CBH-87 (pag.196) el valor maximo
de la flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es
1/500, siendo I la luz del elemento considerado. Para la determinacion de esta flecha
se considerara Unicamente la flecha producida por la actuaciéon simultanea de cargas
permanentes y cargas variables, ya que no existen cargas de muros ni tabiques sobre

la losa reticular de cubierta.

Deflexion admisible para forjados:

nadm = —— =83 _ 1 686
A= 550 " 500~ OO0
Fadm = 1686 cm > Fea = 1,151 cm CUMPLE!

Para poder determinar el rango de seguridad y confort, realizaremos un juego de
variacion de alturas de la losa, asi mismo variando sus propiedades geomeétricas de la

misma. Para poder determinar una comparacion de su deflexion VS rigidizacion.

Jiménez Montoya Florentino regalado CBH-87
L 5.57 L L L 5.57

fir =20 = S5 20 SR <5 Pir =25 = S5

hLR =0.22m 0.23m < hLR <0.27m hLR =0.20m

Segun los parametros que ya se obtuvieron, se realizara un decrecimiento de 5cm para

2 muestras y un crecimiento en su altura de la losa de 5 cm para 4 muestras
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Tabla: 4.2. Resultados de variacion de altura en losa casetonada

Cargas actuantes en losa
Variacion Centro de Inercia para Altura
de altura altura .
gravedad ) equivalente
de losa (Yg (cm)) equivalente (heq (cm)) | Peso de losa Sobre carga de
(h(m)) (I (cnr™4)) de compresion Peso de nervios | Peso de losa usog
(Wikgle?) (Wn(kglem®)) | (WL(kglcmr?)) (SC(kg/e?)
12| 1375 12708,33 14,50 75 135 210 300
21 25| 1694 2454861 18,06 125 180 305 300
3130 | 2000 41666,67 21,54 125 225 350 300
4135 | 295 64782,19 24,96 125 270 395 300
5| 40 | 2583 94583,33 28,31 125 315 440 300
6| 45 21,70 147740,01 32,85 125 432 557 300
7| 50 | 2960 | 218694,13 37,44 125 567 692 300
Cargatotalen| Metodo de coeficientes para losa e s .
. " " Verificacion de flexion
losa reticulares "Caso 3
Flexion
Madulo de Momento de | Flexion por | admisible
Carga de . o ,
U eslasticiadad | Flexion |carga actuante | carga actuante segin o
Ne disefio ) . Comprobacion
(Q(kglem?) del hormigon |(A (em)) | enlalosa enlalosa normativa
(E(kglcm?)) (My+(kg.cm)) (F(cmy)) CBH-87
(Aadm(cm))
1 816 0,099 1265,43 6,01 No cumple
2 968 0,118 1505,15 3,62 No cumple
3 1040 0,126 1612,81 2,24 No cumple
4 1112 SU'E6 | 0130 | 172447 15 <1686 | gjcumple
5 1184 0,140 1836,12 1,07 Si cumple
6 1371,2 0,166 2126,43 0,76 Si cumple
7 1587,2 0,190 2461,40 0,57 Si cumple

Fuente: Elaboracion propia
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GRAFICA 4.1. Comparacion de deflexion con la restriccion de la normativa

ALTURA DE LA LOSA (cm)
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5,00
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6,00 6,01

DEFLEXION DE LOSA (cm)

6,50

DEFLEXIONES —@— DEFLEXION ADMISIBLE

Fuente: Elaboracion propia
4.6.Conclusion

De acuerdo a lo mostrado anteriormente se puede realizar una serie de variacion con
las alturas de la losa para poder optimizar al maximo los materiales. Es decir que
mientras no rebasemos los limites maximos que nos proporcionan las recomendaciones

de la norma.

Siendo asi se observa en las muestras estudiadas que a menor altura del elemento este
pierde inercia y es mas propenso a caer o sobrepasar la capacidad de resistencia a
flexion del elemento, haciendo que sus flechas ocasionadas por el requerimiento de las

cargas actuantes sobrepasen las recomendaciones dadas por la normativa.

Teniendo en cuenta que a mayor altura es decir mayor inercia el elemento en este caso

gana mayor rigidizacion evitando sobre pasar su limite de flexién
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CAPITULO V

5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1.CONCLUSIONES

Como se indica en los objetivos planteados se llegd a cumplir de manera
satisfactoria la realizacion del disefio estructural de la UNIDAD EDUCATIVA
SALINAS — ENTRE RIOS, basandose en la norma CBH-87.

Del estudio topografico realizado con el equipo Estacion Total se pudo concluir que
el terreno de emplazamiento se puede considerar plano con muy pocas variaciones
de desnivel.

Para el disefio de la estructura de sustentacion de la edificacion se utilizé el paquete
computacional CYPECAD. Donde se verifico la cuantia de los elementos mas
solicitados en forma manual, obteniéndose en su mayoria parecidos.

El disefio estructural fue realizado con el valor mas desfavorable proveniente del
estudio de suelos 0,90 kg/cm?, dando un margen de seguridad reduciendo un 10%
del esfuerzo de suelo calculando con 0,81 kg/cm?.

Para la cimentacion se optd por zapatas aisladas troncopiramidales, ya que dadas
las condiciones del terreno, no se vio la necesidad de aplicar otro sistema de
cimentacion.

El disefio estructural se opt6 por trabajar con losa reticular en las aulas, oficinas y
pasillos cuyas luces son alrededor de 7,50m con espesor de 35cm, para la losa
reticular se trabajé con viga de mayor peralte a su seccion, reduciendo de esta
manera la utilizacion de dbacos que incrementan el volumen de hormigon y acero.
Las vigas de mayor dimension obtenidas del célculo estructural son de 25cm x
40cm, presentandose solo dos plantas en toda la estructura (primera planta, segunda
planta), Para las vigas de sobre cimiento sus dimensiones son de 20 x 40 cm,
cumpliendo todas con los criterios para el dimensionamiento de vigas de hormigén
armado.

Dado los nuevos requerimientos para colegios y escuelas de introducir rampas y

accesos para discapacitados, es importante darle la correcta pendiente a los mismo,
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en nuestro caso se tomo6 de 5,49% sin sobrepasar la maxima de 6% que indica la
norma NB 1220005.

Se tiene un 4rea construida total de 1.258,9 m?, y un costo total del proyecto de
3.014.215,68 Bs, por lo que el costo de la obra por metro cuadrado sin tomar en
cuenta la supervision y el equipamiento es de 2.394,321 Bs/m?.

Se determind el tiempo de la infraestructura, todos estos referidos tinicamente al
ambito de soporte estructural, obteniendo un tiempo de 228 dias calendario.

Es necesario aclarar que el costo obtenido contempla los Modulos de Obras
Preliminares, Obra Gruesa, Obra fina y Trabajos de Acabado. No se considera

ningun tipo de instalacion eléctrica, sanitaria o de agua potable.

5.2.RECOMENDACIONES

Al realizar el disefio de las estructuras de hormigdn armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas; se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos indicados en la Norma Boliviana del Hormigén Armado, para evitar la
posible oxidacion de la armadura que pueda disminuir considerablemente su
resistencia.

Se recomienda usar varillas de didmetro menor de 6mm, 8mm, 10mm y 12mm por
varias razones, la primera porque una varilla de menor didmetro resulta mas
econdmica, facil de adquirir, es m&s maleable o manejable, y porque pose mas
propiedades de adherencia con el concreto que una varilla de diametro mayor.

Si se desea proyectar estructuras con luces de alrededor de 7 a 10 metros, y a la vez
economizar gastos la mejor opcién es el forjado reticular con vigas, mismo que
permite abarcar estas luces proporcionando espacios amplios como en el caso de
edificios con aulas amplias y cémodas sin la necesidad de colocar columnas
intermedias que quitan la visibilidad y obstruyen el transito.

Se recomienda dejar los huecos para bajantes sanitarios, montantes de agua potable
o0 ductaje de la red trifasica en los lugares de la zona aligerada de la losa, donde halla

plastoform para evitar debilitar la estructura.
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e Se recomienda cumplir con todos los puntos estipulados en la norma y

especificaciones técnicas para la construccion, garantizando asi la calidad y

seguridad del edificio.
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