CAPITULO I

1. ANTECEDENTES

1.1.- EL PROBLEMA

La ciudad de Tarija esta desarrollando un alto crecimiento poblacional; segun las
proyecciones poblacionales del Instituto Nacional de Estadistica (INE), la poblacion del
municipio de Tarija (capital del departamento y de la provincia Cercado) llegé a alrededor
de 247 mil habitantes proyectados para 2017, y para 2020 habra cerca de 268.000 personas
en esta region, lo cual ha llevado a la gobernacion a plantearse el disefio de nuevas
estructuras que atiendan las demandas de la poblacion.

Debido a este crecimiento poblacional, lo cual eleva la cantidad de estudiantes albergados

por la Unidad Educativa Monte Sud del municipio de Tarija.

1.1.1.- Planteamiento del problema

La ubicacion del barrio Buena Vista esta en una zona periurbana de la ciudad de Tarija,
en dicha zona no se cuenta con infraestructuras para albergar estudiantes a nivel
secundario.

La falta de infraestructura educativa provoca que los estudiantes que hayan concluido sus
estudios a nivel primario estén obligados a recurrir a otros establecimientos alejados de la

zona para poder continuar con su educacion.

Provocando inasistencia de los estudiantes que no pueden continuar sus estudios debido a

la falta de recursos econdmicos para poder llegar a colegios de otras zonas.
Otro gran aspecto a tomar en cuenta es los riesgos que conlleva el trasladarse a otro lugar.
Las posibles soluciones para dicho problema serian:

e Construccion de una infraestructura educativa.

e Provision de buses para que los estudiantes puedan trasladarse a las unidades
educativas mas cercanas posibles para que la distancia no sea un problema.

e Ampliacién de aulas en otros establecimientos para que puedan albergar los

estudiantes del barrio Buena Vista.



Debido a la gran importancia de brindar educacion con ambientes adecuados en
la zona del barrio Buena Vista, se construird una infraestructura que sea capaz de
satisfacer las necesidades en cuanto a la educacion. Para asi mejorar la calidad de

formacion de los estudiantes de dicha poblacion.

1.1.2.- Formulacion del problema

Con la construccion de una nueva infraestructura que cuente con todo lo necesario para
los estudiantes, se dara solucidn al problema y se mejorarian las condiciones de vida.
Por consiguiente, se ha planteado la alternativa: “Construccion de una infraestructura
de la Unidad Educativa Monte Sud”, como solucion; la misma cuenta con disefio

arquitectonico.

1.1.3.- Sistematizacion del problema

Con la alternativa definida, “Construccion de una infraestructura de la Unidad Educativa
Monte Sud”, y con un andlisis técnico y econdmico de la infraestructura, se ha

determinado realizar lo siguiente:

e Estructura de Cimentacioén con zapatas aisladas de H°A®.
e Estructura de sustentacion: una estructura porticada de H°A°.
e Estructura de sustentacion para separacion de niveles con losa alivianada.

e Estructura de sustentacion para la cubierta de losa alivianada y casetonada.
1.2.- OBJETIVOS.

1.2.1.- Objetivo general

“Realizar el disefio estructural del proyecto Unidad Educativa Monte Sud Nivel
Secundario con la aplicacion de la NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON
ARMADO (CBH-87), para satisfacer la demanda de la comunidad brindando seguridad

y estabilidad en la infraestructura”.
1.2.2.- Objetivos especificos
e Validar el estudio topografico del lugar de emplazamiento.

e Determinar la capacidad portante del suelo de fundacion a través del ensayo SPT.



e Analizar las cargas muertas y vivas sobre cada ambiente, para tener conocimiento
del caso mas desfavorable de funcionamiento de la estructura y evitar posteriores
dafos en la estructura.

e Verificar los elementos estructurales mas solicitados de acuerdo a la idealizacion

de la estructura.

e Determinar el costo total de la obra con el correspondiente andlisis de precios
unitarios de los items considerados para el proyecto.

e Elaborar un plan de ejecucion de la obra y el cronograma de trabajo de proyecto y
estimar el tiempo de ejecucion del mismo.

e Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.
1.3.- JUSTIFICACION

1.3.1.- Justificacion académica

Los conocimientos y habilidades adquiridos serdn aplicados con criterio técnico en el
disefio de una estructura, aplicando datos y determinando resultados reales. Como asi
también poder plantear soluciones a los distintos problemas que se presentaran en el

calculo estructural basandose en los principios de la ingenieria.

1.3.2.- Justificacion técnica

A medida del tiempo la evolucion de las metodologias de construccion avanza de manera
muy significativa, es por ello que se hard uso de normas vigentes debido a que el avance

de la ciencia esta en continuo cambio.

Es por ello que se utiliza, métodos de andlisis y herramientas computacionales

actualizadas.

e Se usard la Norma Boliviana CBH-87 y el programa de resolucion de estructuras
CYPECAD para el disefio y célculo de estructuras de Hormigdén Armado, dando
su respectiva verificacion manual.

e Se hard uso de las normas vigentes que proporcionan estudios detallados sobre los

materiales que intervienen en la construccion, de modo que brindan mayor



informacion sobre sus caracteristicas, lo cual permite efectuar un calculo mas

preciso y exacto.

1.3.3.- Justificacion social

El disefio estructural del proyecto sera entregado al Gobierno Auténomo Municipal de la
ciudad de Tarija, el cual posteriormente tendra la posibilidad de llevarlo a cabo. El mismo
serd de gran beneficio a las personas del barrio Buena Vista en la ciudad de Tarija, ya que
esta ubicado en una zona lejana al centro de la ciudad, satisfaciendo las necesidades en el
tema de educacion y brindando ambientes comodos y adecuados a los estudiantes que

habitan en la zona.
1.4.- MARCO DE REFERENCIA

1.4.1.- Marco tedrico

El proyecto comprende un andlisis técnico siguiendo las normas CBH-87 (Codigo

Boliviano del Hormigén Armado).
Construcciones de Estructuras:

CBH: 1987 Norma boliviana del hormigén armado. Por Decreto Supremo N° 17684 de 7
de octubre de 1980, se crea la Comisiéon Permanente del Hormigén Armado, que se
encarga de redactar la CBH-87, con los avances cientificos y tecnologicos en el campo
del hormigoén, haciendo uso de las recomendaciones de los sectores interesados en este

tipo de obras y de los Grupos de Trabajo que se han creado para este fin.
También serd de apoyo el uso de:

e Guia Boliviana de Construccion de Edificaciones.
e Hormigén Armado de Jiménez Montoya. 15 edicion.

e Y otras bibliografias.

1.4.2.- Marco espacial

El presente proyecto a realizar es en base a una necesidad actual, que lleva al Disefio
Estructural de una nueva Unidad Educativa a nivel secundario que estara ubicado en el

departamento de Tarija, provincia Cercado, barrio Buena Vista.



Ubicada en el departamento de Tarija, la provincia Cercado esta ubicada el centro-oeste
del departamento, limita al noroeste con Méndez, al este con Burdet O'Connor, al sur con
Arce y al suroeste con Avilés. Su capital es Tarija, que también lo es de todo el

departamento.

Figura N° 1.1 Mapa de la Provincia Cercado
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1.4.3.- Poblacion

Figura N° 1.3 Municipio de tarija proyecciones de poblacion por sexo , 2017-2020
(En miles de habitantes)
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1.4.4.- Marco temporal

En el disefio final del proyecto se estima una vida util de 30 afios como minimo dentro de

las condiciones de confortabilidad y seguridad del mismo.

1.5.- ALCANCE DEL PROYECTO

Se realizara el Disefio estructural de la Unidad Educativa en beneficio a los habitantes de
la zona y poblacion tarijeiia. El desarrollo de célculo estard en base a los planos

arquitectonicos y los estudios de analisis de suelo.

1.5.1.- Analisis de alternativas

Las alternativas de la posible solucion ante el problema ya planteado anteriormente

podrian ser las siguientes:

e Construccion de una infraestructura educativa.
e Provision de buses para que los estudiantes puedan trasladarse a las unidades

educativas mds cercanas posibles para que la distancia no sea un problema.



e Ampliaciéon de aulas en otros establecimientos para que puedan albergar los
estudiantes del barrio Buena Vista.
En consecuencia, con el analisis de alternativas se establece que la alternativa viable

es el disefio de 1a Unidad Educativa Monte Sud. Y se realizara de la siguiente forma:

e Estructura de Cimentacion con zapatas aisladas de H°A°.
e Estructura de sustentacion: una estructura porticada de H°A°.
e Estructura de sustentacion para separacion de niveles con losa alivianada.

e Estructura de sustentacion para la cubierta de losa alivianada y casetonada.

1.5.2.- Resultados a lograr

El proyecto contempla el “Disefio Estructural de la Unidad Educativa Monte Sud” en la

ciudad de Tarija, en el cual se desarrolla lo siguiente:

- Estudio de suelos.

- Topografia.

- Idealizacion de estructura.
- Calculos estructurales.

- Verificacion de sus elementos.
Al tratarse de un disefio estructural, el contenido del informe final contempla:

- Antecedentes.

- Marco tedrico.

- Ingenieria del proyecto.

- Aporte académico.

- Conclusiones y recomendaciones.
- Bibliografia.

- Anexos (planos estructurales).
Cabe aclarar que dentro de las restricciones se tiene las siguientes:

- No se disefia redes de servicio (agua potable, red eléctrica y alcantarillado).
- Especificaciones técnicas, computos métricos, precios unitarios y presupuesto en

general de la obra, especificamente solo de la parte gruesa.



- En consecuencia, el presupuesto no contempla estos items.

1.5.3.- Restricciones o limitaciones

El proyecto queda limitado en hacer el célculo estructural, aclarando que no se realizara

el célculo de ninguna instalacion.

1.5.4.- Aporte académico del estudiante

En el disefio arquitectonico se cuenta con una escalera autoportante, el cual sera la

aportacion que se realizara:

e Disefio estructural de una escalera autoportante, ademas de una comparacion

técnica y econdmica de la misma con una escalera convencional.



CAPITULO 11

2. MARCO TEORICO

2.1. - LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El levantamiento topografico consiste en llevar a cabo la descripcion de un terreno en
concreto. Mediante el levantamiento topografico, se realiza un escrutinio de una
superficie, incluyendo tanto las caracteristicas naturales de esa superficie como las que

haya hecho el ser humano.

Con los datos obtenidos en un levantamiento topografico se pueden trazar mapas o planos
en los que aparte de las caracteristicas mencionadas anteriormente, también se describen
las diferencias de altura de los relieves o de los elementos mediante las curvas de nivel,

que se encuentran en el lugar donde se realiza el levantamiento.

En términos generales, el trabajo topografico se puede dividir en tres grandes partes:

- Trabajo de campo.
- Trabajo de gabinete.

- Trabajos de replanteo por sefialamiento.

2.2. - ESTUDIO DE SUELOS

Las propiedades geotécnicas del suelo, como la distribucion del tamafio del grano, la
plasticidad, la compresibilidad y la resistencia por cortante, pueden ser determinadas
mediante apropiadas pruebas de laboratorio. Recientemente, se ha puesto énfasis en la
determinacion in situ de las propiedades de resistencia y deformacion del suelo, debido a

que asi se evita la perturbacion de las muestras durante la exploracion de campo.

El suelo se usa como material de construccion en diversos proyectos de ingenieria civil y
sirve para soportar las cimentaciones estructurales. Por esto, se deben estudiar las
propiedades del suelo, tales como origen, distribucion granulométrica, capacidad para

drenar agua, compresibilidad, resistencia cortante, capacidad de carga, y otras mas.

Dichas propiedades se traducen en:



e Distribucion Granulométrica

e Limites de Atterberg

e C(lasificacion de los suelos (segiin A.A.S.H.T.O. y S.U.C.S.)
e Esfuerzos permisibles en la masa del suelo

Distribucion Granulométrica

En cualquier masa de suelo, los tamafios de los granos varian considerablemente. Para
clasificar apropiadamente un suelo se debe conocer su distribucion granulométrica. La
distribucion granulométrica de suelos de grano grueso es generalmente determinada
mediante analisis granulométrico por mallas. Para suelo de grano fino, la distribucién

granulométrica puede obtenerse por medio del analisis granulométrico con el hidrémetro.

Analisis Granulométrico Por Mallas

Un analisis granulométrico por mallas se efectiia tomando una cantidad medida de suelo
seco, bien pulverizado y pasandolo a través de una serie de mallas cada vez mas pequefias
y con una charola en el fondo. La cantidad de suelo retenido en cada malla se mide y el
porcentaje acumulado de suelo que pasa a través de cada malla es determinado. Este

porcentaje es generalmente denominado el “porcentaje que pasa”.

Cuadro 2. 1 Tamanos de Tamices U.S. Estandar

Tamiz N° Al()s:;tlil)ra
4 4.75
6 3.35
8 2.36
10 2
16 1.18
20 0.85
30 0.6
40 0.425
50 0.3
60 0.25
80 0.18

100 0.15
140 0.106
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170 0.088
200 0.075
270 0.053

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.

El porcentaje que pasa por cada malla, determinado por un andlisis granulométrico por
mallas, se grafica sobre papel semilogaritmico. Note que el didmetro del grano D se
grafica sobre la escala logaritmica y el porcentaje que pasa se grafica sobre la escala
aritmética.

Figura N° 2.1 Granulometria de un suelo de grano grueso obtenida por un analisis
granulométrico por mallas
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.
Limites de Tamafos para Suelos:

Independientemente del origen del suelo, los tamafios de las particulas, que conforman un
suelo, varian en un amplio rango. Los suelos en general son llamados grava, arena, limo
o arcilla, dependiendo del tamafio predominante de las particulas. Para describir los suelos
por el tamafio de sus particulas, varias organizaciones desarrollaron limites de tamafo de
suelo separado.

El Cuadro 2.2 presenta los limites de tamafio recomendados en el sistema de la American

Association of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) y el Sistema
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Unificado de Clasificacion de Suelos Unified Soil Classification System (Corps of
Engineers, Department of the Army y Bureau of Reclamation).

Cuadro 2. 2 Limites de Tamaifio de Suelos Separados

Sistema de

Clasificacién Tamaiio del Grano (mm)

Grava: 75 mm a 4.75 mm
Unificado Arena: 4.75 mm a 0.075 mm

Limo y Arcilla (finos): <0.075 mm
Grava: 75 mm a 2 mm

AASHTO Arena: 2 mm a 0.05 mm
Limo: 0.05 mm a 0.02 mm

Arcilla: <0.002 mm

)

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.
Limites de Atterberg:
Cuando un suelo arcilloso se mezcla con una cantidad excesiva de agua, este puede fluir
como un semiliquido. Si el suelo es secado gradualmente, se comportard como un material
pléstico, semisdlido o solido, dependiendo de su contenido de agua. El contenido de agua,
en porcentaje, en el que la transicion de estado solido a semisdélido tiene lugar, se define
como el Limite de Contraccion (LC). El contenido de agua en el punto de transicion de
estado semisolido a plastico es el Limite Plastico (LP), y de estado plastico a liquido es el
Limite Liquido (LL). Estos limites se conocen también como Limites de Atterberg.

Figura N° 2.2 Definicion de los Limites de Atterberg
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”’.
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El indice de plasticidad (PI) es la diferencia entre el limite liquido y el limite plastico de
un suelo, o:

IP = LL- LP
Sistema de Clasificacion de Suelos:
Los suelos con propiedades similares se clasifican en grupos y subgrupos basados en su
comportamiento ingenieril. Los sistemas de clasificacion proporcionan un lenguaje
comun para expresar en forma concisa las caracteristicas generales de los suelos, que son
infinitamente variadas sin una descripcion detallada.
Los dos sistemas principales de clasificacion actualmente en uso son: (1) El Sistema
AASHTO (American Association of State Highway and Transportation Officials) y (2) el

Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (Unified Soil Classification System).

2.2.1. - Ensayo de Penetracion Estandar (SPT)

En esta préctica se desarrollara el método comunmente utilizado en el proceso de
exploracion de obras verticales, el cual se denomina Ensayo de Penetracion Estandar
(SPT). Mediante este ensayo se obtiene el nimero de golpes por pie de penetracion (N),
con el cual se puede determinar la capacidad portante admisible del suelo a distintas
profundidades.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan
al laboratorio para efectuarle los ensayos basicos de clasificacion, con lo cual se puede

definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Consiste en contar el numero de golpes necesarios para que se introduzca a una
determinada profundidad una cuchara (cilindrica y hueca) muy robusta (didmetro exterior
de 51 milimetros e interior de 35 milimetros, lo que supone una relacion de areas superior
a 100), que permite tomar una muestra, naturalmente alterada, en su interior. Una vez que
en la perforacion del sondeo se ha alcanzado la profundidad a la que se ha de realizar la
prueba, sin avanzar la entubacion y limpio el fondo del sondeo, se desciende la toma
muestras SPT unido al varillaje hasta apoyarlo suavemente en el fondo. Realizada esta
operacion, se eleva repetidamente la masa con una frecuencia constante, dejandola caer

libremente sobre una sufridera que se coloca en la zona superior del varillaje.
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Presion admisible:

Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion de N; incluso han
dibujado los &bacos 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 una muestra
inalterada. A continuacion, la tabla precisa estas relaciones:

Tabla 2.1 Relacion de Resistencia para las Arcillas

Resistencia a
Consistencia de la Compresion Simple
N Arcilla kg/cm2
2 Muy Blanda 0,25
2 -4 Blanda 0,25 -0,50
3-8 Media 0,5-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:

Tabla 2.2 Relacion de Resistencia para las Arenas

N Compacidad de la Arena
0-4 Muy Suelta
4-10 Suelta
10 - 30 Medianamente Compacta
30-50 Densa
Mas de 50 Muy Densa

Teniendo la informacion del tipo de suelo y el numero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla 2.1 o Tabla 2.2, Segun el tipo de suelo al que corresponda, se

obtiene la capacidad portante del suelo de fundacion.

) Informacion proporcionada por el Laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.M.S. Facultad de
Ciencias y Tecnologia.
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Figura N° 2.3 Capacidad portante para arcillas y mezclas de suelo.




2.3. - IDEALIZACION ESTRUCTURAL

El primer paso para analizar una estructura es su idealizacion, que consiste en reducirla a
un modelo matematico que la represente en forma adecuada y permita estudiar
analiticamente su comportamiento ante las cargas. El disefio completo de una estructura

puede establecerse a través de los siguientes pasos:
- Determinacion de la forma general.

- Investigacion de las cargas.

- Analisis de esfuerzos.

- Seleccion de distintos elementos.

- Dibujo y detalles.

Determinacion de la forma general

La forma general para una estructura se selecciona entre varias alternativas posibles. Lo
primero que se debe de tener en cuenta es el requisito de funcionalidad de la estructura,

esto es, si va a servir para vivienda, como puente o para cubrir un espacio.

Deberan examinarse varias consideraciones secundarias, entre ellas los aspectos

econdmicos, estéticos, legales y financieros.
Investigacion de las cargas

La informacion general acerca de las cargas a imponer sobre la estructura viene dada
generalmente en las especificaciones y en las normas. Basicamente es parte de la
responsabilidad del disefiador especificar las condiciones de carga y tener cuidado en los
casos especiales. Las cargas basadas en consideraciones estaticas pueden clasificarse en

la siguiente forma:
Peso propio: son las que corresponde a la accion del peso propio de la estructura.

Carga permanente: corresponde al peso del resto de las cargas muertas, pisos,
mamposteria y otros elementos de presencia permanente y que no son la estructura

resistente.
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Sobrecarga de servicio: cargas debidas a la ocupacion y uso o servicio que presta la
estructura. Por ejemplo: peso de personas y muebles en edificios, mercaderias en

depositos, vehiculos en puentes, etc.

Accion del viento: es la producida por las presiones y succiones que el viento origina sobre

las superficies.
Analisis de esfuerzos

Una vez definidas las cargas externas, debe hacerse un analisis de esfuerzos con el fin de
determinar las fuerzas internas, algunas veces conocidas, como esfuerzos, que se

produciran en los diferentes elementos.

Cuando intervienen sobrecargas, deben analizarse con todo cuidado los esfuerzos
maximos posibles en cada uno de los elementos de la estructura. Para obtener lo anterior,

no solamente debe conocerse la magnitud de la carga, sino el lugar de aplicacion.
Seleccion de los distintos elementos

La eleccion de los materiales y dimensiones de los elementos de una estructura se basa en
los resultados del Analisis de esfuerzos junto con las condiciones dadas por las

especificaciones y normas.
Dibujo y detalles

El paso final es el dibujo y los detalles que proporciona la informacion necesaria para la

construccion.

2.4. -NORMAS DE DISENO DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES

Las normas que se seguiran para el disefio estructural son las siguientes:
Construcciones de Estructuras:

CBH: 1987 Norma boliviana del hormigdn armado. Por Decreto Supremo N° 17684 de 7
de octubre de 1980, se crea la Comisiéon Permanente del Hormigén Armado, que se
encarga de redactar la CBH-87, con los avances cientificos y tecnologicos en el campo
del hormigoén, haciendo uso de las recomendaciones de los sectores interesados en este

tipo de obras y de los Grupos de Trabajo que se han creado para este fin.
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2.5.-METODO DE DISENO

El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite, consiste en deducir, por
una parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura correspondiente a la situacion
limite en estudio. Comparando estas dos magnitudes, siempre que las acciones exteriores
produzcan un efecto inferior a la respuesta correspondiente al estado limite, podra

afirmarse que est4 asegurando el comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

En consecuencia, el proceso de calculo a emplear, segiin la norma, para este proyecto en

los elementos estructurales, consiste en:

» Obtencion del efecto Sq de las acciones exteriores, relativo al estado limite en
estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

» Obtencion de la respuesta Rq de la estructura, correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los
materiales.

» El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion:

Rd = 5d
Propiedades del Hormigon

El hormigdén en masa presenta una buena resistencia a compresion, como les ocurre a las
piedras naturales, pero ofrece muy escasa resistencia a la traccion, por lo que resulta
inadecuado para piezas que vayan a trabajar a traccion, pero si refuerza el hormigon en
masa disponiendo barras de acero en las zonas de traccidn, el material resultante, llamado
hormigoén armado, estd en condiciones de resistir los distintos esfuerzos que se presentan
en las construcciones.

Resistencia del Hormigon.

Resistencia caracteristica de proyecto fck es el valor que se adopta en el proyecto para la
resistencia a comprension como base de los célculos, asociados con la norma CBH-87 a
un nivel de confianza del 95 % se denomina, también, resistencia especificada.
Resistencia caracteristica real de obra fcr es el valor que corresponde al cuantil del 5 %
en la curva de distribucion de resistencias a compresion del hormigon colocado en obra.

Dicho de otro modo, fcr (histograma), es el valor de la resistencia, por debajo del cual se
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puede esperar hallar un maximo del 5 % de la poblacion de todas las medidas posibles de
la resistencia del hormigoén especificado.

Resistencia caracteristica estimada fce es el valor que estima o cuantifica la resistencia
caracteristica real de la obra, a partir de un nimero infinito de resultados de ensayos
normalizados de resistencia a comprension, sobre probetas tomadas en obra.
Abreviadamente, se puede denominar resistencia caracteristica.

Resistencia de calculo

Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigdén (en compresion fed
o en traccion fetd), el valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente,
dividido por un coeficiente de minoracion ¢, que adopta los valores indicados en la Tabla
2.6.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia del calculo
debera reducirse ademas de un 10 % para tener en cuenta la disminucion de calidad que
el hormigdén de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y

compactacion.

Aceros

Generalidades

Las armaduras para el hormigon seran de acero y estaran constituidas por:

e Barras lisas.
e Barras corrugadas.
Por lo que, se debe considerar las caracteristicas geométricas, mecanicas, ductilidad y

adherencia de las armaduras como asi su aptitud al soldeo.

Resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero fyk, se define como el cuantil 5 % del limite
elastico en traccion (aparente fy, o convencional al 0.2 %, f0.2).

Resistencia de calculo

Se considera como resistencia de calculo, o de disefio, del acero, el valor fyd, dado por:
fyd=fyk/ys

donde:
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fyk = limite eléstico del proyecto
vs = coeficiente de minoracion (Tabla 2.6).

La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.
Caracteristicas Geométricas

Las barras empleadas en el disefio del hormigon armado deben ajustarse a la siguiente

serie de didmetros nominales, expresados en mm.
Caracteristicas mecanicas

Las barras empleadas en el disefio del hormigon armado deben ajustarse a la caracteristica

mecanica de limite de fluencia de AH 500.
Adherencia entre Hormigon y Acero

La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: el de asegurar el anclaje de las
barras y el de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la armadura
principal, como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.

Armaduras
Anclaje

Los anclajes extremos de las barras se hacen por gancho, patilla, prolongacion recta o
cualquier otro procedimiento, garantizado por la experiencia y que sea capaz de asegurar

la transmision de esfuerzos al hormigon, sin peligro para este.
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Figura N° 2.5 Longitud de Anclaje en Centimetros (@ en centimetros)

Figura N° 2.4 Formas de Anclajes
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Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (15° Ed).
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Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (15° Ed).

Tabla 2.3 Longitudes de anclaje para barras corrugadas aisladas, valores de los

coeficientes m

Hormigon Acero B 400 Sy B 400 SD Acero B 500 S y B 500 SD

W;gme) m; m; ms ms my m; ms my
20 14 20 10 14 19 27 13 19
25 12 17 8 12 15 21 11 15
30 10 14 7 10 13 18 9 13
35 9 13 7 9 12 17 9 12
40 8 12 6 8 1 16 8 11
45 7 11 5 7 10 15 7 10
50 7 10 5 7 10 14 7 10

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (15 Ed).
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Empalmes

Los empalmes pueden realizarse por traslapo o por soldadura. Se admiten también otros
tipos de empalme, con tal de que los ensayos con ellos demuestren que esas uniones
poseen, permanentemente, una resistencia a la rotura, no inferior a la de la menor de las
dos barras empalmadas y que el deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas no
rebase 0,1 mm.

Adherencia

Para garantizar tanto la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigon circundante
como la tension tangencial de adherencia producida por el esfuerzo cortante de calculo en
una viga de canto util d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro u,

tiene que cumplirse la limitacion.

Siendo:
Tha= Resistencia de calculo para adherencia.
Distancia entre Barras

La Norma Boliviana de Hormigéon Armado recomienda los valores que se indican a

continuacion:

e Dos centimetros

e El diametro de la barra mas gruesa

e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

Distancia a los Paramentos: El objetivo 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 ain que su espesor. Las diferentes
normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes que se

recomiendan a continuacion:
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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 de 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 hormigéon del mismo.

¢) Ademas de lo indicado en a) y b), para cualquier clase de armaduras deben respetarse
unos ciertos recubrimientos minimos en funcién de las condiciones ambientales, con
objeto de proteger al acero frente a la corrosion y asegurar la durabilidad de las piezas.
Estos recubrimientos minimos que, segun la Instruccion espafiola, dependen del tipo de
cemento, de la resistencia caracteristica del hormigén y de la vida util de proyecto.

El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1 plg o 2,5cm.

Tabla 2.4 Clases generales de exposicion relativas a la corrosion de las armaduras

Clase general de exposicion L
- — Descripcion Ejemplos
Clase | Subclase Designacién | Tipo de proceso
— Interiores de edificios
no sometides a Elementos estructurales de edificios
ninguno condensaciones protegidos de la intemperie, como
No agresiva . 3
— Elementos de hormigdén en forjados
masa
— Elementos estructurales en sétanos
no ventilados
- Cimentaciones
— Estribos, pilas y tableros de puentes
. . en zonas sin impermeabilizar,
- Interiores sometidos .
N con precipitacién media anual superior
a humedades relativas
a 600 mm
medias altas (>65 %) . .
A — Tableros de puente impermeabilizados
o a condensaciones -
i 3 en zonas con sales de deshielo
Corrosion de — Exteriores en ausencia de S . .
Humedad - ] ) y precipitacion media anual superior
lla origen diferente a cloruros y expuestos a lluvia
alta e . a 600 mm
la de cloruros en zonas con precipitacion _
- ) — Elementos de hormigén que se
media anual superior
encuentren a la intemperie © en
Normal a 600 mm
cubiertas
— Elementos enterrados -
; de edificios, en zonas con
o sumergidos ) )
precipitacién media anual superior
a 600 mm
- Forjados en camara sanitaria, o
en interiores de cocinas o bafios,
o en cubierta no protegida
— Exteriores en ausencia de — Elementos estructurales en
.. cleruros, sometidos a la construcciones exteriores protegidas
Corrosion de e ]
Humedad X . accion del agua de lluvia, de la lluvia
llb origen diferente a . .
media la de cloruros en zonas con precipitacion — Tableros y pilas de puentes en zonas
media anual inferior a con precipitacién media anual inferior
600 mm a 600 mm

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (15 Ed).
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Tabla 2.5 Recubrimientos minimos en milimetros para las clases de exposicion Iy II

Clase de Tibo de cemento Resistencia caracteristica del Vida util de proyecto en arios
exposicion P hormigdn en N/imm? 50 100
| Cualquiera fox2 25 15 25
CEMI 25 <f, <40 15 25
fox = 40 10 20
lla ) 25 <f, <40 20 30
Otros tipos de cemento o empleo
de hormigdn con adiciones
f, =40 15 25
CEMI 25 = fa <40 20 30
f,. =40 15 25
llb _ 25 < f, <40 25 35
Otros tipos de cemento o empleo
de hormigén con adiciones fo > 40 20 30

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (15 Ed).
Doblado de las Armaduras

El doblado de la armadura debe comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las
piezas de hormigon armado las barras deben doblarse con radios mas amplios de los
utilizados en dicho ensayo, para no provocar una perjudicial concentracion de tensiones
en el hormigdn de la zona del codo. En este sentido, conviene advertir que las tracciones
transversales que tienden a desgarrar el hormigén suelen ser mas peligrosas que las
compresiones originadas directamente por el codo.

Tabla 2.6 Diametro minimo de doblado de barras

Ganchos y patillas Barras levantadas o

curvadas

Clase de barras Diametro Diametro

corrugadas de la barra @ de la barra @

<20mm | z20mm | <25mm | >25mm

B 400 S

y 40 70 100 120

B 400 SD

B500S

y 40 70 120 140

B 500 SD

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (15° Ed).

2.6. - COEFICIENTES DE SEGURIDAD

En los métodos de célculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a través
de coeficientes: minoracion (de la resistencia del hormigén y de la resistencia de acero) y

otros de ponderacion de las cargas y acciones en general.
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Estados limites ultimos

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados limites

ultimos son los siguientes:

Tabla 2.7 Estados limites ultimos — Coeficientes de minoracion de la resistencia de

los materiales

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido + 0,05
Acero 7, =115 Normal 0
Intenso -0,056
Reducido (1) +0,20
Hormigon 7. =130 Normal 0
Intenso (2) -0,10

Fuente: Norma Boliviana CBH — 87, Hormigon Armado
Hipotesis de Carga

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipotesis de
carga que a continuacion se indican y se elegird la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable.

En cada hipotesis deberdn tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultdnea sea compatible.

HIPOTESIS 1 Yrg-G + ¥5q-Q
HIPOTESIS 11 0,90(fg. G + ¥54.Q) + 0,90.y74. W
HIPOTESIS I 0,80(¥54.G + ¥7q-Q) + W + Fyy

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter

de permanencia.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables de explotacion, de granizo, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismica.

W: Valor caracteristico de la carga del viento.
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2.7. - DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

2.7.1. - Losa alivianada

Este tipo de losa trabaja con viguetas de hormigén pretensado y estdn unidas

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

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

aislantes térmicos y acusticos (Figura N° 2.6).

Figura N° 2.6 Geometria de losa alivianada

Fuente: Concretec Ficha técnica - Viguetas Pretensadas
Carga de la losa alivianada sobre la viga

a) Carga muerta “CM”
Para cuantificar el peso de la losa, es necesario establecer los siguientes datos, algunos se

pueden obtener del proveedor:
» Altura de vigueta.
» Altura de la carpeta de compresion.
» Peso especifico del H°A®.
» Peso especifico del plastoformo.

» Peso de ceramica + carpeta de nivelacion.
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» Peso por metro lineal de vigueta.
» Espesor del revoque de yeso.
» Longitud de vigueta.

> Peso del aislante térmico.

b) Carga viva en la losa alivianada “CV”
La carga viva serd la correspondiente de acuerdo a los requerimientos de la obra y se

muestra en el Anexo 4 — Tabla 12: Valores caracteristicos de las sobrecargas de uso.
Carga total
La carga total sera:

q=CV+CM

Finalmente, la carga sobre la viga de apoyo es:

Long.Vigueta
2

Carga = Qrotar *

Armadura minima

Segtin la norma CBH-87 se recomienda la armadura minima para evitar la aparicion de

fisuras por retraccion o efectos térmicos.

En la tabla 2.7, se indican los valores de las cuantias geométricas minimas de armaduras,
que deben disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en funcion del

tipo de acero utilizado.

Tabla 2.8 Cuantias geométricas minimas, referidas a la seccion total de hormigon,

en tanto por mil

Elemento | Posicién | AH 215 L | AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares () 8 6 5 4
Losa (™) 2 1,8 1,5 14
Vigas (") 5 3,3 2.8 2.3
Horizontal 2,5 2 1,6 1,4
Muros(™™") ™ Vertical 15 1.2 0,9 0,8

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigon Armado
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Se colocard una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30
cm.

Cuya area A, en cm?/m, cumple la siguiente condicion:

50« hy 200

Amin = >
b fsd fsd

Donde:

Amin (cm?/m): Es la armadura de reparto

ho: Espesor de la losa de compresion (cm)

fsa: 434,78 Mpa Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

No se realizard el disefio de la losa alivianada, porque en el medio existen viguetas
pretensadas y, el proveedor, seré el encargado del dimensionamiento en funcion del tipo

de estructura. En los planos se especifica la disposicion de las viguetas.

Si se hara la comprobacion de la fuerza de pretensado de la vigueta.

2.7.2. - Losa Reticular

Las losas casetonada son mas eficientes que las losas macizas ya que permiten tener
espesores mayores sin aumentar el volumen de concreto con respecto a una losa maciza.
Podriamos decir que, ante una carga normal de vivienda u oficinas, las losas macizas son
eficientes para luces pequefias, las aligeradas en una direccion son econdmicas en luces
intermedias, 3 a 6m, y las aligeradas en dos direcciones resultan ser mas economicas para
luces grandes. La ventaja principal de este tipo de construcciones es, ademas de lo ya
mencionado, el ahorro de un importante volumen de materiales (hormigoén y acero) y por

consiguiente una drastica reduccion del peso muerto de la estructura y su costo.

Las losas reticulares estan conformadas con casetones en filas de viguetas o nervios de
hormigén perpendiculares entre si con cabezales macizos sobre las columnas (los cuales

son necesarios para proveer resistencia al corte) y vigas de borde.

La norma boliviana del hormigén armado CBH-87 establece que:
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Los nervios: Son elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion entre nervios puede ser variable en funcién del disefio estructural: la separacion
maxima de 100 cm y el ancho de nervio de 10 cm y 15 cm (articulo 37.2.4 de EHO8), pero
no menor a 7 cm (CBH-87).

Capa de compresion: Las losas reticulares o aligeradas deberan disponer de una capa de
compresion no inferior a 5 cm y ésta debera disponer de una armadura de reparto en malla.
Canto de la losa: El canto 6ptimo de losa aligerada debe disponer de un canto total de
espesor constante no inferior a L/24 < hir < L/20, siendo L la luz de calculo mayor entre
los soportes y debera ser superior a 25 cm.

Pilar: La menor dimension de la seccion transversal del pilar no debera ser inferior a 25

cm.
Dimensiones de las losas nervadas

Los nervios deben tener las siguientes limitaciones dimensionales de acuerdo a la norma

boliviana CBH-87 en el punto 9.4.5.3.

Figura N° 2.7 Restricciones de dimensiones para losa reticular

L
35 e>3moiuio
h
b
’ b>hl A67cm

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigon Armado

EL dimensionamiento de las secciones placas en forma T.

2.7.3. - Diseiio de Vigas

Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y que,
por lo general, estan solicitadas principalmente a esfuerzos de flexion. Recibe las cargas
de las losas transmitiéndolas a las columnas y/o muros. Solamente se analizard las
secciones rectangulares de hormigén armado, ya que el proyecto estd disefiado con vigas

rectangulares.
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Analisis estructural

El analisis estructural puede realizarse mediante el uso de algun software de calculo
(CYPE Ingenieros Software para Arquitectura, Ingenieria y Construccion) como en este
caso. La finalidad es determinar los valores de solicitaciones en las secciones criticas
comunes (centro de tramos y apoyos) para dimensionarlas y en secciones especiales cuya

verificacion sea importante.
Diseifio de armadura por flexion

» Se mayora el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys

Md = )/SM

» Se debera estimar el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:
Mg

Ha = a2 f

Donde:

bw = Ancho de la viga

d = Es la distancia del borde més comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
fcd = Resistencia de disefio del hormigon.

» Se calculard el valor £, que se obtiene de la tabla 2.10 ANEXO 1:

Sy, = W, no necesita armadura a compresion
Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte
los esfuerzos de traccion. Por lo que, se deberd seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:

1) Con el valor del momento reducido, ingresar a la tabla 2.11 ANEXO 1 para obtener la
cuantia mecénica de la armadura.

2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo'.

]JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigén Armado. (15*. ed.). Cap. 16 Estado Limite Ultimo bajo solicitaciones normales.

Meétodos adimensionales y métodos simplificados. P 226-233.
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As = w.b,,. d.fc—d
fya
Donde:
w = Cuantia mecdanica de la armadura.
fyd = Resistencia de calculo del acero.
As =Area de la armadura a traccion.

3) Estimar la armadura minima y el valor de “wmin” se obtiene de la tabla 2.7

ASmin = Win * bw x d
La ecuacidn que se muestra, solo es para secciones rectangulares.
4) Adoptar la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

» Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.
Si = Wim < Uq necesita armadura a compresion
Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Por lo que, se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion.

_ Hd—Hdlim
Wgp = 1_f

Ws2 = Wigm T Wy
Donde:

Wiim = Este valor se obtiene de la tabla 2.13 Anexo 1.

Ws1 = Cuantia mecénica para la armadura a traccion.

Ws2 = Cuantia mecanica para la armadura a compresion.

| = Relacion entre el recubrimiento y el canto 1til.

r = Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion.

A = Ws1 by .d .fca A, = Ws2 .byw .d.fcd
s1 fyd s2 fyd

Donde:
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As1= Area de la armadura a traccion.
A= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de la tabla 2.7.

ASmin = Whin -bw .d
4) Adoptar la mayor (As1-As2) armadura de los dos valores anteriormente mencionados?.
Diseiio de armadura de corte

En el dimensionamiento a cortante en la situacion de rotura, suele admitirse la
colaboracion del hormigon, resultando una formula aditiva que suma la contribucion del

mismo con las armaduras.

Resulta que el hormigoén puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante Veu
. Mientras que el cortante total de calculo no supere este valor, Vd < Veu , no serian

tedricamente necesarias las armaduras transversales. Y puede expresarse:
Vd =Vcu + Vsu

Al suponer que el hormigon resiste Veu, las armaduras transversales necesarias para
resistir Vsu trabajardn como celosia; este trabajo de celosia no aumenta las tensiones
tangenciales en el hormigon, puesto que solo crea en el mismo, compresiones inclinadas

segun bielas, y las armaduras recogen todas las tracciones.

Procedimiento de calculo

Una vez organizadas las armaduras principales y conocida la seccion en que deja de ser

necesaria cada barra, hay que comprobar las distintas secciones a cortante:

Se comienza por determinar el esfuerzo cortante absorbido por el hormigoén, Veu, y el valor

de agotamiento por compresion del alma, Vou .
Vew = foa-b.d Vou =030.f.q.b.d

Donde:

2JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigén Armado. (15*. ed.). Cap. 16 Estado Limite Ultimo bajo solicitaciones normales.

Meétodos adimensionales y métodos simplificados. P 226-233.

32



ﬁ/d =0.5% W = Resistencia convencional del hormigén a cortante (kg/cm?).

fed = ;k = Resistencia de calculo del hormigon (kg/cm?).

d = Canto util.

b = Ancho del alma.

Estos valores hay que compararlos, en las distintas secciones, con el correspondiente

esfuerzo cortante de célculo, Vd =y, *V, pudiendo presentarse los siguientes casos:

- Si vd <Veu , el hormigdn de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante, y la
viga no necesita, teéricamente, armadura transversal. No obstante, es necesario
colocar unos cercos o estribos de seguridad cuyo didmetro no sea inferior a 6 mm,
ni la cuarta parte del didmetro correspondiente a las armaduras principales. La
separacion de dichos estribos debe ser:

§<085.d s<30cm

- Si Veu<Vd <Vou, hay que determinar la altura transversal necesaria
correspondiente al esfuerzo cortante residual, Vsu =Vd —Veu .

Se calcula entonces:

A = Vsu.s
$7090.d.fyq

Donde:

As = Area de acero necesaria para resistir el cortante.

s = Separacion de estribos (se puede tomar 100 cm y determinar la armadura).
d = Canto Util.

fyd = Resistencia de calculo del acero.

- Si vd > Vou , es necesario aumentar las dimensiones de la seccion.

Cuantia minima
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Para que la armadura transversal pueda tenerse en cuenta en la resistencia a esfuerzo

cortante, su cuantia minima debe ser igual o mayor que 0.02:

0,02.f.q.by.s

Smin =
fyd

2.7.4. - Diseino de Columnas

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales, en
las que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones transversales
pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.
Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de
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.
Excentricidad Minima de Calculo

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

también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos principales.

Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigoén armado serdn constituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigon, la menor dimension
de los soportes debe de ser 20 cm, si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si la

seccidn es circular.

> Cuantias limites
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La Norma Boliviana de Hormigén Armado recomienda para las armaduras longitudinales
de las piezas sometidas a compresion simple o compuesta, suponiendo que estan

colocadas en dos caras opuestas, Ay Aa, las siguientes limitaciones:

Ay . fya = 0,05. Ny Ay . fya = 0,05. Ny

A1 fya < 0,5.Ac . fca Az . fya < 0,5.4c . feq

Que, para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede expresarse de la

siguiente forma:
As . fya =2 0,10. Ny As . fya S Ac - fea
Donde:
Ac=El area de la seccion bruta de hormigon.
fyd= Resistencia de calculo del acero, en este caso de 500 MPa.

A1 y Ar=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o

compuesta.
Nd=Esfuerzo axial de calculo
fcd =Resistencia de calculo del hormigon.

As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado.

Armaduras longitudinales

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

prescripciones.
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a) La separacion méaxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse
mediante cercos o estribos, para evitar su pandeo.

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

se podran colocar dos o tres barras en contacto.

Armadura transversal

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

pueden ser absorbidos por el hormigon.

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

planos de cercos o estribos debe ser:

S<bh

e

Siendo la menor dimension del nucleo de hormigon, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores mayores

de 30 cm.

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

separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:
S <15¢

Donde:

0= El didmetro de la barra longitudinal mas delgada

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuestas a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion S

no debe ser superior a 12 *@.
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El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro

correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa, y en ningin caso menor de 6 mm.

Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el

punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

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

Tabla 2.12 en ANEXO 1 en funcién de la sustentacion de la pieza.

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de
los monogramas que se indica en esta parte, siendo para ello preciso decidir previamente

si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse traslacional.
Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo l, = k = | (k se obtiene entrando con ¥)

x (?) de todos los pilares

> (?) de todas las vigas

Y, = ; (igual para Wg)

37



Figura N° 2.8 Nomogramas para determinar el Coeficiente de Pandeo

Porticos Traslacionales

Poérticos Intraslacionales

20

Vg

L0

Fuente: Norma Boliviana CBH-87.

Esbeltez Geométrica y Mecanica

El vigas
\[ " Lf M £
L Ve

oo oc
50,0 10 L50.0
10,0 L 10,0
5.0 4 - 50
40 09

3,0 T+ 3.0
2,0 - 20

dos
10 L 10
05 0.8
07 0.7
0,6 L 06
k 407 :

05- Va VB I os
0.4 L 04
03 | 03
02 08 02
0,1 0.1
0 Logs L ¢

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag=Co/h entre

la longitud de pandeo y la dimension h de la seccidn en el plano de pandeo; y la esbeltez

mecanica a la relacion A=Co/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccion

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

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

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

Hormigén Armado son los que se mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecanicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a

esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
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despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna
comprobacion a pandeo.

e Para esbelteces mecanicas 35 < A < 100 (geométricas 10 < Xo < 29), puede
aplicarse el método aproximado.

e Para esbelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < Ao < 58), debe
aplicarse el método general; para soportes de secciones y armadura constante a lo
largo de su altura puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o
el de las curvas de referencia.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigoén armado con

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

2.7.5. - Obras Complementarias

2.7.5.1. - Escaleras

Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacién que presente
varios niveles. La funcion primordial que tienen es conectar un punto de la estructura con

otro, ubicado dentro de la misma, pero con diferentes cotas de nivel.

Es recomendable que posean una inclinaciéon entre 20° y 40°, pues para pendientes
menores se suelen utilizar rampas. Las huellas “h” miden entre 25 cm y 30 cm y las

contrahuellas “C” entre 16 cm y 19 cm.

Las partes que puede tener una escalera son:
- Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

- Descanso: Parte horizontal mas extensa que limita los tramos entre los niveles de

piso, de un ancho no menor a 3 huellas. Cada nivel de piso es descanso principal.
- Huella: Parte horizontal del escalon.
- Contrahuella: Parte vertical del escalon.

- Baranda: Proteccion de la escalera.
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Figura N° 2.9 Partes componentes de una escalera

Desembarco

Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque

Fuente: Internet

Idealizacion de escaleras

Para el célculo de escaleras no existe una metodologia normada, es por eso que,
comunmente se las calcula como losas macizas, representadas por vigas en su mayor
longitud, variando de acuerdo a diferentes analisis los tipos de apoyos longitudinales que

puedan tener.

- La figura 15a representa una viga sometida a una carga vertical uniforme. Se trata

de un elemento isostatico que no genera reacciones horizontales y donde el
momento flector en cualquier punto, independientemente de la geometria de la
viga, es positivo.
En este caso se presenta un planteamiento muy comun de célculo. La losa esta
simplemente apoyada en las vigas del inicio y final, de manera que transmite sus
cargas a las mismas. La desventaja de este modelo, surge al no producirse
momentos negativos a lo largo del elemento.

- La figura 15b representa una viga de igual geometria a la anterior. Sin embargo,
se encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores maximos
positivos resultan en consecuencia menores que los de la figura 15% sin embargo,

se generan momentos de distinto signo.
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Este planteamiento es basado en obtener un calculo de momentos negativos al inicio y al
final del elemento. Con este analisis se producen momentos negativos y positivos,
evitando asi asumir valores o porcentajes.

En las escaleras méas comunes se tiene una mezcla entre las condiciones de apoyo de ambas
figuras. La simplificacion mas frecuente a realizarse en los calculos consiste en utilizar el
dimensionamiento de armaduras para el momento flector positivo correspondiente a la
figura 15a, tomando previsiones en el armado para cubrir los momentos negativos

correspondientes al funcionamiento estructural indicado en la figura 15b.

Figura N° 2.10 Condiciones de borde en tramos de escaleras

RN RN R R

15b. Viga hiperestatica (momento
15a. Viga isostatica (momento maximo _ )
N maximo negativo)
positivo)

Cargas y solicitaciones

Las escaleras son estructuras inclinadas y las cargas actian verticalmente. La
determinacion de los momentos flectores y reacciones se puede realizar de las siguientes

dos maneras:

- En proyeccion horizontal. El momento maximo para esta forma de carga es:

* 2
Mmaxyy = Tu
8
- Inclinada. El momento maximo para esta forma de carga es:
* L2
Mmax ) = qunT
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Los resultados obtenidos empleando cualquiera de las dos formas de cargar al tramo de la
escalera son iguales. Se recomienda usar primero el de la proyeccion horizontal, dado que
se asimila al de una viga horizontal, pero sin olvidar que las reacciones resultaran

inclinadas en los apoyos.

Las cargas seran todas aquellas que estaran permanentes como: los escalones, el peso
propio de la losa, el peso de la carpeta de mortero empleado para el piso, el peso del piso

y el peso de las barandas sobre los escalones de la escalera.
Proceso de Calculo

p = huella
cp = contra huella

Si los apoyos son vigas o zapatas, el momento de disefio sera:
MU Disefio— & M max
Doénde: a=0,8-1,0

» Calculo del espesor de la losa de la escalera

Espesor de la losa:

Donde:
t = Espesor de la losa (cm).
Ln = Longitud horizontal de la escalera (cm).

Para el célculo del espesor se toma un valor constructivo respecto del # promedio.

Angulo de inclinacién de la huella:
p

cosf=

Donde:
P = Longitud del paso (cm).
Cp = Longitud del contrapaso (cm).

Altura inicial: h,=—
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. c t C
Altura media: h,=h+2=—+2
2 cos® 2

Donde:
t = Espesor de la losa de la escalera

hm = Altura media

» Calculo de la carga ultima
qu = Pp+Acab+Sc

Donde:
qu = Carga ultima que actiia sobre la escalera
Pp = Peso propio
Acab = Acabados
Sc = Sobrecarga de uso
Una vez que se obtiene la carga ultima que actuara sobre la escalera se calculara como
una viga sometida a flexion3.

> Calculo del canto util

Donde:

t = Espesor de la losa de la escalera
r = Recubrimiento

® = Diametro del hierro

» Calculo de la armadura positiva

My
b.d> £y

A=w.b.d. X
fya

Mg~

Donde:

As = Area de armadura positiva

fc = Resistencia caracteristica del hormigoén a los 28 dias (kg/cm?)
fy = Limite de fluencia del acero (kg/cm?)

» Disposicion de la armadura

3CALAVERA RUIZ, José.; Estructuras de Hormigon Armado. (2°. ed.). Cap. 62 Escaleras. En 62.1.- Introduccion y céalculo. P 673-678.
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_N"barras.rc.d)2 _b-2.r-¢ Ag
4 N° barras-1 p b.d

As

p.. 0,0015<p<p 00133

Donde:
S = Espaciamiento entre barras

» Refuerzo de momento negativo

As
(')AS: % As min:OaOO 15.b.d As min<(')AS
> Refuerzo transversal por temperatura
A, =0.0015.b .t =
Ast

Donde:
Ag = Area de armadura transversal

A® = Area de la barra de hierro

2.7.5.2. - Rampa

Se disefiara la rampa como una losa maciza, el calculo de la armadura longitudinal tanto
positiva como negativa y la armadura trasversal es igual al andlisis de disefio de la

escalera.

2.7.6. - Fundaciones (Zapata Aislada)

Los elementos de cimentacion se dimensionan para resistir las cargas actuantes y las
reacciones inducidas. Para ello, es preciso que las solicitaciones actuantes sobre el

elemento de cimentacion se transmitan integramente al terreno en que se apoya.

Dependiendo de las necesidades de la edificacion y de las caracteristicas del suelo, pueden
disefiarse diferentes tipos de fundaciones superficiales como ser: zapatas aisladas, vigas y

losa de fundacion. En este proyecto se diseiaran zapatas aisladas.
Zapatas aisladas céntricas

Se define como zapatas aisladas a aquellas que transmiten la carga de una sola columna

al suelo, como se puede observar en la Figura N° 2.10 (a). Como excepcion, se considera
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como zapata aislada aquella que sostiene dos soportes contiguos separados por una junta

de dilatacion, tipo “diapasén” como se muestra en la Figura N° 2.10 (b).

Las zapatas aisladas pueden ser de diversas formas geométricas de acuerdo a las
necesidades, su uso es indicado para casos en los que las cargas son relativamente bajas

y/o el suelo tenga buena resistencia.

Figura N° 2.11 Tipos de Zapatas aisladas

Fuente: Calculo de estructuras de cimentacion, de “J. Calavera”.

El comportamiento resistente de las zapatas aisladas es complejo. Sin embrago, los
métodos de calculo admitidos por las normas son suficientemente seguros, ya que estan

basados en una extensa experimentacion.

Tanto la instruccion espafiola como el Eurocodigo de hormigoén distinguen entre zapatas

rigidas y zapatas flexibles.

- Se considera rigidas a las zapatas cuyo vuelo v, en ambas direcciones, no supera
2h, siendo h el canto maximo.
- Por el contrario, se considera flexibles a las zapatas cuyo vuelo es superior a 2h en

alguna de las direcciones principales.

Figura N° 2.12 Zapatas rigidas y flexibles

i | |
' =t
i h |
h > wv/2 h < w2

Fuente: Hormigon Armado “Jiménez Montoya” (15°. Ed).
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Dimensionamiento de zapata aislada flexible con carga centrada

a) Dimensionamiento en planta de la zapata
Si se asume una distribucion uniforme de tensiones, las dimensiones “a” y “b” de la

planta de la zapata se determinan en funcién de la tension admisible para el terreno.

N+P
Gadm = p
Donde:
A = Area necesaria en planta de la zapata=a - b.
Oadm = Tension admisible del terreno.
N = Carga centrada de servicio (sin mayorar).

P = Peso propio de la zapata (al no ser conocido este valor, se admite un 5% de N).

b) Dimensionamiento del canto de la zapata

Para el calculo resistente del hormigon, puede considerarse una tension uniforme del

terreno, prescindiendo del peso propio de la zapata, ya que al fraguar el hormigon queda

en un estado en el que las tensiones son nulas.

N
— 4
oy = —".
t a-'b

Donde:
ot = Tension uniforme del terreno sobre la zapata.

N = Axil transmitido por el soporte.

Por razones econdmicas el canto debe ser el menor posible, evitando asi que las zapatas

necesiten armadura por cortante, reduciendo también el volumen de hormigén sin que

aumenten las armaduras longitudinales, que suelen estar controladas por las cuantias

geométricas minimas establecidas por las normas.

Por este motivo, se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar

para el canto ttil valores inferiores al mayor de los dos siguientes:

4JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigon Armado. (15%. ed.). Cap. 25 Cimentaciones. - Pre dimensionamiento. P 376-377.
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( d2=\/ao.bo+ ab _(a0+b0)
4 2:k—1 4

dz{ ¢, =249%

4+k
2:(b—by)
L d3 = 4+k
4-f
k = Tj foa = 0.50 - \/foq

Donde:

d = Canto util.

a, b = Dimensiones en planta de la zapata.

a0, bo = Dimensiones en planta de la columna.

fvd = Resistencia convencional del hormigon a cortante.
fcd = Resistencia de calculo del hormigon.

Yr = Coeficiente de seguridad de la solicitacion (yy = 1.6).

ot = Tension uniforme del terreno sobre la zapata.

¢) Determinacion de las armaduras principales (Calculo a flexion)

La determinacién de la armadura a traccion para zapatas flexibles debe hacerse aplicando

la teoria de flexion en ambas direcciones.

La armadura se determina en las secciones 1-1 y 1°-1°, medidas a una distancia de:

0,15.a, 6 0,15. b,
de la cara interior de los paramentos, como se muestra en la figura.

Figura N° 2.13 Calculo a flexion de una zapata flexible

r——alzb{acﬁrzh—l
J\F :

|

—ao —

|
e |

Fuente: Hormigon Armado de “Jiménez Montoya” (15°. Ed).
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Las normas exigen que la seccion total de armadura, en una direccion, no sea inferior al

20% de la correspondiente en la otra direccion.

El momento de calculo en la seccion 1-1, debido a carga del terreno o, = N/(a - b) es:

2

Yr N a—a
Mad = T(T'*'Ols -ao)

Donde:

a = Lado mayor de la zapata.

a, = Lado mayor de la columna.

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b - d, puede determinarse

mediante la formula simplificada para el momento reducido de calculo.

Momento reducido de célculo: U= %
b-d*-fcq
Cuantia mecanica: w=u(l+pu)

Capacidad mecanica del acero: Us = As* fyg =w b -d - feq

As=w.b.d.tc
fyd
Armadura minima: ASpin = Pmin " b d

La cuantia minima exigida por la norma para el acero es: p > 0.0015 para acero AE-50.
Comprobacion a cortante y punzonamiento
Se debe realizar comprobaciones a esfuerzo cortante, a punzonamiento y de adherencia.

Como resistencia convencional del hormigoén a cortante se adopta el valor:

fva =05 (fcd)l/z (kg/cmz)
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Figura N° 2.14 Comprobaciones a cortante y punzonamiento

T | T:*“"“*\I
o Le 3 WG
| [ + S
g 42d fagpeat

a) b) c)

Fuente: Hormigon Armado de “Jiménez Montoya” (15°. Ed.)

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

Cuando el vuelo sea, v < 1,5.b, la comprobacion se efectiia a punzonamiento por secciones
independientes. Asi, la seccion de referencia 2 - 2 se sitlia a una distancia d2 del paramento
del soporte, su ancho es bo +d <b, y su canto d2 < 1,5.V2.

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

Yr-N (b.b,+d)*(a—a,—d)
*
a.b 4

Cuando el vuelo sea v > 1,5.b (zapatas estrechas), la comprobacion se efectia a cortante

<2.foq.(by+d).d,

en la seccion de referencia 3-3, separada a una distancia d del paramento del soporte, de

ancho b y canto d3. Debe ser:

LS ) s

- En Zapatas flexibles (v > 2h, en alguna direccion principal)
En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo cortante
y a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada para las zapatas
rigidas en el apartado anterior.
Esta comprobacion debe efectuarse en la seccion 3-3 cuando sea a - ao > b - bo; en caso
contrario, se comprobara en la seccién ortogonal.
La comprobacion a punzonamiento se efectlia, como en las placas, en la seccion critica
Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del
soporte, es decir, en la seccion Ac =2 (ao+ d + bot d).da.

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuanto sea:
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— (a.b—(ao+d)(bo+d) <A;.2fpq

Debe llamar la atencion la seguridad de esta ultima comprobacion en el caso de soportes
muy alargados (a, >2b,). El Cédigo ACI-318 adopta para la resistencia a punzonamiento,

en este caso, el valor:

fya = 0,5(1+%).\/E

Evidentemente, es menor que el correspondiente a la Instruccion espafiolas.

fyd = 2fcd=\/E

Comprobacion de adherencia

La comprobacion de adherencia se efectua en las mismas secciones de referencia, 1-1 'y
1'-1', tornadas para la flexion. En el caso de soportes de hormigdn, el cortante de célculo

en la seccion 1-1 es:

deyf'N(a_a"+0,15*ao)

a

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

_ Va _ — 3/ 2
Tb_0,9.d.n.n.®_f6d_k' fed

En donde n es el nimero de barras de didmetro ¢, y k una constante con el valor k=0,95

para las zapatas rigidas, y k = 2,00 para las flexibles®.
2.8. - ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO

2.8.1. - Especificaciones técnicas

Son aquellas que definen la calidad de la obra que se desea ejecutar, en términos de calidad

y cantidad de los trabajos en general.

En el caso de la realizacion de estudio o construccion de obras, éstas forman parte integral
del proyecto y complementan lo indicado en los planos, ya que sirven para definir la

calidad del producto, la cual no se puede apreciar de manera visual en los planos. De modo

SJIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigon Armado. (15% ed.). Cap. 25 Cimentaciones. - Dimensionamiento zapatas rigidas. P 377
JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigon Armado. (15%. ed.). Cap. 25 Cimentaciones. - Dimensionamiento zapatas flexibles P 378
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que, se debe redactar una descripcion de lo que se necesita producir y que vaya

acompaifiado con los requerimientos, evitando asi interpretaciones equivocadas.

Su objetivo radica en que en determinado momento ayuda a aclarar un proceso de disefio

y/o constructivo.

En cualquier caso, en las Especificaciones Técnicas se establecera necesariamente los

siguientes datos de los materiales para la obra:

e Tipo, clase y categoria de cemento.
e Tipos de acero.
e Resistencia especificada para el hormigon
Si para una misma obra se prevén distintos tipos de un mismo material, se detallaran,

separadamente, cada uno de ellos, indicandose las zonas en que habra de emplearlos.

En relacion con el proceso de ejecucion de la obra, se deberan detallar los siguientes

aspectos:
o Disposiciones de cimbra y encofrados, cuando no sean las usuales.
o Proceso de hormigonado, con especial referencia a las juntas (dilatacion,

hormigonado, etc.).

. Proceso de curado, tiempo y condiciones en que debe efectuarse.
o Proceso de desencofrado y descimbramiento.
. Tolerancias dimensionales.

2.8.2. - CoOmputos métricos

En todo proyecto se debera incluir un detallado y completo computo métrico, y/o
mediciones, tanto de las cantidades de hormigdn y acero a utilizarse en la construccion de
la estructura como de las excavaciones y rellenos, y demas elementos auxiliares
requeridos. Por otra parte, deberan especificarse también las caracteristicas
correspondientes a dichos materiales, necesarios para poder efectuar su correcta

valoracion al confeccionar el presupuesto de la obra.
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Se recomienda realizar las mediciones, expresando: las excavaciones y rellenos, en metros
cubicos; los hormigones, en metros cubicos; las armaduras en kilogramos y en la unidad

que convenga.

Cuando por circunstancias especiales se considere necesario, en los computos métricos
podran incluso detallarse por separado, los datos correspondientes a cada uno de los

materiales componentes del hormigon.

2.8.3. - Analisis de Precios unitarios

Precio unitario es el importe de la remuneracion o pago total que debe cubrirse por unidad
de concepto terminado y ejecutado conforme al proyecto, especificaciones de
construccion y normas de calidad. La integracion de este requiere del conocimiento

técnico de la obra y del marco normativo vigente.

Esto ayuda a obtener un soporte practico y podra evaluar el rendimiento de la fuerza de
trabajo y del equipo que intervienen en cada concepto, asi como el costo de los insumos

de acuerdo a cada region econdmica.

El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de
trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria o equipo de construccion), los costos
indirectos (administracion de oficinas centrales y oficinas de campo), el costo por
financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los cargos adicionales
(impuestos). La enumeracion de los costos y cargos mencionados para el andlisis, calculo
e integracion de estos, tiene por objeto cubrir en la forma mas amplia posible los recursos

necesarios para realizar cada concepto de trabajo.

2.8.4. -Presupuesto general de la obra

Se basa en la prevision del total de los costos involucrados en la obra de

construccion incrementados con el margen de beneficio que se tenga previsto.

Las mediciones y el presupuesto de obra tienen como finalidad dar una idea aproximada

y lo maés real posible del importe de la ejecucion del proyecto.

El céalculo de los precios de las distintas unidades de obra, se basara en la determinacién

de los costos directos o indirectos, precisos para su ejecucion.
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Se consideran costos directos:

- Lamano de obra, con sus cargas y seguros sociales.

- Los materiales, a los precios resultantes a pie de obra, que queden integrados en la
unidad de que se trate y/o que sean necesarios para su ejecucion.

- Los gastos de personal, combustible, energia, etc., que tenga lugar por el
accionamiento o funcionamiento de la maquinaria e instalaciones utilizadas en la
ejecucion de la unidad de obra.

- Los gastos de amortizacion y conservacion de herramientas, y de la maquinaria.

Se consideran costos indirectos:
- Los gastos de instalacion de oficinas a pie de obra, comunicaciones, edificacion

de almacenes, talleres, pabellones temporales para obreros, laboratorios, etc.
- Los gastos del personal técnico y administrativo adscrito exclusivamente a la obra.
- Los costos de ensayos, controles de calidad, pruebas de laboratorio.

- Los gastos generales y utilidades del constructor, y los imprevistos.
Todos estos gastos, excepto aquellos que figuren en el presupuesto valorados en unidades
de obra, o en partidas alzadas, se cifran en un porcentaje de los costos directos, igual para
todas las unidades de obra: porcentaje que fijara, en cada caso, el Autor del Proyecto, a la
vista de la naturaleza de la obra proyectada, de la importancia de su presupuesto y de su

posible plazo de ejecucion.

Las mediciones y el presupuesto de obra tienen como finalidad dar una idea aproximada

y lo mas real posible del importe de la ejecucion del proyecto.

2.8.5. -Cronograma de ejecucion de la obra

El cronograma de ejecucion de obra es una representacion grafica y ordenada con tal
detalle para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleven a
cabo en un tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del
tiempo. Esta herramienta indica la organizacion del proyecto, en la realizacién de una
serie pasos para la culminacion de actividades. Son la base principal de ejecucion de una

produccion organizada a través de un plan de obra.
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CAPITULO I1I

3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. -ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El plano del levantamiento topografico fue obtenido por el programa Google Earth.
El terreno cuenta con una superficie util de 7338 m?, de la cual el proyecto solo ocupara

una parte del terreno (como se muestra en la Figura N° 3.1).

Topograficamente el area de emplazamiento cuenta con desniveles poco considerables:
tomando el parte este con nivel 0,0 m, con una cota de 1925 msnm hasta llegar al nivel -

1 m con una cota de 1924 msnm norte; se muestra un detalle del levantamiento topografico

del terreno (Ver ANEXO 2).

Se considera para el disefio estructural como una superficie plana ya que serd emplazado

en lo que actualmente es una cancha de futbol.

Figura N° 3.1 Imagen Satelital del emplazamiento del Colegio Monte Sud

Fuente: Google Earth

3.2. -ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizo el ensayo de SPT

(Ensayo de Penetracion Estandar).
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El estudio se llevo a cabo en el lugar de emplazamiento del proyecto, en el cual se excavo
dos pozos en lugares estratégicos del terreno (Figura N° 3.2) con dimensiones de 0.80 x

0,80 m y a profundidades de 2,50 m y 3 m.

Figura N° 3.2 Puntos en los que se realizo el estudio de suelos

Pozon® 1

ERMEREGILDO
SEGOVIA

Fuente: Elaboracion Propia

El estudio fue ejecutado por el gobierno autobnomo municipal de la ciudad de Tarija y la

provincia Cercado (ver ANEXO 3), dando como resultado los datos que se presentan a

continuacion:
Tabla 3.1 Caracteristicas del Suelo
N° Pozo Profundidad (m) Tipo de Suelo
CL=Arcillas inorgénicas, arcillas
1 0.00-3 . .
arenosas, arcillas limosas. A — 6
) 0.00—2.5 CL=Arcillas inorganicas, arcillas
arenosas, arcillas limosas. A — 6
Tabla 3.2 Contenido de Humedad natural del terreno
N° Pozo Profundidad (m) Grado de Humedad Promedio
1 3 9.17 % (Bajo)
2 2.5 12.74 % (Bajo)

Durante la realizacion de los ensayos de SPT, se obtuvieron los siguientes resultados:
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Tabla 3.3 Capacidad Portante de los pozos estudiados

N° Ensayo | Profundidad (m) [ N° de Golpes | Capacidad Portante (kg/cm?)

1 3 21 2
2 2.5 18 1.7

En consecuencia, luego de este estudio se elige como suelo de cimentacidon arcillas
inorganicas, arenosas, con una capacidad portante de 1,50 kg/cm? (reduciendo la menor
capacidad en un 10% debido a que el ensayo podria tener fallas y por cuestiones de

seguridad) a una profundidad de 2,5 m.

Por lo tanto, el nivel de fundacién de la estructura sera a 2,50 m con la capacidad portante

de 1,50 kg/cm?.

3.3. -ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico elaborado por el Gobierno Auténomo Municipal de la Ciudad de
Tarija, consiste en una edificacion de dos niveles destinados a ambientes como aulas de
estudio, ambientes administrativos, laboratorios, comedores, etc. En general todos los
ambientes son amplios, de luces considerables de acuerdo a sus finalidades (Ver ANEXO

DE LOS PLANOS ARQUITECTONICOS).
A continuacion, se detallard de qué consta cada nivel y su altura:

> Planta Baja: Area de espera, sala de reuniones, secretaria, cocina, 10 aulas, 2
baterias de bafos, biblioteca, laboratorio de fisica y quimica, taller de biologia,
porteria, gabinete de psicologia, direccion y gabinete de cdmaras de seguridad.

» Planta Alta: Direccidn, sala de profesores, secretaria, cocina, oficina, taller de
tecnologia,2 aulas tic, 9 aulas, 2 baterias de bafios, salébn de actos y camerinos
hombres y mujeres.

» El nivel de fundacion hasta el nivel de terreno tiene una altura de 2,50 m, desde el
nivel del terreno hasta el primer piso tiene una altura de 3,96 m y del primer piso

hasta el segundo es de 3,95 m.
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3.4. -NORMAS CONSIDERADAS

Para el disefo de los elementos estructurales se empled el método de los estados limites
ultimos, y el Codigo Boliviano del Hormigon Armado CBH-87, por tanto, ademas de los
materiales utilizados, se deben definir los coeficientes de minoracidon de resistencias y de
mayo racion de cargas, ya especificados en el capitulo 2.6 y en la propuesta de proyecto

de ingenieria civil.

3.5.- ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL (ANALISIS DE
CARGA)

3.5.1. - Caracteristicas del Proyecto

El edificio en estudio esta proyectado en la ciudad de Tarija, constituido por dos plantas.
La luz de columna a columna maxima es de 4,50 m y 3,30 m, los niveles de las plantas

son de 3,96 m.

Se plantea losas alivianadas con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo
como estructura de entrepisos y parte de la estructura de sustentacion de cubierta por ser
compatible con las dimensiones que se tiene para que funcione correctamente la luz
maxima para la disposicion de las viguetas. Se cuenta con 2 escaleras del mismo tipo y

una escalera auto portante de hormigon armado en todo el edificio.

Se plantea zapatas aisladas cuadradas de hormigdn armado que son compatibles con las
caracteristicas del suelo de fundacion. La profundidad de las zapatas es de 2,50 m, las

cuales estan dispuestas de una forma regular sobre la superficie del terreno.

3.5.1.1. - Materiales

Los materiales usados en el disefio de los diferentes elementos estructurales corresponden
a materiales comercializados actualmente en nuestro medio, y que se enmarcan dentro de

las especificaciones y limitaciones de las normativas ya mencionadas.

Coeficiente de seguridad para los estados limites ultimos
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Tabla 3.4 Coeficiente de seguridad para el hormigon

Elemento Hormigon fek Ye
(MPa)
Todos H-25 , Control Normal 25 1.5

Tabla 3.5 Coeficiente de seguridad para el acero

Elemento Acero by Vs
(MPa)
Todos AH-500, Control Normal 500 1.15

3.5.1.2. - Caracteristicas del suelo de fundacion

Clasificacion segun la norma AASHTO y el Sistema S.U.C.S.

La clasificacion del suelo a nivel fundacion (2,50 m de profundidad) corresponde a un
suelo CL (Arcillas inorgénicas, arcillas arenosas, arcillas limosas, segun sistema S.U.C.S.)

0 A — 6 (segun la norma AASHTO).
Capacidad portante del suelo

La capacidad portante del suelo en el cual se emplazara el proyecto a una profundidad de

2,50 m., es de 1,50 kg/cm?.
3.5.1.3. - Pre dimensionamiento de los elementos estructurales

Pre dimensionamiento de Columnas

Las dimensiones de las columnas inicialmente de asumiran 25 x 25 cm; de acuerdo a las
solicitaciones se analizara la seccion mas conveniente de la columna para evitar cuantias

de acero elevadas.

Pre dimensionamiento de Vigas
Se recomienda utilizar: h=—

12

Se tiene luces de longitud tanto en las direcciones “x”y “y”: 1=4,20 m
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Para una luz de 4,20 m

420
12

h=35cm
El canto de la viga por seguridad y constructivamente se asumira:
h=40cm
Para la base de la viga se puede considerar b = h/2
h=20cm
Por lo tanto, el pre dimensionamiento de las vigas queda de la siguiente manera:
b =20 cm.
h =40 cm.

3.5.1.4. - Cargas consideradas en el diseiio

Las cargas consideradas en el disefo de la estructura, tanto permanentes como sobrecargas
de uso, se desarrollan en el ANEXO 4. A continuacion se presenta una tabla resumen de

las cargas consideradas en el disefio.

Tabla 3.6 Cargas Consideradas en la Estructura de Hormigén Armado

Cargas Consideradas KN/m?
Peso Propio H° 23.54 KN/m?
Cargas Permanentes Sobrepiso y Acabados 1.52
Muro de Ladrillo Exterior (e=18 cm) 7
Vidrio 1.10
Despachos y comedores 3
Sala de reuniones 5
Sobrecargas de Uso | Escaleras y accesos 4
Accesible solo para conservacion 1
Barandado en la terraza 2

59



Presion de Viento 0.23

3.5.1.5. -Juntas de dilatacion

Se denominan juntas de dilatacion a los cortes que se dan a una estructura, con el objeto
de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la retraccion
de fraguado, o los asientos de los apoyos. Excepto en el caso de los asientos, normalmente,
solo se tiene en cuenta los efectos de estos movimientos en direccion horizontal. Su

magnitud puede determinarse previamente, con exactitud, mediante calculo.

En principio las juntas de dilatacion deben afectar a todos los elementos de la estructura,
incluidos los secundarios, tales como muros medianeros de fachada, por ejemplo, a no ser

que se trate de elementos rigurosamente estables.

Si por cualquier razoén las juntas solo son parciales, es decir, no afectan a algunos
elementos secundarios, se deberan adoptar las precauciones necesarias para evitar que las

juntas se continuen en dichos elementos, fisurandolos.

Las juntas de dilatacion deberdn asegurar la estanqueidad y el aislamiento térmico y

acustico, de la misma manera que el resto de los elementos de la estructura.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre las juntas de dilatacion, en funcion

de las condiciones climatologicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:

- Enregiones secas o con gran variacion de temperatura (superior a 10°C), 25 m.
- Enregiones humedas y de temperatura poco variable (variacién no mayor a 10°C),
50 m.
AL = a L = AT
Donde:

o = Coeficiente de dilacion térmica del hormigén
L = Longitud de célculo

AT = Variacion de temperatura
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En caso del diseno estructural de la Unidad Educativa Monte Sud se tiene una longitud de

aproximadamente 76 m de largo por 10 m de ancho con una variacion térmica de mas de

10°C; por lo tanto, se debera disponer de juntas de dilatacion, las mismas que seran

ubicadas a distancias convenientes, para optimizar la estructura.

Figura N° 3.3 Ubicacion de las Juntas de dilatacion

o/

-
I |
. I L 7 O O

T

S9'vE

Fuente: CYPECAD 2017
Datos:
a.= 1.0 x 107 por cada grado centigrado
L=58y58m
Tmax = tr=30.8 °C
Tmin=t,=-1.5°C
AT =ty — t,

AT=32,3°C
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Para el incremento de temperatura del hormigoén y resumen climatoldgico consulte

ANEXO 1.

AL = a.L.AT

La estructura dispondra de 3 juntas de dilatacion:

e 1° Junta de dilatacion

Li1=2345m [, =28,8m

AL1 = 1,0x1075.23,45.32,3.100 = 0,76cm
AL1 = 1,0x107°.28,8.32,3.100 = 0,93 cm
ALiotar = 0,76 cm + 0,93 cm = 1,69 cm
Teniendo una dilatacién térmica de 1,69 cm, se adoptard una junta de 2,00 cm

constructivamente.

e 2° Junta de dilatacion

Li=18m L>,=34,65m

ALtptar = 0,58m+1,12m = 1,7cm
Teniendo una dilatacién térmica de 0,85 cm, se adoptard una junta de 2,00 cm

constructivamente.

Para esta junta de dilatacion se consider6 ubicarla (tal como se muestra en la figura N°

3.3) a esas distancias porque se vio mas conveniente para el disefio estructural.

e 3° Junta de dilatacion

L1 =23,45m L>=28,5m

ALtotgr = 0,76 cm + 0,92cm = 1,68 cm
Teniendo una dilataciéon térmica de 1,24 cm, se tomara una junta de 2,00 cm

constructivamente.

e 4ta Junta de dilatacion

L =28,5m L,=2485m

ALiotqr = 0,80cm +0,92cm = 1,72 cm
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Teniendo una dilataciéon térmica de 1,24 cm, se tomard una junta de 2,00 cm

constructivamente.
3.5.2. - Elementos mas solicitados

Una vez calculado todo el edificio con el programa CYPECAD 2017, se revisaron los
resultados de los esfuerzos en cada una de las piezas estructurales y se compararon para
designar los elementos mas solicitados de toda la edificaciéon. Como resultado, se muestra
en el siguiente grafico un croquis donde se pueden ubicar las piezas estructurales a ser
analizadas:

Losa

Los esfuerzos en E.L.U. de las losas aligeradas vienen dadas por los esfuerzos locales de
las viguetas y de esta forma podemos comprobar todas las exigencias de la norma CBH-
87.
Ademas, se comprobo6 la armadura de una losa casetonada que se dispuso en losas de gran
luz.

Viga

Los esfuerzos de calculo en los E.L.U. (Estados Limites Ultimos) vienen dados por las

envolventes:
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Figura N° 3.4 Envolventes de My V del Portico 40, Viga 5
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Fuente: CYPECAD 2017
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Figura N° 3.5 Portico 40, Viga 5

Fuente: CYPECAD 2017

Columna

El programa dimensioné el pilar mas solicitado en E.L.U. (Estados Limites Ultimos) son:

Figura N° 3.6 Esfuerzos de disefio de la Columna C 146

: Esfuerzos del Tramo 3 | Pilares

0. / e NkN) | MxkNm)| MydcN-m)

12.7 0.0

2. 14%3- 40 4002 475 0.0

So—— 3983 471 43

. 290.8 /5 17

35. 166.5 2853 %6 38
et

5 2020 23 28

Fuente: CYPECAD 2017
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Figura N° 3.7 Columna C 146
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Fuente: CYPECAD 2017

Escalera

La estructura consta con dos escaleras convencionales, ambas tienen el mismo

dimensionamiento, se analizara el disefio de una de ellas.

Figura N° 3.8 Escalera

Fuente: CYPECAD 2017
Rampa

La rampa a disefiar es de dos tramos, tal como se muestra en la siguiente figura.
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Figura N° 3.9 Rampa

Fuente: CYPECAD 2017
Zapata

Para la zapata elegida, sus esfuerzos de célculo en E.L.U. datos que se obtuvieron de

listado son:

Tabla 3.7 Esfuerzos de disefio de la Zapata C25

Columna Esfuerzos
N (KN) | Mx (KN.m) | My (KN.m) | Qx (KN) | Qy (KN)
P25 474,2 1,7 0,2 1,8 0,3

Figura N° 3.10 Zapata C25

Fuente: CYPECAD 2017
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3.6. - DISENO Y VERIFICACION DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES

3.6.1. - Diseio de Losas
3.6.1.1. - Losa Alivianada

El disefio y verificacion se realizara a la losa del primer piso que esta entre las columnas

C-28, C-25, C-27, C-26, C-17 y C-18.

Figura N° 3.11 Representacion grafica de la losa

u

Fuente: CYPECAD 2017

La losa alivianada o forjado unidireccional, llamado asi por que reparte las cargas que

recibe en una sola direccion, estd compuesta por:

a) Viguetas Pretensadas.
b) Complemento aligerante de Plastoformo.
¢) Carpeta de compresion de Hormigon armado.

Ver especificaciones técnicas de las viguetas pretensadas CONCRETEC en ANEXO 1.
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Figura N° 3.12 Caracteristicas Geométricas de la Vigueta seleccionada

Fuente: Elaboracion Propia.

Sistema de aplicacion de la Vigueta Pretensada:
Se asumira una distancia entre ejes de:
D =50 cm.

Se recomienda una altura del paquete estructural de:

58 = para losas unidireccionales

Por lo tanto:

6;—680 = 0,235 m = Constructivamente H = 0,25m = 25 cm.

Entonces se asumird una altura de complemento de: h1 =20 cm.
Luz de calculo:

La luz de calculo de cada tramo de forjado se medira entre ejes de los elementos de apoyo.
Las luces varian en toda la estructura, la mayor luz que tendra la vigueta sera de 4,40

metros.
Entrada en la viga:
El apoyo de las viguetas sera de 8 cm. en toda la estructura.

a) Complementos aligerante de Plastoformo

Las dimensiones del plastoformo proporcionadas por el fabricante son 20x46x100 (cm.).
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Figura N° 3.13 Caracteristicas Geométricas del Complemento de Plastoformo

13cm

20cm
1 3,5em

2,5cm

4cm

46cm

Fuente: Elaboracion Propia.

a) Carpeta de compresion de Hormigon armado

El espesor minimo h» de la losa superior hormigonada en obra, con pieza aligerante, no

debera ser menor a 5 cm. Ademas, cumplird la siguiente condicion:

Figura N° 3.14 Espesor minimo de la Carpeta de Compresion

=5cm

he:

| 18cm | 32cm
=

H=25m - :

20cm

D=50cm

Fuente: Elaboracion Propia.

El espesor de la placa de compresion “hy” Figura N° 3.15 segun el tipo de piezas

empleadas, cumplird en todo punto las siguientes condiciones:

e (Con piezas resistentes: no serd inferior a 2 cm. ni a “e/8”
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e Con o sin piezas aligerantes: no serd inferior a 3 cm. Ni a “a/6” ; siendo “a” la

distancia del punto considerado al centro de la pieza

h, >—->3cm

o Q

16
Entonces: h, > i 2,67 cm.
Se asumira una altura de la carpeta de compresion de: h2 =5 cm.

Ancho efectivo de la losa:
1
be=bo+g*losb

Donde:

be = Ancho efectivo

bo =4 cm. Ancho del nervio de la vigueta pretensada
lo= 655 cm. Luz de la vigueta

b = Separacion real entre viguetas.

1
be=4+§*655=135cm.

En ningln caso, el ancho efectivo sera mayor que la separacion real entre viguetas,
entonces se tiene que el ancho efectivo sera:

b, = 50 cm.

Calculo de 1a reduccion modular o coeficiente de equivalencia:

E;
fc=—*fcp=>fc=n*fcp
Ecp

_ Eeaso _ 19000 * fer _ fer _ V250 _
Ecpsso 19000 *./fo, [fp V350

0,845

Calculo de las caracteristicas geométricas de la vigueta

Propiedades de la Vigueta normal en t=0
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Figura N° 3.15 Caracteristicas Geométricas de la Vigueta Pretensada
(Unidades en cm)

6cm

25

PROPIEDADES DE LA SECCION

7.05

: hT= 0.12000 m. = 12.000 cm.
I x ) Ac= 0.00805 m2? = 80500 cm.?
g Ic= 0.0000] m* = 1132296 cm*

) = Cl= 0.07053 m. = 7.053 cm.

: C2= 0.04947 m. = 4947 cm.

Fuente: Elaboracion Propia.
Donde:

C; = Brazo mecénico superior.
C» = Brazo mecénico inferior.

Ic = Momento de Inercia con respecto al eje x.
Propiedades de la Vigueta compuesta en t =

Figura N° 3.16 Caracteristicas Geométricas de la seccion Homogeneizada

50cm

18 |

7.92

Centro de Gravedad

.20em © .

Fuente: Elaboracion Propia.

72



A =385 cm? Area de la seccion compuesta

Cro0 =17,08 cm Brazo mecanico inferior
Cioo = 17,92 cm Brazo mecanico superior
Ixc =19793,58 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x

Acciones de cargas consideradas sobre la losa alivianada:
Pcarga por entrepiso = 80 kg/m?

PP peso propio de la losa = 117 kg/m?

SCviva= 300 kg/m?

Luz de célculo de las viguetas pretensadas: 1 = 6,55 m.
Separacion entre Viguetas: b= 0,50 m.

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga Muerta: CM = (117 + 80) *0,50 = 98,5 kg/m
Sobrecarga de uso: SC = 300*0,50 = 150 kg/m

La carga caracteristica total sobre la vigueta es:

gk = 98,5 + 150 = 248,50 kg/m Cargas de servicio
qd = 1,6%248,5 = 397,60 kg/m Cargas ponderadas

Limitacion de la fuerza de pretensado inicial:

De acuerdo a la normativa, la fuerza de pretensado inicial Po, ha de proporcionar en las

armaduras activas una tension no superior al menor de los limites siguientes:
0,74 * fy maxx = 0,74 * 18000 = 13320 Kg/cm?
0,90 * fy, = 0,90 * 5000 = 4500 Kg/cm?

Por lo tanto, se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de preesfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:
fps = 13320 Kg/cm?
Resistencia a compresion del hormigon a los 7 dias:
fo: = 0,70 * 350 = 245 Kg/cm?

Calculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada:
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Las viguetas seran calculadas como elementos simplemente apoyados:
Kg -
q = 2485 P Carga de servicio

L=655m Luz de calculo para las viguetas pretensadas
Resolviendo la viga simplemente apoyada se tiene que:
Ra=Rp =248,5%6,55 =1627,68 kg / 2

Ra=Rp= 813,84 kg
%12
Mg = £ = 1332,66 Kg —m

MS" = 133265,89 Kg — cm

Esfuerzos admisibles del Hormigon:
fii = 0,8 /f;i = 0,8 * V245 = 12,522 Kg/cm?

foi =—0,6*f,; = —0,6 * 245 = —147,00 Kg/cm?

fos = —0,45 x f. = —0,45 * 350 = —157,50 Kg/cm?
fis = 1,6 *\ﬁ = 1,6 * V350 = 29,933 Kg/cm?

Consideraciones de las inecuaciones de condicion:
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Figura N° 3.17 Punto de Aplicacion de la Fuerza de Pretensado (Fp)

6 cm
jc

1.5

25

7.056

12ecm

p

4,95
2,88 \zm

25
1.5

12 cm

Fuente: Elaboracion Propia

Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg.

_ YA xd _ 0,126 *3* 1,5+ 0,126 * (1,5 + 5,5)
Yo = TvA 0,126 * 4

Yep = 2,88 cm.
El momento My provocado por el peso propio de la vigueta pretensada sera:
Yreae = 2500 kg/m?
Avigueta = 80,5 cm?
q = YHeA*® Avigueta
1=655cm
q=0,20125 kg/cm

_q.1*  (0,20125) * 655°

M
°=73 8

= 10792,66 Kg.cm

El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puesta en servicio es:
Donde:

q: Carga de servicio.



My = q*TLZ = 1332,66 Kg —m = 133265,89 Kg — cm (Incluye el peso propio de la

vigueta)

Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actuan las tensiones

producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado

Al realizar las operaciones y reemplazar en las inecuaciones se tiene que:

t=0
fti+m

1. Pos|—10o
€o * C19 _i

lo Ao

P, < 171054 Kg

P, < 9044Kg

Al realizar las operaciones y reemplazar en las inecuaciones se tiene que:

t=o0
Mt * ¢y
fCS+ ch)l

€ * C1oo 1
1+ (752~ 7)
Pp = —42219Kg

3. Po>

Mt * ¢y
_fts+#

ne (522 4 )

P, > 7160 Kg

4. Po =

El conjunto solucion para la fuerza de pretensado es el siguiente:
1.— P, £171054 Kg
2.— Py <9044 Kg
3.— Py = —42219Kg

4.— Py = 7160 Kg
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SOLUCION

—-5.12219 ?1.60 90:44 171554
Verificacion de la fuerza de pretensado:
Se verifica la fuerza de pretensado inicial:

Py = fps - Aps
fou = 18000 Kg/cm?
fos = 0,74 . f,, = 0,74.18000 = 13320 Kg/cm?
Aps (pamm) = 0,126 cm?
N (pamm) = 5 NUmero de cables a utlizar
Aps = Aps (pamm) - (pamm) = 0,630 cm?

Py, =13320.0,630 =8391,6 Kg Cumple

Aps (psmmy = 0,196 cm?

N (psmm) = 5 Numero de cables a utlizar

Aps = Aps (psmm) - (p5mm) = 0,98 cm?
Py =13320.0,98 = 13053,6 Kg No cumple
Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucion:
4. —Py<Py<2.—Py
7160 < 8391,6 <9044 Cumple
Cumpliendo las verificaciones de los esfuerzos en la seccion
t=0
Mo-Clo_I_(Po-eo)-Cm_Po kg kg

—=-63,29 — < f;; = 12,522—
Iy Iy Ay cm? Ju cm?

fio =—



- - - =133 — = —147 —
t=o
Mp.Cio  (N.Pp.€x) Cies NPy k kg
M;.Cyo (N.Py.€y).Cre MNPy kg kg
o = - - =1530— < =2993 —
f2 I, I, Ao cm? fes cm?

Pérdidas de Pretensado:

Se asumira una pérdida de pretensado del 20 %

Fuerza de pretensado efectivo:

Po=8391,60 kg Fuerza de Pretensado Inicial

AP = 0,20 * 8391,6 = 1678,32 Kg Pérdida total de la fuerza de pretensado (Po)
P.=8391,6 — 1678,32 = 6713,3 kg Fuerza de pretensado efectivo

Verificacion de la deflexion:
Aps +App < —

Deflexion debido a la fuerza pretensora: Esta es considerada favorable por presentar

una deflexion concava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.

P, .e.L?
Dps = ———

8.E..L.
P=6713,3 kg Fuerza de pretensado efectivo
e=17,08—-2,88=14,2cm Excentricidad
1=655cm Luz de la vigueta
Ixc = 19793,58 cm* Inercia de la vigueta en el eje x

Aps = —1,033 cm.

Deflexion debido a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple:
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_ 5.q.L
PP 384 .E,, . I

A
q=397,60 kg/m = 3,975 kg/cm
Ecp = 282495,133 kg/cm?

App =170 cm

Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible:

Aps + App =-1,033cm + 1,70 cm = 0,67 cm

L _420_ o

500 500 o<
L

Aps+App S%

0,67 < 0,84 Cumple!!!
Calculo de l1a Armadura de Distribucion:

Figura N° 3.18 Armadura de distribucion de la losa alivianada

Cuya area A, en cm?/m, cumple la siguiente condicion:

50 by _ 200

Apin = =
e fsd fsd

Donde:

Amin (cm?*/m): Es la armadura de reparto



ho: Espesor de la losa de compresion (cm)

fsa: 434,78 Mpa Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

50.5 200

. >
Amin = 434,78 — 434,78

Apmin = 0,56 > 0,46
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:
As = 0,56 cm?/m

Se considera un didmetro minimo de las barras de : ® = 6 mm., As = 0,283 cm? y una

separacion entre barras de 25 cm.

El niimero de barras necesarias cada metro es:

A, 0,56

N°Fe =
© T A5 0,283

= 2,1 =3 barras/m

Aspe = 3% 0,283 cm? = 0,849 cm?/m
Donde: 0,849 > 0,56 Cumple!!!
Se utilizard como armadura de distribucion:
4 ® 6 mm ¢/25 cm cada metro

Comentarios y evaluaciones de los resultados

Se realiza la verificacion de la losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento
de plastoformo para que cumpla las condiciones de la fuerza de pretensado y los esfuerzos
admisibles del hormigén de la vigueta seleccionada y proporcionada por el fabricante

CONCRETEC.
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3.6.1.2. - Losa Reticular

La dimension de la losa reticular es de 6,60m x 6,60m. y se encuentra entre las columnas

P18, P20, P22 y P25.

Figura N° 3.19 Losa reticular a verificar

H

?Hj

.leJllll_%
= <1

-

-

-

i

Fuente: CYPECAD 2017

Dimensionamiento de la Losa Reticular

- Altura de la Losa reticular:

Segin CBH-87: hp == =272 0240m
28 28
De acuerdo a Florentino Regalado: 2L—4 < hpg< zL_o

6,60 6,60

7 S hLR S W 4 0,275 S hLR S 0,33
Se asume una altura de: h;p =0,30m

- Separacién entre nervios:

Segun CBH-87: Separacion maxima entre nervios es de Im.

De acuerdo a Florentino Regalado: La separacion de nervios no debe exceder 1m, ya que

el anélisis de calculo se realiza para 1 metro.

Se asume: e=0,50m
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- Espesor de la Losa de compresion:

CBH-87: e>3cm6 === =4cm
10 10

Florentino Regalado: 3cm <e < 10cm

Se adoptara un espesor de: c=5cm

- Base de Nervio:
Segin CBH-87: b=7cm 6 ~=2=625cm
De acuerdo a Florentino Regalado: b >7cm 6 b= 0,28.H = 8,40 cm
Se adopta una base de nervio de: b=10cm

- Recubrimiento mecanico:

(Dbase

Tm < Tmin + (Dbase + 2

1cm
m < 2cm + 1em + " = 3,50cm

Datos Geométricos Losa N° R2:

Espesor de la losa =30 cm

Losa de compresion = 5 cm

Ancho de nervio = 10 cm

Altura del nervio =25 cm

Separacion libre entre nervio =40 cm

Peso especifico del hormigdn = 2500 kg/m?

Resistencia caracteristica del hormigon a compresion: fck =250MPa=250 kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero: fyk =500MPa=5000 kg/cm?2

Coeficiente de seguridad del limite eléstico del acero ys =1,15

Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén ye =1,50
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Figura N° 3.20 Dimensiones de la Losa reticular empleada en el disefio

d=40 cm

H=30¢cm

25 cm

h=:

e=50cm

Fuente: Elaboracion Propia

De acuerdo a la Norma ACI, el ancho de nervio debe cumplir la siguiente relacion:

p > Jur 10em = 22M _g57
- =
2350 cm > 35 57 cm

Diseiio a flexion Armadura

Para determinar los momentos y deformaciones de la losa, se empleara el método de

Coeficientes (inicamente para el calculo de los momentos y deformaciones).

Altura equivalente a inercia constante

Figura N° 3.21 Altura Equivalente

1 50 cm i

25em

“Area2

10cm

Fuente: Elaboracion Propia



YA;.y; 5.50.27,5+4+10.25.12,5
= = =20cm

Yo =T T 5.50 + 10.25

3 3
[ = % S 41666,67 = 22

L, = 41666,67 cm*
heq = 21,54 cm = 0,22m
Determinacion de las cargas de disefio en la losa (para 1m de longitud)

Figura N° 3.22 Losa Analizada

E
o
o
<
10cm
£
] £
P s S
B =] g
40 cm
g
100 cm

Fuente: Elaboracion Propia

Peso de la loseta de compresién: 1.1.0,05.2500 = 125 -4
Peso de los nervios: ((2 .0,10.0,25.1)+(2.0,8.0,1 .0,25)) .2500 = 225 %

Peso propio de la Losa = 350 kg/m?
Carga muerta = 141,50 kg/m?
Sobrecarga = 300 kg/m?

La carga de disefio en la losa:

La combinacidn de carga tltima de disefio es:

gy = 1,60.CM + 1,60.L



qu = 1,60.(350 + 141,5) + 1,60.(300)

kg

Gu = 1266,40 —

Modulo de Elasticidad del hormigén:
E =333 000 kg/cm? = 3,33x10° kg/m?

- Diseiio a Flexion

Tabla 3.8 Coeficientes para el Diseiio de Losas nervadas rectangulares sustentadas

perimetralmente, sometidas a cargas uniformes distribuidas

Losa Férmula Coef Lx/Ly
1.00 | 090 [ 0.80 | 0.70 | 0.60 | 0.50
e [A=0.0001 g.0.L, / (EI) |6 200 241] 281| 315] 336] 330
n M,_=0.0001 q.m,_ LS |m, 564 659 752 830 378 887
1| Eu é. M, =0.0001 q.m L2 my; 258 319 378 428 459 464
£ _F % Ly [ M. =0.0001 q.m L7 |me 564 577 574 559 538 520
$®—+bmu+ M. = 0.0001 qum e+ .Lf m ot 258 242 208 157 126 123
—bmR= |
Lx

Fuente: “ROMO P. Marcelo”, Temas de Hormigon Armado M.Sc. Escuela Politécnica
del Ejercito. 2008

Con: l, = 6,60 m Menor dimension

l, = 6,60 m Mayor dimension

La relacion: :—; = % =
De la tabla anterior se obtiene:
6 =200
m,,_ = 564
my, = 258
m,_ = 564
my,, = 258
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Con lo que se obtiene los siguientes resultados:

q.86.1*
A= 0,0001 T T 0,001352 ¢m

M,_ =0,0001. q.m,_.L,*> =3111,27 kg.m/m
My, = 0,0001. q. my, . ,> = 1423,24 kg.m/m
M,_ =0,0001. q. m,_.L*=3111,27 kg.m/m
M., = 0,0001. q. m,_. > = 142324 kg.m/m
El procedimiento de calculo procede como explica la Norma CBH-87

Determinacion de las Armaduras:

Datos:

fex = 25MPa = 250 kg/cm? hy =5cm
fyk = 500MPa = 5000 kg/cm? b, =10 cm
fea = 166,67 kg/cm? d =265cm

fya = 4347,83 kg/cm? e =50cm

h=30cm luz =1=660cm

Armadura longitudinal
hf_S_O167 1_50_5 21 2x50
h 30 " b, 10 ~ ' b-b, 50—10

Con los valores de las relaciones anteriores se entra a la siguiente tabla:

2,5
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Tabla 3. 9 Viga T multiples continua

e “w
Tabla de valores de b b,
Valores de Valores de 2]
h 0 Valores de b-b,
N b,
h " 0 1 2 3 4 6 8 10 =10
Cabeza de
compresion sin — 0 0,19 0,38 0,57 0,71 0,88 0,96 0,99 1
rigidez a flexion

10 0 0,19 0,38 0,57 0,72 0,89 0,96 1 1
50 0 0,19 0,39 0,58 0,73 0,89 0,96 1 1
0,1 100 0 0.21 0,42 0,6 0,75 0,89 0,96 1 1
150 0 0.24 0,45 0,62 0,75 09 0,96 1 1
200 0 0,27 0,48 0,64 0,77 0,9 0,96 1 1
10 0 0,19 0,39 0,58 0,72 0,89 0,97 1 1
50 0 0,23 0,44 0,62 0,74 0,9 0,97 1 1
0,15 100 0 0.31 0,53 0,68 0,78 0,91 0,97 1 1
150 0 0,37 0,61 0,74 0,83 0,92 0,97 1 1
200 0 0,41 0,66 0,8 0,87 0,93 0,98 1 1
10 0 0.21 0,42 0,61 0,74 09 0,97 1 1
50 0 0,3 0,54 0,71 0,82 0,92 0,97 1 1
0,2 100 0 0,41 0,66 0,8 0,87 0,94 0,98 1 1
150 0 0.44 0,71 0,86 091 0,96 0,98 1 1
200 0 0,45 0,74 0,89 0,93 0,97 0,99 1 1
10 0 0,28 0,5 0,85 0,77 0,91 0,97 1 1
50 0 0.42 0,69 0,83 0,88 0,93 0,97 1 1
0,3 100 0 0,45 0,74 0,9 0,94 0,96 0,98 1 1
150 0 0,46 0,76 0,92 0,95 0,97 0,99 1 1
200 0 0.47 0,77 0,92 0,96 0,98 0,99 1 1

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
K=0,51
b, =k.(b-by)+Db, =050.(50—-10)+10=30cm
Dimensiones por normas:
b; =8hf=8.5 - b; =40 cm
bz =2b; + b, =2 %40+ 10 =90 cm

b, =30
€ cm be < menor valor
bz =90 cm
Se adoptaun —» b, =30cm
Verificacion:

e b,=z(h—hf) - 10=2-(30—5) - 10>3125 Cumple
e 1<12-h - 50<12.50=500 — 50<600 Cumple

Momento positivo resistente de la losa

M, =085"f.q-be-hs-(d—05"hy)

M, = 0,85.166,67 .30 % 5 * (25,5—-0,5.5) = 510010,2 kg * cm
M, = 5100,10 kg * m

Momento de disefio



Mg = M, = 142324 kg.m/m
Verificacion:
Mg < M,
como seccion rectangular.
Dimensionamiento del nervio a flexion

Armadura inferior en direccion “X” (longitudinal)

- My = 142324 kg * cm

=d|1- |1 Mq
y= 0,425 by - 42 - f.g

=265|1- |1 142324 =130
y =45 0425-30-265%2-16667| ™

y=130cm
Area de calculo
A, = 085, *y s = 085301270007
fya 4347,83

As = 1,27 cm?/m
De tabla wg i, = 0,0015 — Cuantia geométrica minima

Ag min = W mim * by - d = 0,0015.10.26,5 = 0,40 cm?/m

As } > “la mayor” = A,=1,27cm?/
As min

Obtencion del numero de fierros para un nervio
{ . 1,27
Area de armadura para un nervio = - = 0,64 cm?/m

Se usaran 20 10 mm
As @10mm =2 . 0,785 = 1.57 cm?
As =1,57 cm?
1,57 ecm? > 0,64 cm?
Eleccion =2 ®10 mm
CYPECAD =2 ®10 mm

De igual manera se realiza para los demds momentos calculados:
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m
My, = 1423,24 kg.—
m
My = 311127 kg.—
m
My, = 1423,24 kg.—
m

My- = 3111,27 kg.—

-

-

-

-

Ag = 1,27 cm?/m

As = 2,86cm?/m

Ag = 1,27 cm?/m

A, = 2,86 cm?/m

Resumen de resultados para los momentos maximos obtenidos

Tabla 3.10 Resultados de la Armadura de la Losa Reticular

Manual CYPECAD Diferencia
Momentos
As (cm?/m) ® Adoptado As (cm?*/m) ® Adoptado (%)
Mx+ 1,27 2 ® 10mm c¢/Nervio 1,34 2 ® 10mm c¢/Nervio 5,22
Mx- 2,86 2 ® 10mm c¢/Nervio 2,89 2 ® 10mm c/Nervio 1,03
My+ 1,27 2 ® 10mm c/Nervio 1,33 2 ® 10mm c¢/Nervio 4,50
My- 2,86 2 ® 10mm c¢/Nervio 2,87 2 ® 10mm c/Nervio 0,34

Fuente: Elaboracion Propia.

Figura N° 3.23 Grafica de los Momentos calculados en la losa reticular

Arm.Long Inferior (Mx+) Arm.Trans Inferior (My+)
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Arm.Long Superior (Mx-) Arm.Trans Superior (My-)
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Fuente: Elaboracion propia.

Dimensionamiento del nervio a esfuerzo cortante

En direccion “X” (longitudinal)

V4 = 1050 Kg f,q = 0,5+ /f.q = 6,45 kg/cm?
Vo = f,q-bw-d = 6,45.10.26,5 = 1709,25 kg
Vd < ch

1050 kg < 1709,25 kg Cumple

Armadura minima para cortante:

Agmin = 0,02+ b,, - 5. Jea
fyd
166,67
Asmin = 0,02 .10.100 m = 0,77 cm2/m
2 2
A, =077 % (para 2 nervios) A, =0,38 % (para 1 nervio)

Se adopta una barra de didmetro de 6 mm.
Maixima separacion de estribos segun Norma CBH-87 haciendo cumplir el punto 8.2.3.3.
de la norma se tiene:
s<30cm
s<3xbw=36cm

Se asume una separaciéon maxima de s = 30 cm.
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La longitud donde se pondra los estribos es de 100 cm, por tanto, la cantidad es:
N°B =5 barras

Disposicion 5@ 6mm cada 30 cm
En direccion “Y” (transversal)
Vq = 1150 Kg Veu = fyq-bw-d = 1709,25 kg

Va < Veu

1150 kg < 1709,25 kg Cumple

Armadura minima para cortante:
Agmin = 0,77 cm2 /m.
As = 0,77 = (para 2 nervios) A, = 0,38 ™ (para 1 nervio)

Se adopta una barra de didmetro de 6 mm.
Se asume una separacion maxima de s = 30 cm.
La longitud donde se pondra los estribos es de 100 cm, por tanto, la cantidad es:

N°B = 5 barras

Disposicion 50 6mm cada 30 cm

Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado
Segin la norma CBH-87 en su tabla 8.1.7.3, la cuantia de refuerzo de retraccion y
temperatura deben ser al menos igual a 0.0015 para aceros de grado 500.
Asmin = Wsmin " bw - d
A, = Armadura de reparto en una direccién (cm?/m)
b,, = Espesor del nervio (cm) = 10cm
d = Canto util (cm) =26,50 cm
Segiin norma A = 0,46 cm?
Ag = Wg min " by - d = 0,40 cm?/m
Ag g6 = 0,283 cm? Aupe = 40,28 = 1,12 cm?
Por lo que se dispondrd una malla de varillas de 4” @ 6mm cada 25 cm, en ambas
direcciones, o sea que se estaria disponiendo de un 4rea de acero As = 1,12 cm?/m.
Comprobacion de Flechas en forjados reticulares

De acuerdo a lo que refiere la Norma CBH-87 el valor de la flecha méxima admisible

, 1
sera —.
500
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Deflexion admisible:

_ l _6600mm
adm= a0~ 500

Deflexion maxima real de la losa: 4,06 mm

A

=13,2mm

Agam=13,2mm > A,.;= 4,06 mm Cumple
Abacos
De acuerdo a lo establecido en la Norma Boliviana CBH-87, se indica que la existencia
de abacos es opcional en las placas macizas y obligatorias en las aligeradas; por este
motivo se decidira segun el siguiente calculo:
M~, > M,;;,, Necesita abaco

M~ < My, No necesita abaco
Xiim = % .d =994 cm Yiim = 0,80 . x5, = 7,95 cm

Miim = 0,85.Q)-de-b-}’zim-(d—yl%)

7,95
My = 0,85.0,9.166,67.20.7,95..(26,5 =~

Mim = 456647,20 kg.cm = 4566,47 kg.m
M~, =3111,17 kg.m/m
M-, =3111,17 kg.m/m
M~, < My;,, No necesita abaco
M~, < My, No necesita abaco

Figura N° 3.24 Armado de Losa Reticular H=30 cm (Bordes de la losa)

Armadura
superior
2@10mm

Caseton Plastoform

'l\ M 40x40x25 cm Parrilla ambas

l \ ______ B ) /‘/\- . I_re_‘;c':’r?es$ﬂ

1=
[

H=30 ¢cm

[
Estribos — |
@6mm/c30em |

h=25cm

Armadura 17y ’ & 50em ’ ;o

inferior ﬁ\--\l\/\’ - -

20r10mm  [S5T] ol
|L_b=10cm d=40 cm b=10cm |
I

Fuente: Elaboracion propia.
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3.6.2. - Diseiio de Viga

Las vigas fueron disefiadas a flexion; por lo que, las dimensiones de las vigas

rectangulares son las siguientes 25x45 cm., 25x50 cm., 20x30 cm., 25x40 y 20x40 cm.

A continuacion, se realiza la verificacion de la viga mas solicitada. (Seccion Critica). Los
datos fueron obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos de la peor
combinacion que produce las mayores tensiones y/o deformaciones (envolvente de

disefio).
Verificacion de estados limites altimos

Para realizar el calculo de la armadura en las vigas, se escoge la viga comprendida en el

portico 40 y entre las columnas 3 y 51 seccion 25 x 50 cm. del nivel +4.16 m.

7367 KMN.m
B86.28 KN.m

B3 P51

194.79 KN.m

Verificacion de la armadura longitudinal positiva para la viga entre C-3 y C-51

Datos:

Momento Maximo Positivo Mayorado Md=194,79 KN.m
Canto de la Viga h=50cm

Base de la Viga bw =25 cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=4cm
Resistencia del Hormigon foc=25 MPa
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Resistencia del Acero fyxk = 500 MPa

Resistencia de calculo del Hormigén fea= 16,667 MPa
Resistencia de calculo del acero fya= 434,783 MPa
Cuantia minima Wmin = 0,0028

Ye=L.5; vys=1.15;yr=1,6
Recubrimiento

Q
r=rrwm+ ®t+ 7

r =20 mm+8mm+10mm= 38 mm =40 mm
Canto 1til de la seccidn d= 50-4 =46 cm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mg 19479 %1000 * 1000 N.mm
Md =5 ""d2 £y 250mm + (460mm)2 * 16,667 N/mm?

= 0,221

Entonces: ulim = 0,2961 valor obtenido en funcién al tipo de acero fy = 500 N/mm?
Como:
ud< plim no se necesita armadura a compresion
0,221 <0,2961
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws”
Con: pnd = 0,218 se obtiene una cuantia mecanica de ws =0,2554
Determinacion de la armadura: As

A bw .4 Lo _ 02554 « 25 cm » 46em 3007 N/mm?
s T W OWEE T M =AM 434783 N /mm?

As= 11,26 cm?

Determinacion de 1a Armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500 N/mm?
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omin= 0,0028
Ag min = Wmin - by .d = 0,0028 x 25c¢cm * 46cm = 3,22 cm?

Como: As > As min

Entonces el area de calculo sera:
As=11,26 cm®
Para determinar el nimero de barras se considerara los siguientes diametros: ® = 20 mm
con un area de As o20 = 3,14 cm?, ® = 16 mm con un area de Aso16 = 2,01 cm? entonces
el nimero de barras a usar seran:
N°de barras = 2920 + 3916

Con un 4rea total de célculo de:

As real = 12,31 cm?
Eleccion = 3®16 mm +2@®20 mm
CYPECAD =3®16 mm + 2020 mm

Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo apoyado sobre
C-3

Datos:

Momento Maximo Negativo Mayorado Ma=73,67 KN.m

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My 73,67 * 1000 * 1000 N. mm
Hd = d% £y 250mm * (460mm)? * 16,667 N/mm?

= 0,091

Entonces: plim = 0,2961 valor obtenido en funcién al tipo de acero fy = 500 N/mm?
Como:
ud< plim no se necesita armadura a compresion
0.091 <0,2961
Calculo de 1a armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple o
compuesta se obtiene “ws”.

Con: pd = 0,091 se obtiene una cuantia mecénica de ws =0,08713

Determinacion de la armadura: As

95



A bw.d 1% = 008713 « 25 46 16,667 N/mm?
= . . T =0\, * * *
s T 0w G cm xS 434783 N /mm?

As=3,98 cm?

Determinacion de la armadura minima: Asmin
Ag min = Wi -by .d = 0,0028.25¢m .46 cm = 3,29 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de célculo sera:
As = 3,98 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerard el siguiente didmetro: ® = 12 mm con
un area de Aso12 = 1,13cm?, y el didmetro: ® = 10 mm con un area de As 10 = 0,785 cm?,
entonces el nimero de barras a usar seran:
N°de barras = 2010 + 3912
Con un 4rea total de célculo de:
As rear = 4,96 cm?
Eleccion =2 @10 + 3 @12 mm
CYPECAD =2 ®10 +2 ®16 mm

Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado sobre
C-51
Datos:
Momento Maximo Negativo Mayorado Ma= 66,28 KN.m
Determinacion del momento reducido de calculo: pd
ng = 0,072
pud< plim no se necesita armadura a compresion

Calculo de la armadura en traccion:

Con: pud = 0,072 se obtiene una cuantia mecanica de ws =0.07756

Determinacion de la armadura: As

A= ws.bw. d. L4 =349 cm?
fyd

Determinacion de la armadura minima: Asmin
_ 2
As min = 3,29 cm

Como: As > As min
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Entonces el area de célculo sera:
As = 3,49 cm?
N°de barras = 2®12 + 2610
Con un 4rea total de calculo de:
As rear = 3,83 cm?
Eleccion =2 @12 + 2 ®10 mm
CYPECAD =2 ®12+ 2 ®10 mm

Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la C-3 lado

izquierdo de la viga

162.11

138.158

£ —| P51
—]

[

N

—134.59

-158.94

Datos:
Va= 138,159 KN

La determinacion de la resistencia convencional del hormigon a esfuerzo cortante es:

foa = 0,5 /foq = 0,6455 N /mm?
Entonces, la contribucion del hormigoén a la resistencia al esfuerzo cortante es:
Vew = fya-b-d =75846,25N
Condicion:
Vg <V, — 138159 N < 75846,25 N No cumple
Por tanto, necesita armadura transversal.
El valor de agotamiento por compresion del alma es:

Vo = 0,30 f.q - b-d =587500 N
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Vou=V4 =V, =62312,75 N
Condicion: V., <V; < V,,, = cumple!!l
A = (wz)lsu—(itfyd = 3,54 cm?/m
Armadura transversal para una pierna Astl = 1,77 cm?*m
Con un diametro de ® = 8 mm Area de la barra 8 mm A = 0,503 cm?

Numero de barras:

N _177em? b
arras = 0503 cmZ arras
o 100 cm
Espaciamiento = T - 25cm

Eleccion = ® 8mm ¢/25 cm

CYPECAD = ® 8mm ¢/25 cm

Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la C-51 lado
derecho de la viga

Datos:

Va= 134,99 KN

Determinacion de la resistencia convencional del hormigon a esfuerzo cortante es:

foa = 0,5 \/feq = 0,6455 N/mm?
Vew = fya-b-d =75846,25N
Condicion:
Vi <V — 134990 < 75846,25N No cumple
Por tanto, necesita armadura transversal.
Vou =030 f.q-b-d=587500N
Veu =Vyq =V, =5914375 N
Condicion: V., <V; < V,,, = cumplel!ll
Vsu - t

Ag=—t——
57090-d - fyq

= 3,30 cm?/m

Armadura transversal para una pierna Astl = 1,65 cm?/m

Con un diametro de ® = 8§ mm Area de 1a barra 8 mm A = 0,503 cm?
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1,65 cm?

N°barras = 0503 cm? = 4 barras
o 100 cm
Espaciamiento = ya— 25cm

Eleccion = @ 8mm ¢/25 cm

CYPECAD = ® 8Smm ¢/25 cm

Armadura de corte minima:

L=379 cm

La separacion méaxima entre C-3 y P-51 (vano central) sera:

$s<085:d - s<30cm

379 cm
30cm

N°barras =

Eleccion = ® 8mm ¢/30 cm

= 13 barras

Eleccion = @ 8mm ¢/25 cm, ® 8mm ¢/30 cm, @ 8mm ¢/25 cm
CYPECAD = ® 8mm ¢/25 cm, ® 8mm ¢/30 cm, ® 8mm ¢/25 cm
Figura N° 3.25 Armado de la Viga 5§

{ 25x30 ) ) .
: {_25x50 )

2l SIID
25 25

‘815 (P3) (P51
(B1S Jgg \ 7> 668 (P51)

L 2p161=260 2012 L=180; |
k| % _ 1S

1 2010 L=805 i
Al ; o
S L 01— !IN

m S— HE
e =iiiiliiiNEEEEEEEEEIREEEE
i H

‘ QL 2320 L=726 [I 9
. 2010 ~—88— 3016 L=480
?GII L=130§
e
P 1e@6 S5x1e@8
. c/20 | 6x1e@8c/25 13x1e@8c/30 c/25
2 78 1313 135 379 116 25

Fuente: CYPECAD 2017

Verificacion de la flecha maxima

Segun el programa, se tiene una flecha méxima de:
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fmax = 1,258 cm
Pero seglin recomendacion de la norma CBH-87 en el punto 9.9.10.4.3, la flecha maxima

no debe de exceder el valor de la siguiente expresion:

l 660 cm
Jmax = 5056 = "500 — 132 M
Manual CYPECAD Diferencia
Armadura
As (cn’/m) ® Adoptado As (cn*/m) ® Adoptado (%)

Longitudinal (positiva) 12,31 20 20mm+3 @ 16mm 12,31 20 20mm+3 ® 16mm 0
Negativa (lado izquierdo) 4,96 20 10mm+3 @ 12mm 5,59 20 10mm+2 @ 16mm 8
Negativa (lado derecho) 3,83 20 10mm+2 ® 12mm 3,83 20 10mm+2 O 12mm| 0
Transversal izquierdo 1,77 ® 8mm ¢/25¢cm 1,77 ® 8mm ¢/25¢cm 0
Transversal derecho 1,68 ® 8mm ¢/25¢cm 1,68 ® 8mm ¢/25¢cm 0
Transversal central 5,03 ® 8mm ¢/30cm 5,03 ® 8mm ¢/30cm 0

3.6.3. - Diseno de la Columna

Las columnas fueron disefadas a flexion esviada, las dimensiones de las columnas son de
25x25 cm y 25x30 cm de acuerdo a dimensiones minimas recomendada por la Norma
CBH-87 y la dimension de las columnas circulares es de 30 cm didmetro.

Datos C-146:

Resistencia caracteristica de H°A° fac = 25MPa=250 kg/cm?
Resistencia caracteristica de acero fyk = 500MPa=5000 kg/cm?
Recubrimiento r=3cm

Dimensiones b=25cm.; h=25cm.
Longitud L=3,96m

Referencia C-146

Axil de célculo Na =444,1 KN=44410 kg
Momento de célculo en direccion x Max = 52,5 KN.m=5250 kg-m
Momento de calculo en direccion y May = 2,5 KN.m=250 kg-m

Resistencias Minoradas de los materiales:
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Kg
for L2590 em? _ e K9y
Ve 15 ’ cm?

fea =

£, 500079/

cm? Kg
2= = = 4347
” 1% 347,83 /sz

fyd =

Coeficiente de pandeo:

VISTA FRONTAL

Z(E]+l) de todos las columnas EJEX EJEY

s Z(E1+l) de todos las vigas c2 o
B Z(EI +1) de todos las columnas 7 v = —

vem D (EI+1) de todos las vigas ° &

Datos de geometria de los elementos que concurren a la columna en estudio:

Elemento LO(I; illt)ud b (cm) h (cm) Ix (cm*) | Iy (cm?)
Columna 1
(C1) 396 25 25 32552 32552
Columna 2 (C2) 395 25 25 32552 32552
Columna 3 (C3) 220 25 25 32552 32552
Viga 1 (V1)
Viga 2 (V2) 660 25 50 260417 65104
Viga 3 (V3) 330 20 30 45000 20000
Viga 4 (V4) 330 20 30 45000 20000
Viga 5(V5)
Viga 6 (V6) 660 25 40 133333 52083
Viga 7 (V7) 330 25 40 133333 52083
Viga 8 (V8) 330 25 40 133333 | 52083

Por lo tanto, el coeficiente es:

IxCl IxCZ IyCl IyCZ
Yax = i .= 0,32 Yy = i 7 = 0,44
Ile_l_IxVZ + yV3_|_ yV4 yV1_|_ yv2 +IxV3+IxV4
Lyq Ly, Lys Ly, Ly4 Ly, Lys Ly,
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IxCl IxC3 IyCl IyCB
Lo " Les Lo T ig
l/)BX = I I I I == 0,4‘4 lpBY == I I I I = 0,26
xV5 4 XV 4 yv7 + yve yv5 + yve XV7 4 -xV8
Lys Ly Ly Lyg Lys Ly Ly; * Lyyo

Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la estructura:

Segun el libro Proyecto y Calculo de Estructuras Tomo II de J. Calavera en su capitulo

45.2.1. indica que en el caso de una estructura de edificacion de menos de 15 plantas en
las que el corrimiento horizontal maximo en el dintel de la ultima planta, no supere s de

la altura total, se considera un poértico intraslacional. Entonces:
Desplazamiento maximo en “y” del pilar = 1,93 mm

Altura Total = 8,11 m. = 8110 mm.

* 8110 mm > 1,93 mm

750

10,81 mm > 1,93 mm
Se considera portico Intraslacional

Con estos valores se ingresan al monograma confeccionado por Jackson y Moreland,
Figura N° 2.13, correspondiente a estructuras intraslacionales, obteniéndose de este modo
el coeficiente de esbeltez a.

Ox = 0,65 Qy = 0,64

[IP2]

Se tomar4 el valor de “a” mayor
a=0,65

Célculo de la longitud de pandeo:
l,=axL=0,65.396 =257,4cm

Valores limites de la esbeltez:

A <35 pieza considerada corta

35 <A <100 puede calcularse excentricidad adicional
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Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

l, 257,4
=—= = 35,67
L 32552
625
Esbeltez geométrica:
2y =2 =227 16006
9 h 25 7
Esbeltez mecanica A =35,67 <35
Esbeltez geométrica A=10,296 < 10

Como la esbeltez no se encuentra entre el intervalo A < 35, se procede a calcular la
excentricidad adicional.
Calculo de las excentridades:

Excentricidad de primer orden

Cox = % =11,82cm oy = % = 0,56 cm
d d
Excentricidad Accidental
héb
€ = €5 = 0 > 2cm.
_h B 1,25cm < 2
€q =55 = 5g = L25em cm.
e, =2cm.

Excentricidad de adicional a efectos de 2° orden

fya) c+20-e, 1,2
ric = (3+ 3500) c+10-e, ¢ 1O
¢= 30cm (para ambas direcciones)

eficx =0,24
eficy = 1,07

Excentricidad total

e(xy)ymax = €0 T €fic T €4
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ery =11,82+2+ 0,24 =14,09cm ; efy = 0,56 +2 4+ 1,07 = 3,58 cm

La capacidad mecénica del hormigon Uc es:
U= feaxAc = Uc= fea*xb*h
U. = 166,67 * 25 * 25
U.= 104168,75 Kg
Los esfuerzos reducidos seran:

N, 44410
V=—

= =043
U, 104168,75

_ Ng+e, 44410 % 14,09
~ U.xh 104168,75 * 25

1y = 0,24

_ Ngxe, 44410 *3,58
By =0 «b ~ 10416875 * 25

= 0,044

Con estos valores se ingresa al dbaco en roseta (ANEXO 1) para flexion esviada de
secciones rectangulares en el sector correspondiente al valor de v de que se trate; con los
valores |1 y 2, se obtiene la cuantia mecénica total . Como px > Ly se entra en el dbaco

con pu1 = 0,24 y p2 = 0,044, resultando las siguientes cuantias mecanicas:
v =043 o=0,45

La armadura longitudinal necesaria sera:

boh.
As [, =obhf, As :“’fifd
vd
0,45.25.25.166,67
= = 10,78 cm?

4s 4347,83
Se calcula la armadura minima con la cuantia minima que se obtiene de la Norma CBH-
87 (Tabla 8.1.7.3)
Whin = 0,0050
Agmin = Wpin -b. h

A = 4,50 cm?
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Se utilizara: 4 ® 16 mm (esquinas) + 2 ®@ 12 (lateral)

Agpip = 42,01+ 2.1,13 cm? = 10,8cm?
Con un 4rea total de calculo de:

Ay reawr = 10,8 cm?

Se utilizara: 4 @16 (esquinas) +2 @ 12 (lateral)
Eleccion =4 @16 + 2 ®12
CYPECAD =4 ®16 +2 ®12
e Armadura transversal
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{ b 6 h (menor dimension de la pieza) = 25 cm
s <
15 - @ge 1a armadura longitudinal = 15-1,2 =18 cm.

Separacion adoptada de estribos s = 15 cm.

El diametro del estribo sera:

1
BEstribo = {_) Z * Dde 1a armadura longitudinal = Z 12 = 3 mm.

= Dgstribo = 6 mm
Diametro de estribo adoptada = 6 mm.

Se utilizara: ® 6mm c¢/15 cm

Comentarios y evaluaciones de los resultados

Para la verificacion de la columna cuadrada, los datos fueron obtenidos del programa
CYPECAD. De acuerdo a los resultados, se nota que el armado que realiza el software y

el que se adopta de forma manual son iguales, como se muestra en la siguiente tabla.

Manual CYPECAD ) .
Diferencia
Armadura fi ® Adoptado A ® Adoptado (%)
(cm?/m) p (cm?/m) p
Longitudinal| 10,78 | #®1omm+2® 1 5 qy | 4@ 16mm+2® 0
12mm 12mm
Transversal 1,98 ® 6mm c/15 cm 1,98 ® 6mm c/15cm 0
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Figura N° 3.26 Armado de la Columna

P2

P o
AP1016 =440 21
2P2012 L=430 28P306 L=97

Fuente: CYPECAD 2017
3.6.4. - Disefio de Obras Complementarias

3.6.4.1. - Escalera

Los datos generales de la escalera son los siguientes:

Y. = 1,50 s = 1,15

fex = 250MPa = 250,00% fyk = 500MPa = 5000,00 kg/cm?
fea = 166,67 kg/cm? fya = 434783 kg/em®

Ly =3,60m Longitud horizontal de la rampla.
L,=190m Longitud del descanso.
Z=390m Desnivel a salvar.

a=18m Ancho de la rampa.

B=370m Ancho total del descanso.
t=020m Espesor de la losa.

r=20,030m Recubrimiento de la armadura.
h=0300m Huella.

ch=0,15m Contra huella.

N =26 Numero de peldafios.
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Figura N° 3.28 Caracteristicas Geométricas de la Escalera

Figura N° 3.27 Vista en planta de la Escalera

360 . 190 20

L .

S
185

< =

Fuente: CYPECAD 2017

Seccibon A—A

380 190

1 1 1

195

Fuente: CYPECAD 2017
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Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera de subida como la de bajada son
simétricas, solo bastara con verificar una de ellas y la otra tomara la misma disposicion de
la armadura. Por lo tanto, solo se comprobara la losa de subida.
Debido a su inclinacion y poca luz, estas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se sobreponen los peldafios. Considerando sélo el trabajo a flexidon, 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.
Cargas sobre la losa de la rampla:

Arampia = 1,85 * 3,60 = 6,66 m?

Grampia = t * Yyeae * a = 0,20 * 2400 = 1,85 = 888 kg/m

hxch  030%0,15 ,
Volgscaion = —5—* @ = —————* 1,85 = 0,0416 m".

Pesopeigano = Vescaton * N9peta * Yreae = 0,0416 * 2400 + 13 = 1297,92 kg

PeSOPeldaﬁo _ 1297,92

L= x*xq=——%x1,85=2360,53kg/m
Qpeldano Arampla 6,55 g/

Qacabados = 80 * 1,85 = 148 kg/m
Qparanditias = S0 kg/m

Carga Muerta total = qescaisn + Qrampa + Qacabados + Abarandilias
= 1446,53 kg/m

Cargas sobre la losa de descanso:

Qdescanso = t * peso esp. H2 * L, = 0,20 * 2400 * 1,90 =912 kg/m

Qacabados = 80 * 1,90 = 152 kg/m

Carga Muerta total = Qgescanso + Qacabados = 1064 kg/m
Sobrecarga:
La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene de la tabla
de la NB-87, la cual es de 400 kg/m?
Sobrecarga = qgc * a = 400 * 1,85 = 740 kg/m

Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera:
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Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando la
placa va unida a una pieza de gran rigidez.

Para el caso de empotramiento perfecto, puede tomarse, el momento de empotramiento y
el de vano iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma proporcionada por el calculo,
lo cual resulta especialmente adecuado si el armado se hace con mallas electro soldadas.
Si el empotramiento se realiza en una viga, se recomienda colocar armaduras negativas
para resistir los momentos perfectos en la situaciéon de servicio; pero al calcular las
armaduras de vanos, en la situacion de agotamiento, debe suponerse que la viga es un
apoyo simple, ya que, al fisurarse, disminuira su rigidez torsional de forma decisiva.

Y para el calculo de la armadura principal se calculard como si fuese una viga.
Transversalmente, se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no serd inferior
al 20% de la principal en los 3/5 centrales de la luz. Aplicando estas consideraciones, la
escalera puede ser disefiada como se indica a continuacion:

Para la armadura de vano: Supuesta como un apoyo simple y con las cargas ponderadas,
se tiene que:

Figura N° 3.29 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura

principal
SCre=1184 kg/m SCpd=1184 kg/m
(TP I I TP T
CMr4-2314.4 kg/m CMpd-1702.4 kg/m

.

195

360 . 190

Fuente: Elaboracion Propia.

Por razones de calculo podré considerarse como una losa plana:
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Figura N° 3.30 Consideracion como una losa plana y simplemente apoyada

qrd=3498.4 kg/m qpe=2886.4 kg/m

360 ) 190

Longitud Rampa Longitud Descanso

Fuente: Elaboracion Propia.
Resolviendo se tiene que:

Ry = 8658,65 kg R, = 9419,75 kg

_ R, 941975

" CMgg + SCry  2314,4 + 1184

(CMRd + SCRd) * x2
2

M. =12681,74 kg xm

X =2,69m

1VImax+ =Ry *x —

Figura N°3.31 Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana

Mnmax=12681,74 kg.m

Ru-8658,65 kg

Fuente: Elaboracion Propia.

Figura N°3.32 Diagrama de momentos de la escalera, esquema real

360 ) 190

T77I7

RB-8658,65 kg

e Mwax-12681,74 kg.m
Ra-9419,75 kg
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A
<=

| ‘ g ‘\\\\\ R-9419,75 kg

Rr=8658.65 kg
Mmax-12681.74 kg.m

Fuente: Elaboracion Propia.
Para la armadura negativa: Supuesta como un apoyo empotrado y con las cargas de
servicio:

Figura N°3.33 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa

SCrd=740 kg/m SCpa=740 kg/m
N Y B
CMra-1446.53 kg/m CMbge-1064 kg/m
L LT T T]
— N
N
§
360 190
f 1 1

Fuente: Elaboracion Propia.
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Figura N°3.34 Consideracion como una losa plana, apoyo empotrado

qrd=2186,53 kg/m

gpd=1804 kg/m

360

1890

Longitud Rampa

t i

Longitud Descanso

Fuente: Elaboracion Propia.

Resolviendo se tiene que:
R, = 5941,203 kg
My, = 5394,061 kg *m

Ry = 5357,905 kg

Mg = 5098,244 kg xm

Figura N°3.35 Diagrama de momentos de la escalera, (empotrada)

Ma-=5394,061 kg.m

Msa=5098,244 kg.m

i

RB=5357.905 kg

,’/
L
/'/

Fuente: Elaboracion Propia.

Figura N°3.36 Diagrama de momentos de la escalera, esquema real

Ma-5394,061 kg.m
N

Ra-5941,203 kg

Mg-5098,244 kg.m
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MB-5098.244 kg.m

\\
\\
By

RB-5357,905 kg (&)

) \
— v\
N\
\ { Lo

Ma=5394,061 kg.m

/)
R OIIN
7 'Ra-5941.203 ke

"

<
N
- \

Fuente: Elaboracion Propia.

Con todas las consideraciones antes mencionadas, se procede a determinar la armadura de

la escalera.
Determinacion de la armadu
Datos iniciales:

My = 12681,74 kg xm

ra longitudinal positiva

Momento de célculo, en agotamiento.

Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.
b,=a=18m Ancho de rampa.
t=0,20m Espesor de la losa.
r=0,030m Recubrimiento de armadura.
d=017m Canto util.
El momento reducido de célculo sera:
g = _ M _ 0,1423
d?. by, .f.q

0,1423<0,2961
Como: i< Wi, Por lo tanto, la pieza no necesita armadura de compresion.
Con pu; =0,1423 de la tabla universal de célculo a flexion simple o compuesta se
obtiene wg = 0,1574.

2 =ws.bw.d.fcd
* fyd

Calculo de la armadura minima (Ag 1,in):

= 18,98 cm?

Ag min = Omin - by -d = 4,72cm?
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Como: A, > Agin entonces el area de calculo sera:
A, = 18,98 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 12 mm con un

area de Ag 41, = 1,13 cm?, entonces el nimero de barras seran:

N

N2 de barras = = 16,79 = 17 barras

s p12

Espaciamiento = —2 ™ _ 10,88 cm = 10
SpaClamlen 0 = 17 ba‘r“r‘aS = , cm = cm

Se adoptara 17 barras para un espaciamiento de 0,10 m.
Con un area total de:
A; =17.1,13 = 19,21 cm?
Doénde:
19,21 cm? > 18,98 cm?  Cumple
Eleccion =17 ®12 mm ¢/10
CYPECAD =19 ®12 mm ¢/10

Calculo de la armadura longitudinal negativa

Datos iniciales:

My = 5394,061 kg *m Momento caracteristico de disefo, en servicio.
Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.

b,=a=185m Ancho de rampa.

t=020m Espesor de losa perpendicular.

r=20,030m Recubrimiento de armadura.

d=017m Canto util.

El momento reducido de calculo sera:
Mg

=—=0,0605
He = 023 by, * foa

Como: py< p;im no necesita armadura de compresion.
Se entra con py = 0,0605 de la tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta

y se obtiene wg = 0,0635, la armadura necesaria es:
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4 _ s-by.d.feq
* fyd

Calculo de la armadura minima (Ag 1,in):

= 7,66 cm?

A min = Wmin -by .d = 4,72 cm?
Como: A; > Agpin entonces el area de calculo sera:
A, = 7,66 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de ® = 8 mm con un area

de Ag p10 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

Nede barras = = 16 barras
As $8
£ amiento — 185 cm e
spaciamiento = T harras — cm

Se adoptara 16 barras para un espaciamiento de 0,13 m.
Con un érea total de:
As = 16.0,503 cm? = 8,048 cm?
Donde:
8,048 cm? > 7,66 cm* Cumple
Eleccién = 16 ®8 mm c¢/15
CYPECAD =10 ®8 mm ¢/20

Calculo de la armadura de reparto: Esta cuantia no serd inferior al 20% de la armadura
principal, por lo que se tiene lo siguiente:
La armadura longitudinal principal positiva es:
As = 18,98 cm?
Considerando el 20% se tiene:
Ags = 0,20.4, = 3,80 cm?
Para el calculo del numero de barras por metro, se considerara un diametro de @ = 8 mm

con un area de 4, 45 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras seran:

= 8 barras

N de barras =
s 8

Con un area total de:

A; = 8% 0,503 cm? = 4,024 cm?
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Doénde:

4,024 cm? > 3,80 cm®>  Cumple
Eleccion = @8 mm ¢/20
CYPECAD = ®8 mm ¢/20

Comentarios y evaluaciones de los resultados

La verificacion de la escalera se la realizo asumiendo que es una losa maciza de hormigén
armado. Se calcularon los esfuerzos producidos en la escalera debido a las cargas
dispuestas en la escalera y se asumio apoyos simples para obtener el momento positivo
maximo con el cual se calculd la armadura longitudinal inferior positiva, y se asumio
apoyos empotrados para obtener el momento negativo maximo, con el cual se calcul6 la
armadura longitudinal inferior negativa, ademads se dispuso de una armadura de reparto en

la escalera que comprende el 20 % de la armadura longitudinal.

Manual CYPECAD . .
Diferenci
Armadura AS | @ Adoptad AS | @ Adoptad a (%)
(cm?/m) oPtAgo | m2/m) optaco
Longitudinal 17 ® 12mm 19 ® 12mm
(positiva) 19,21 ¢/10cm 2147 ¢/10cm 10,53
Longitudinal 16 ® 8mm 10 ® 8mm
(negativa) 8,048 c/15cm 3,03 ¢/20cm 27,5
® 8mm ¢/20
Transversal 4,024 om 4,024 | ® 8mm c/20cm 0
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Figura N° 3.37 Disposicion de la armadura en la escalera

Seccion A-A

360 ) 190

1 1

Mura de fdbricg

176

\40 .

10P188c/ 20 =839
Viga

197
16P3612/10 L=253

16P2¢12¢/10 L=535

16

Seccién C-C
Forjade
) 140 380
ur
o
#8c/ 20
al

/ .
10P768e/20 L=522

Mure de fabrica

30

W
)
10P688c/20 =288
e 233 o
16 30 19P8612c/10 =728
15
- 211

Fuente: CYPECAD 2017
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3.6.4.2. - Rampa

Los datos generales de la rampa son los siguientes:

h= 20 cm Altura de la Losa
bw = 100 cm Ancho de la Losa
dl=d2= 1,50 cm Recubrimiento de la Losa
fck = 250 kg/cm?  Resistencia caracteristica del hormigén a compresion
fyk = 5000 kg/cm?  Limite elastico caracteristico para un acero
Ys = 1,15 Coeficiente de seguridad del acero
ye = 1,50 Coeficiente de seguridad del hormigon
Mx = 1670 kg*m/m Momento en la menor direccion (inferior)
My = 2080 kg*m/m Momento en la mayor direccion (inferior)
Mx = 1710 kg*m/m Momento en la menor direccion (superior)
My = 3520 kg*m/m Momento en la mayor direccion (superior)
Figura N° 3.38 Vista en Planta de la Rampa
Descanso ; :
L Descanso

Fuentes: Elaboracion Propia.

La rampa se disefia como losas macizas tanto en las dos rampas como en el descanso, para

ello se verifica los resultados de la armadura que proporciona el programa CYPECAD.

- Analisis de calculo en la menor direccion (inferior)

Determinacion del momento reducido de calculo

Mgy

Ha =1} a2 £,

Donde: d=h-—d, =(20,00-1,50) = 18,50 cm

B 167000,00
"~ 100.18,52.166,67

1y = 0,030

Ha < Uiim
0,030 < 0,2961
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Cuantia mecanica: W, = 0,0310

Area de acero de calculo:

fua

fya
166,67

4347,83

A; = 2,203 cm?/m

As = ws. by, .d.

A =0,0310.100.18,5.

Area minima de acero:
Asmin = Wspmin -by - d
Wy min = 0,0015
Agmin = 0,0015.100.18,5
Agmin = 2,78 cm?/m
Se adopta el méximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas
A; = 2,78 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:

Adoptamos barras de ® 10 mm

. 4. As _ 4.2,78 _ 4 barras
m.0? mw.1?
Espaciamiento:
100cm 100 cm
esp = = =25cm

n 4

Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

4®d 10mm ¢/ 25 cm/m

Eleccion = @10 mm ¢/25¢m
CYPECAD = ®10 mm c¢/15cm
- Analisis de calculo en la mayor direccion (inferior)

Determinacién del momento reducido de calculo
My
T 2+ fog

Donde:
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B 208000,00
"~ 100.18,52.166,67

Ha < Uiim
0,036 < 0,2961

1y = 0,036

Cuantia mecanica: W, = 0,0373
Area de acero de calculo: As = wg . by, . d .]’:ﬂ
yd

Ag = 2,64 cm?/m
Area minima de acero:
Asmin = 0,0015.100.18,5

Agmin = 2,78 cm? /m

Se adopta el méximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas

A, = 2,78 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:

Se adopta barras de ® 10 mm

. 4. As _ 4.2,78 — 4 barras
m.0%? mw.1?
Espaciamiento:
100cm 100 cm
esp = = =25cm

n 4

Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

4®d 10mm ¢/ 25cm

Eleccion = @10 mm ¢/25
CYPECAD = ®10 mm ¢/15

- Analisis de calculo en la menor direccion (superior)
Determinacion del momento reducido de calculo

Donde:

B 171000,00
"~ 100.18,52.166,67

Uy = 0,030

Ug < Hiim

Cuantia mecanica: W, =0,0310
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Area de acero de calculo:

A = a)s.bw.d.fc—d
fya
Ag = 2,20 cm?/m
Area minima de acero:
Asmin = Wsimin -by, . d
A min = 2,78 cm?/m
Se adopta el méximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas
A, = 2,78 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:
Se adopta barras de ® 10 mm

_4.As  4.2,78

iy = 4 barras

n

Espaciamiento:

100cm 100 cm
esp = = = 25cm

Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

40 10 mm c¢/ 25 cm

Eleccion = @10 mm ¢/25¢cm
CYPECAD = ®10 mm ¢/15cm
- Analisis de calculo en la mayor direccion (superior)

Determinacion del momento reducido de calculo
fa = Ml

g=—

by, .d? . f.q

352000,00

Donde: Ha = m = 0,0617
Ha < Uiim
Cuantia mecanica: W, = 0,0648

Area de acero de calculo:

A = 4,60 cm?/m
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Area minima de acero:
A min = 2,78 cm?/m
Se adopta el maximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas
As = 4,60 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:

Se adopta barras de ® 10 mm

_4.As  4.460

iy = 6 barras

n

Espaciamiento:
100cm 100 cm
esp = " = G = 16,67 cm

Por tanto, la armadura a disponer por metro es:

60 10mm c/ 15cm/m

Eleccion = @10 mm ¢/15
CYPECAD = ®10 mm c¢/15

Comentarios y evaluaciones de los resultados

Se verifico de la rampa como una losa maciza de hormigén armado. Los esfuerzos fueron

obtenidos del programa utilizado mediante los isovalores; se obtuvo los momentos tanto

para la armadura longitudinal superior e inferior como para la armadura transversal

superior ¢ inferior. De acuerdo a los resultados obtenidos de forma manual se verifica que

la armadura escogida es similar a la que nos proporciona el programa.

Manual CYPECAD . .
Diferencia
Armadura AS | @ Adoptado |, A5 | @ Adoptade | (%)
(1)
(cm?/m) optaco (cm?/m) optaco

Menor direccion ® 10mm ® 10mm
(inferior) 2,78 c/25cm 2,78 c/25cm 0
Mayor direccion ® 10mm ® 10mm
(inferior) 2,78 c/25cm 2,78 c/25cm 0
Menor direccion ® 10mm ® 10mm
(superior) 2,78 c/25cm 2,78 c/25cm 0
Mayor' direccion 4,60 ® 10mm c/15 4,60 ® 10mm c/15 0
(superior) cm cm




3.6.5. - Diseiio de la Zapata Aislada

Se realiza la comprobacién de la zapata correspondiente a la columna C25, la misma es
una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion. Los datos de

esfuerzo y dimensiones se obtuvieron del programa CYPECAD.

Figura N° 3.39 Representacion grafica de la zapata aislada

N
| 7y

D

Datos:
N =474,2 KN=47420 kg Carga Axial

Mx = 1,7 KN=17000 kg-cm Momento en direccién X

My = 0,2 KN=2000 kg-cm Momento en direccion Y

Qx = 1,8 KN=180 kg Cortante en direcciéon X

Qy = 0,3 KN=30 kg Cortante en direccion Y

fck = 25MPa=250 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°

fyk = 500MPa=5000 kg/cm* Resistencia caracteristica del acero
ao = 25 cm Dimension de la base de la columna en X

bo =25 cm Dimension de la base de la columna en Y

y=2500 kg/m> Peso especifico del H'A*

di =5 cm Recubrimiento inferior de armadura

Wim = 0,319 Momento reducido minimo para acero AH 500
Wsmin = 0,0015 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 500

Gadm = 1,5 kg/cm? Capacidad portante del suelo de fundacion
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Calculo del area necesaria:

N+ P 1,05.47420 )
o= ) < O4qm e€ntonces A= {0 - 33244 cm

a=b=+A=+33244 entonces a=b = 184,10 cm

Se debe alterar "a" y "b" hasta encontrar la alternativa mas conveniente, siempre que no

se sobrepase la tension admisible cadm.

a=195cm b=195cm

Calculo de la tension maxima:

N
=15 < Oadm
47420 )
Oy = m = O = 1,29 kg/cm

1,29 kg/cm? < 1,50 kg/cm?

Resistencia a cortante del hormigon:

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

Determinacion del canto util:

_ 4xfvd  4.645kg/cm?
- Y * Ogam "~ 1.6.1,29 kg/cm?

ag.b a.b ap+b
dlzj 0 94 0 0_-2915cm

= k = 12,54

4 2.k—1 4

_2.(a—ag)
dz —W— 20,55 cm
2.(b—by)
d3 —4+—k—20,55 cm

Entonces se adopta h = 35 cm

Con un recubrimiento de 5 cm el canto util de la zapata sera:

d=h—r—§ = d = 2940 cm
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Determinacion de la armadura:

Momentos en las secciones 1-1y 17y 1”

Hal:b{ao+2hﬂ
s

I
bo
|

|
1

i

Calculo del momento en la direccion “a”:

Calculo del momento en la direccion “a”:

Yp'N a—a 2
Maq = 5 ( ——+0.15a,) = 1580805,90 kg.cm
Momento reducido
Cuantia Geométrica Magg 1580808,90

= = = 0,056
Ha = a2 £, = 7195.29,40? .166,67

Wy = pig - (1+ pg) = 0.056- (1 + 0.056 ) = 0,059

Determinacion de l1a Armadura necesaria

4 .b.d.fcd 0,059.195.29,40.166,67
S fyd B 4347,83

= A, = 12,07 cm?

Armadura minima

Agmin = Omin * b *d = 0,0015.195.29,40 = A = 8,60 cm?
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Se escoge el area mayor, por lo que la armadura sera A = 12,07 cm?
Determinacion del nimero de barras:

Con una barra @ = 12mm ; Ag = 1,13 cm?

A
N° Barras = A—S =11,56 = 11 barras
0]

Determinacion del espaciamiento:

_b-N°B.¢ _195-11.1,2
STTNB-1  11-1

= 18,18 =>s=18cm
11012mm c/15cm
Calculo del momento en la direccion “b”:

Vf N (b — bO 2
= . ( > + 0.15- b0> = 1580805,90 kg.cm

Momento reducido

My 158080590

“hd2-f, 195204 16667 _ 0%

Up

Cuantia Geométrica

wy = pp - (1 + pp) = 0,056 - (1 + 0,056 ) = 0,059

Determinacion de l1a Armadura necesaria

49 .b.d.fed 0,059.195.29,4.166,67
S fyd B 4347,83

= A, = 12,07 cm?
Armadura minima Agmin = 8,60 cm?
Se escoge el area mayor, por lo que la armadura sera A = 12,07 cm?

Determinacion del numero de barras:

Con una barra @ = 12mm ; Ag = 1,13 cm?
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A
N° Barras = A—S =11,56 = 11 barras
0]

Determinacion del espaciamiento:

_b—N°B.¢ 195-11.12

s = NB_—1 - 11-1 =18,18=s=15cm

11012mm c/15cm
Calculo de la longitud de anclaje:
La longitud de anclaje no podra ser inferior al valor mayor de los siguientes:

a) 10.®

b) 15cm

c) La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la
reduccion 0,7. 1,

De tabla 2.4 se obtiene m3= 11 para hormigones de 25 MPa y barras de 500 MPa.

- 2 5 fyk _ 2 < 500
lp =m3.0 228_5.(2)215cm I, =11.1,2 228_5.1,22156m

[, =1584cm > 21,05cm = 15cm

a) 10.1,2=12cm
b) 15cm
¢) 0,70.21,05=14cm

Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 15 cm en forma de patilla.

Calculo del peso propio de la zapata:
P, = Vol * yyepo = 1,33 m*.2500kg/m> = p, = 3325 kg
Verificacion al deslizamiento:
8 = 35° Angulo de rozamiento interno del suelo
@ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata

2
¢ =508=2333°
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(N + PP).tanp (48920 + 3325) .tan23.332
y < = = 112,66 > 1,5 Cumple

Q, 200
(N + PP).tangp (48920 + 3325) .tan23.332
y < = = 321,89 > 1,5 Cumple
Qy 70
Verificacion al vuelco
N+ PP)-a/2
Yvx = ( ) / = 1,5
My, +Qy-h
N+ PP)-b/2
_( )b/ > 15

y =

T M, +Q,h
Yva = 249,09 > 1,5 - Cumple
Yvp =391,84> 1,5 - Cumple

Verificacion a Cortante y Punzonamiento

b)

—

_[
d3
J —ao—t+—d J

Zapata Flexible (v < 2h, en ambas direcciones)
Vuelov=85cmy 2h=70cm
Por tanto, se la clasifica como zapata flexible.
Comprobacion a Esfuerzo Cortante

Yr N

a-—a,
" (~5=-4) <ds fua
114,449 < 132,662 Cumple

Verificacion por Punzonamiento en la seccion Ac
Ac=2-(a,+d+b,+d) d, = 6343.53cm?
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YN
ﬂ-[a-b—(ao+d)-(bo+d)]SAc-Z-fvd

72180,34909 < 81894,56125 Cumple

Verificacion a la adherencia:

— Va — L 3[frd2
=09 dnmp JPA=k -V
k = 2 para zapatas flexibles

fbd = 2.3/166,672 = fbd = 60,57 kg/cm?>

_Yi N

a—a,
. ( +0,15-a,) = 35623,79%g

2

Vda

35623,79

= 0,9%29,40 * 11 * % 1,2 =32,47 kg.

Tp

32,47 < 60,57 Cumple.

Comentarios y conclusiones de los resultados:
Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son similares a los del

programa CYPECAD, donde se adopt6 barras de didmetro 12mm. A continuacion, se

presentan los resultados.

Manual CYPECAD . )
Armadura A A Diferencia
S S o
QA O A %
(cm?/m) doptado (sz i) doptado (%)
Longitudinal | 12,43 110 12mm 14,69 130 12mm ¢/15 11
¢/15cm cm
Transversal 12,43 1@ 12mm ¢/15 14,69 13® 12mm ¢/15 1
cm cm
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Figura N° 3.40 Grafica de los resultados obtenidos para la zapata aislada

13P53#12¢/15 L=18b

Fuente: CYPECAD 2017
3.7. - ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DE LA OBRA

3.7.1. - Especificaciones Técnicas

En las especificaciones técnicas se define como ejecutar cada item, el equipo y maquinaria
a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y por tltimo la forma

de pago (Véase ANEXO 5).
3.7.2. - Computos Métricos

En los computos métricos se tiene el nombre del item, la unidad en que se efectuard el
computo, las dimensiones de la pieza, como: largo, ancho y alto, el nimero de piezas
iguales, el volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los modulos que

comprenden el proyecto (Véase ANEXO 6).
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3.7.3. - Analisis de Precios Unitarios

El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indica en el marco teodrico del

presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el

ANEXO 7.

3.7.4. - Presupuesto general de la obra

Se obtuvo en funcion a los computos métricos y precios unitarios correspondientes a cada
item. Por lo que, el presupuesto de la obra es de Bs. 7.823.121,82 Bs que corresponde a
solo los items dispuestos, este sera una parte del presupuesto total de la obra dado que no

se considero otros modulos (Véase ANEXO 8).

3.7.5. - Cronograma de Ejecucion

El plan y cronograma de obras propuesto se lo efectud utilizando el método de barras

Gantt con la ayuda del programa: “PROJECT” y se lo hizo como se defini6 anteriormente

(Véase ANEXO 9).
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO (DISENO DE ESCALERA AUTOPORTANTE)

En este capitulo se desarrolla la metodologia de calculo para el sistema de escaleras auto
portante, realizando un analisis comparativo con el sistema convencional y asi brindar

distintas opciones que se pueden tomar en cuenta en un disefio estructural.

El disefio arquitectonico cuenta con una escalera autoportante, es por ello que se realizara

el diseno estructural de la misma.

Figura N° 4.1 Escalera Autoportante

Fuente: CYPECAD 2017

4.1. - MARCO CONCEPTUAL

Las escaleras autoportantes se basan en el hecho de que solamente cuentan con
dispositivos de sujecion o apoyo, tanto en el comienzo como en el final de las escaleras;
es decir, no llevan ninguin apoyo adicional intermedio, ni lateral.

Por la forma de disefio y la configuracion estructural, pueden ser:

Escaleras autoportantes de tramos rectos con descanso: llamadas también escaleras
lanzadas, ya que observadas fisicamente se tiene la impresion de que el descanso flotara
en el aire.

Para analizar este tipo de escalera, se considera como un poértico con un momento de
descanso intermedio transferido entre las ramas por una torsion desarrollada a través del

descanso.
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El método de analisis usado depende de la condicion de soporte del descanso superior. Si
la reaccion horizontal puede ser desarrollada, la clasica distribucién de momentos puede
ser usada considerando la escalera sin traslacion.

Por su parte, la losa del descanso estd sometida no so6lo a la flexion generada por las cargas
que actiian directamente sobre ella, sino a la torsion generada por las fuerzas de tension y
compresion en los tramos superior e inferior de la escalera. Para que este torsor sea lo
menor posible, el refuerzo provisto para resistir la tension en el tramo superior debe
distribuirse lo mas cerca posible del borde interior del elemento. De este modo se busca

reducir el brazo de palanca del par.

El andlisis se hace como si fuera una estructura articulada. Si se supone que el punto B no
sufre desplazamiento, se considerard un apoyo ficticio en dicho punto, calculandose asi el

diagrama de momentos y el area de acero respectivo.

Figura N° 4.2 Sistemas de Escaleras Autoportantes

D

A

Fuente: Andlisis y Diserio de Escaleras de “Fernandez Chea Carlos A.” (2000).

El analisis de las escaleras autoportantes se debe verificar en los siguientes estados:

- Estado 1: Flexion simple en la rampa superior

- Estado 2: Flexion simple en la rampa inferior

- Estado 3: Flexo-traccion en la rampa superior.

- Estado 4: Flexo-compresion en la rampa inferior

- Estado 5: Flexion vertical en el descanso y torsion.

- Estado 6: Flexion horizontal en el descanso y torsion.

- Estado 7: Esfuerzo axial en las rampas superior e inferior.
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- Estado 8: Momento debido al empotramiento en el apoyo superior.

- Estado 9: Momento debido al empotramiento en el apoyo inferior.

4.1.1. - Estados 1y 2 - Flexion simple

En este estado se separa en dos escaleras aisladas, para evitar desplazamiento al inicio del
descanso, habréa que colocar un apoyo ficticio en “B”. Aislando primero la viga ABC con

la carga vertical respectiva se tendra:

Figura N° 4.3 Analisis de Escaleras Autoportantes

MMin

B

RE(AEC )

Fuente: Andlisis y Diseiio de Escaleras de “Ferndndez Chea Carlos A.” (2000).
Para la obtencion de Ra, R, Mmax, Y Mmin, se realiza un andlisis tomando las siguientes

hipoétesis de cargas, adoptando la envolvente resultante:

Hipotesis I qui ; qu2

Hipotesis II:  qpp1 5 qu2

Hipotesis III: qui ; qpp2

Donde:
qui = Carga total rampa = Carga viva + Carga permanente
qu2 = Carga total descanso = Carga viva + Carga permanente
qpp1 = Carga permanente rampa

qpp2 = Carga permanente descanso
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Figura N° 4.4 Hipotesis de Carga en Escaleras

Gt %2 Yo % G ope

] (II) (III)

0 210 0 e 380 210

Fuente: Elaboracion Propia
Para la envolvente de los tres casos se usa los maximos resultantes.

4.1.2. - Estados 3 y 4 - Flexo-traccion y Flexo-compresion

Para el analisis de estos estados, se debe idealizar la escalera como un marco plano

compuesto por los ejes longitudinales que coinciden con el ojo de la escalera.

El valor de flexo-traccion es igual al de la flexo-compresion por la geometria simétrica en

las dos rampas de la escalera.
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Figura N° 4.5 Fuerzas de traccion y compresion en las rampas de la Escalera

T

2Rb

Fuente: Andlisis y Diserio de Escaleras de “Fernandez Chea Carlos A.” (2000).
De acuerdo a la gréfica, la reaccion en B seria igual a la suma de las reacciones de los

dos tramos separados. Realizando la sumatoria de fuerzas en el punto B se tiene:

Una vez calculado el momento, se debe verificar si las piezas cumplen la solicitacion a

flexo-compresion y flexo-traccion, tomando el mayor momento para el célculo.

Verificacion a flexo-compresion

L6M T (+f S085«fc
f =2 T o b |=f < 0213Fck?

Verificacion a flexo-traccion

L 6M T (+f <085xfc
[ =2 o\ <021yfar

Con los valores maximos de momento y de la fuerza de traccion o compresion, se calcula

la excentricidad referida al centro geométrico de la seccion (eo).

_ Md

= Nd

Donde Nd puede ser el valor de T o C.

La excentricidad “e” referida a la armadura de traccion, es diferente para flexo-traccion y

flexo-compresion.
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Figura N° 4.6 Excentricidades de calculo

Flexocompresion Flexotraccion
W -
br
d d
h—F h ———r -
d]’Q dL
T P ‘ o T ‘, o
P € - - o A A
h ‘N L
L4
e, = e = e =€, ——
o o 2 o 2

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Las armaduras, tanto para la zona traccionada como para la comprimida, se calculan a
partir de los momentos de disefio, los momentos reducidos de calculo y las cuantias

geomeétricas.

4.1.3. - Estados 5 y 6 - Flexion vertical y horizontal en el descanso
Flexion vertical en el descanso (Estado 5)

Los esfuerzos pueden ser descompuestos en los ejes Y y Z:

Estos esfuerzos se obtienen trasladando los esfuerzos de flexion, obtenidos en el analisis
de las rampas, y la carga distribuida debido a Rg al descanso. A partir del centro de la
rampa, se calcula el momento resultante para cada tramo y, con este momento se

determina las armaduras de flexion vertical:

Rb-b-(b+m)
Rb-> M = > - U= ws > As
f1*cosa o f2*sena f3*sena o fd*cosa
: ' X a
a
a~ -la .
fi*sena 1 2 cosa f3*cosa i f4*sena
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Como la accidn sera por unidad de longitud, se debe multiplicar cada esfuerzo por el
espesor de la rampa “Y”’.

Los esfuerzos por unidad de longitud seran:

Rb 3-(b+m)
fl-t-cosazt -[1— 5 ]

Rb 3:-(b+m)
fo t-cosa = -[1+ 5 ]
. _ Rb [1+3-(b+m)]
f3 cosa = tga 5
. _ Rb [1 3-(b+ m)]
fa cosa = toa 5

Figura N° 4.7 Esfuerzos horizontales eje Y en el descanso

- 01 tcosa

I “~ == Fi
| | . g b

_ R e F
{— 0ztcosa m m

Uﬁt.COS'U . --

AT ¥ b

= @ A
+ Qs t cosa . -

Fuente: Andlisis y Diserio de Escaleras de “Ferndndez Chea Carlos A.” (2000).
Aplicando los momentos calculados y comparandolos con la resistencia a traccion del

hormigon, se determina si el hormigon es capaz de resistir o no toda la solicitacion.

En el caso de que el hormigén no resista el momento en su totalidad, se debe calcular la

armadura necesaria. En caso de que resista, se debe colocar iinicamente una armadura

minima.
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Figura N° 4.8 Disposicion de armaduras para traccion y compresion en el descanso

As
(Traccion)

Lec

As 2b+m
(Compresién)

Fuente: Elaboracion Propia

4.1.4. - Estado 7 — Esfuerzo Axial en las rampas superior e inferior

Se realiza el andlisis a partir de un portico plano que representa el perfil de la escalera.

Esta tension se obtiene utilizando el poértico plano con la reaccion total R aplicada.

Mediante sumatoria de momentos se hallara tanto Fr como Fc:

Figura N° 4.9 Disposicion de armaduras por tension

Fr_
Y. D

R

B(Total)

Fuente: Elaboracion Propia
Calculo de armadura para traccion axial

Una vez calculadas las fuerzas axiales, se calcula la armadura para traccion, donde todas
las fibras de la seccion estan en traccidn; por tanto, es el acero el encargado de soportar

las tensiones. Las tensiones del hormigon se determinan:

_Fry

A
° fyd

Calculo de armadura para compresion axial
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Todas las fibras de la seccion estan en compresion, de acuerdo a lo que se indica en la

siguiente condicion:

FCd
br x dr

<0.85* fcd
En caso de que se considere la tension del acero, se deberia tomar, por lo menos, la carga
debiendo cumplirse las siguientes limitaciones:

fya*xAs =2 0.10 % Fcy

fyd * A,s = fcd * Ac
4.1.5. - Estados 8 y 9 — Momentos debido a empotramiento en apoyos

El efecto de deflexion aumenta la flexion de las dos rampas, lo cual debe tomarse en

cuenta. Para el analisis se utilizara el marco plano ABCD.

Debido a que el apoyo en el punto B es ficticio, se generaran deformaciones en ese punto
y, por lo tanto, se deben realizar dos analisis de deformaciones. Ambos analisis generan

deformaciones iguales:
8r1 = Or2

- Analisis del Estado 1:

La deformacion total serd la suma de los efectos de tension axial y de flexion en el marco:

6T0TAL = 6TENSION AXIAL + 6FLEXION

Deformacion por Tension Axial (dta):

Figura N° 4.10 Deformacion por tension axial

a B C
» Dy@’. S 4(;?

-

<

a oT

Fuente: Elaboracion propia.
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ALRI—RS

sen X= —
6TENSION AXIAL

Deformacion por flexion (6r):

La flexion en las rampas produce desplazamiento en el punto B, las deformaciones de la

rampa superior e inferior son iguales, como indica la figura.

Figura N° 4.11 Deformacion por flexion

D
RE (total)
B i c
H . —
6> e

- OF

LA
L1

Fuente: Elaboracion propia.

Figura N° 4.12 Deformaciones en rampas superior e inferior

Fuente: Elaboracion propia.

La deformacion total del Estado 1 sera la suma de las dos deformaciones obtenidas:

5total = Stension axial + (Sflexion
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- Analisis del Estado 2
Para este estado se considera la escalera en dos tramos separados, cada uno como una viga

en voladizo, sometida a la accion de una carga “Rg”:

Figura N° 4.13 Deformaciones en ambas rampas

L, B B

Fuente: Elaboracion propia.

El analisis de deformacion se aplica, de igual manera, al tramo inferior; por lo que, con la

cargar’y se calcula el momento de empotramiento en A y D.
Mepmp =7 * b * Ly

4.2. - ALCANCE DEL APORTE ACADEMICO

El alcance del aporte académico se limitard en disefar el célculo de la armadura de la
escalera auto portante, ademds de elaborar una hoja electronica Excel del
dimensionamiento de escaleras autoportantes de H°A° de dos tramos con descanso en

voladizo.

4.3. - CALCULO DE SISTEMAS DE ESCALERAS AUTOPORTANTES CON
DESCANSO EN VOLADIZO

Se disena la Escalera N°3 que se encuentra en la planta baja de la estructura.
Geometria de la Escalera
Datos:

h=3.90 m Desnivel
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b=1.850m

P=30cm
Cp=15cm
L1=3.60m
L1/=4.09 m
1=1.90 m
L2=3.60 m
L2/=4.09 m
Lnl =5.50m
Ln2=550m
m=0
r=3cm

yre = 2500 kg/m?
fck = 250 kg/cm?
fyk = 5000 kg/cm?

E = 333000 kg/cm?

ye=1.50
ys=1,15
vf=1,60
wmin = 0,0015

SC = 78 kg/cm?

Cb = 200 kg/m

Ancho del tramo de escalera

Huella

Contrahuella

Longitud horizontal del tramo 1
Longitud inclinada del tramo 1
Longitud horizontal de losa de descanso
Longitud horizontal del tramo 2
Longitud inclinada del tramo 2
Longitud total — Primer tramo
Longitud total — Segundo tramo
Separacion entre rampas
Recubrimiento

Peso especifico del hormigon
Resistencia caracteristica del hormigon
Resistencia caracteristica del acero
Moédulo de elasticidad del hormigon
Coeficiente de minoracion del hormigon
Coeficiente de minoracion del acero
Coeficiente de mayoracion de cargas
Cuantia minima

Sobrecarga por acabados

Carga por barandado
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SC =400 kg/cm? Sobrecarga de uso

Dimensionamiento:
Primer tramo = Segundo tramo
- Dimensionamiento de la Escalera:

1) Espesor de la losa

t_Ln_5.7_028
T20 20 Ceom
t_Ln_5.7_022
25 25 4™

El espesor sera un valor constructivo por el cual se asumira:
t=020m
2) Angulo de inclinacién de la huella
P 0,30

JP?+ Cp? 03354

COS X= =089m

3) Altura inicial

4) Altura media

5) Canto util
d=t—-r=017m

6) Diagrama de partes de la escalera

P Paso: P= 0,30 m
Contrapaso: Cp= 0,15 m
Cp hm Altura media: hm= 0,30 m
t Espesor delalosa:t= 0,20 m
Cantoutil: d= 0,17 m

e a= 2657 °
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Analisis de Cargas en la Escalera:

- Losa Inclinada (Rampa)

1) Peso propio de la escalera:

PP, = yyex hm b = 1381,06 kg/m

P *cp
Volescaion = *b =0,0416 m3
Vescal * N°peta * Ve kg
Qpeldaiio = gsca L *pli xh = 203,13E

PPr; = 1584,18 kg/m
2) Cargas Permanentes:
CPucap1 = SChcap *b = 144,3 kg/m
CPyarana1 = 200 kg/m
CPrq = CPucap1 + CPyoranar = 344,3 kg/m
3) Carga viva de disefio:
SCi1 =SC+b=740kg/m

Carga total mayorada en proyeccion horizontal:
Qul = 1,60 * (PPTl + CPTl) + 1,60 * (SC)
q.1 = 4269,57 kg/m

- Losa de Descanso
1) Peso propio de la losa:
PPd = yye xt *1 =950 kg/m
2) Cargas Permanentes:
CPucap = SCacap ¥l = 148,2 kg/m
CPyarana = 200 kg/m
CPrq = CPgcap + CPparana = 3482 kg/m
3) Carga viva de disefio:
SCy =SC*x1=760kg/m

Carga total mayorada:

Carga mayorada PP y CP
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Gua = 1,60 * (PPy + CPr) = 2077,12 kg/m
Sobrecarga mayorada
qua = 1,60 * (SCy) = 1216 kg/m
Qura = 1,60 * (PP; + CPr;) + 1,60 * (SCy;)
Qura = 3293,12 kg/m

- Casos de Carga sobre la Escalera:

Hipotesis I: Cargas totales tanto en la rampa y descanso

M)=5944.082 kg.m

\!l“llhn...._

RB-=15593.29 kg

qui=4269.57 kg/m qurd=3293.12 kg/m

320

Ra=6034.092 kg

Mmax(+)=  4263,9 kg.m
Mmax(-)= 5944,082 kg.m
RA = 6034,092 kg
RB = 15593.29 kg
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Hipdétesis 1I:

M(-)=5944.082 kg.m

(u1=3085.57 kg/m qurd=3293.12 kg/m

Ra=3902.89 kg

360 190

Mmax(+)= 2468,32 kg.m
Mmax(-)= 5944,089 kg.m

RA = 3902,89 kg
. RB = 13462,09 k
Hipotesis I11: 8
M»)=3749.21 kg.m
qui=4269.57 kg/m qure=2077.12 kg/m

Ra=6643.78 kg
360 190

Mmax(+)= 5169,084 kg.m
Mmax(-)= 3749,21 kg.m
RA = 6643,78 kg
RB = 12673,2 kg

Solicitaciones maximas:

Mmax(+)= 5169,084 kg.m
Mmax(-)= 5944,082 kg.m
RA = 6643,78 kg
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RB = 15593,29 kg

Analisis de Estados en la Escalera

1) Analisis de los Estados 1 y 2: Flexion Simple
b= 185 cm
d= 17 cm

- Armaduras de refuerzo (Momento positivo)

Momento reducido: Ug = 0,058
Cuantia geométrica: ws= 0,054
Armadura: A = 6,51 cm?
Armadura minima: ASpin4,72 cm?
Armadura escogida: As = 6,51 cm?2

4P 16 mm As=8,04 cm?

Disposicion de las Armaduras:

b—2xr—o 024
s=—=024m
Nbarras_1

Armadura positiva:

50 16 mm ¢/ 20 cm

- Armaduras de refuerzo (Momento negativo)

Momento reducido: Uq = 0,0667
Cuantia geométrica: ws=0,0704
Armadura: As = 8,49 cm?
Armadura minima: ASpin = 4,72 cm?
Armadura escogida: As = 8,49 cm2
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50 16mm As=10,05 cm?
Disposicion de las Armaduras:
b—2xr—o 0.20
s=—m=10, m
Nbarras -1

Armadura negativa:

50 16 mm c¢/ 20 cm

Calculo de la armadura de reparto: Esta cuantia no serd inferior al 20% de la armadura
principal, por lo que se tiene:
La armadura longitudinal principal positiva es:
A; = 8,04 cm?
Considerando el 20% se tiene:
As = 0,20 * 8,04 = 1,61 cm?/m
Para el céalculo del nimero de barras por metro, se considerara un diametro de ® = 10 mm

con un area de Ag 410 = 0,785 cm?, entonces el niimero de barras seran:

= 4 barras

N2 de barras =
s $10

Con un area total de:
Ag = 4% 0,785 cm? = 3,14 cm?
Donde:
3,14 cm? > 1,61 cm?>  Cumple
Por lo tanto se utilizara: 10 mm c/20
Eleccion = @10 mm ¢/20
CYPECAD = ®10 mm ¢/20
2) Analisis de los Estados 3 y 4: Flexotraccion y Flexocompresion

Datos:

fck= 250 kg/cm? 25 N/mm?
fyk= 5000 kg/cm? 500 N/mm?
RA = 6643,78 kg
RB= 155933 kg
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Ra= 3591,23 kg/m
Rb= 842881 kg/m

b= 185 m

m= 0 m
t= 0,2 m
a= 2657 °

- Flexotraccidén en rampa superior =
Flexocompresion en rampa inferior

Rb*

b
Ndl = TRS = CRI = ”; = 34‘861,63 kg

Ny x(b+m
My, = % = 32247,01 kg.m

Flexotraccion en rampa inferior = Flexocompresion en rampa superior

R, *

b
NdZ = TRI = CRS = ”; = 14‘853,38 kg

Ny x(b+m
My, = % = 13739,37 kg.m

- Verificacion a Flexotraccion y Flexocompresion
Md = Md 4, = 32247,01 kg.m
Nd = Nd 4 = 34861,63 kg

Se debe verificar si las piezas cumplen a flexotraccion y flexocompresion, tomando en

cuenta los siguientes esfuerzos como maximos:

0,85.f, = 212,50 kg/cm?

3 2 N 5
0,21. |[fex” =1,795 s R 17,95 kg/cm
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Verificacion para

Flexocompresion:

_+6.Md+Nd
f== t.b2 t.b

Verificacion para

Flexotraccion:

6.Md Nd

=+ —
f=% t.b? +1:.b<

(+f =

\—f =

(+f =

\—f =

Esfuerzo permisible en compresion

37,69 kg/em2 < 213 kg/cm?
Pasa en compresion
Esfuerzo permisible en
traccion
- 18,84 kg/em2 < - 18 kg/cm?

Pasa en traccion

Esfuerzo permisible en compresion

18,84 kg/cm? <
Pasa en compresion
Esfuerzo permisible en traccion
- 37,69 kg/cm? <

Pasa en traccion

213 kg/cm?

- 18 kg/cm?

Al cumplir estas condiciones no es necesario calcular la armadura para flexocompresion

y flexotraccion tanto en la rampa inferior como en la superior.

3) Analisis de los Estados 5 y 6: Esfuerzos de flexion vertical y horizontal en el

descanso:

Esfuerzos internos en el descanso:

RB= 155933 kg
Rb= 842881 kg

b= 1,85

m= 0
a= 26,57
t= 0,2

m

m

o
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¢ By |g_3* (b+m) 33707,94 k
* T * < = * N EE
h cos tan o« b D4 kg/m
t Ry +3*(b+m)- 67415,89 k
* b * X = * —_—| =
f2 cos tan b 89 kg/m
R, 3% (b+m)]
fz*t*cosx = "o 1 +T_ = —67415,89 kg/m
¢ Rp [ 32CFrm)l o704k
k * XX = — * R
fa €S tan « b D4 kg/m

Esfuerzos internos en el descanso:

fit-cos a fi
Lre. Fi £=b*f1+f2=0,62m
% .,
E, i a; = 0,41 m
fo-t-cos a ct f.-t-cos a__ 082
2 [ ] - -1- m _
B — a, =\u, m
D4
! d, =1,64m
T
Fy 5 _ dy =041 m
fy tcos a
ex (fy xt*cosa)
1= > = —10393,28 kg
ex(fyxt*cosa
F, = (2 . ) _ 20786,56 kg
ex(fz*xtx*cosa)
L = > = —20786,56 kg
ex(fyxt*cosa
F, = (s ) _ 10393,28 kg

2

Momentos debido a las fuerzas resultantes:
MuXZl == FZ * dz - Fl * dl == 854’5,59 kgm

MuXZZ = F4_ * d4_ - F3 * d3 = 8545,59 kgm
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Diagrama de Esfuerzos y Momentos

1039328 kg

854559 kg.m —
g
)

20786.56 kg

1039328 kg

i -
20786.56 kg :
> s
4 854559 kgm

Esfuerzo que resiste el hormigén

fck = 250 kg/cm2
Mu= 854559 kg.cm
t= 17 cm

b=1= 190 cm
d= 190 cm
c= 8,5 cm
Inercia:
b * d3

12

Mu *c 3| 5
f= i < 030%* [fek

k
93,38 < 25,65—g2 No cumple
cm

= 77789,17 cm*

Por tanto, necesita armadura, y se calcula el momento reducido:

Ug = 0,0083
Cuantia mecanica: w, = 0,0080
Refuerzo transversal: A; =ws.t.d .j:ﬂ = 1,02 cm?
yd

Armadura escogida: A = 1,02 cm?



1® 12 mm

4) Analisis de Estado 7: Esfuerzos axiales en las rampas (Traccion y compresion)

Fr
. D
Hp &
o Rg rotal

= . B C
May A L1
Fc |

RB=  15593,29 kg

Rb = 8428,81 kg

Ll= 360 cm

H= 390 cm

o= 26,57 °

fcd= 166,666667 kg/cm?

fyd = 434783 kg/cm?

Area de la seccion:
b= 185 cm
t= 20 cm

ZMA=0—>Rb.L1—HD.H=O—>HD=7780,44kg

Fp = Hp = 8699,17 k
T~ cosoc ’ 9

ZMD=0—>Rb.L1—HA.H=O—>HA=7780,44kg

F.— 14 = 8699,17 k
€7 cosx ’ 9

Armaduras para resistir la traccion axial:
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F
Asy = —— = 2,00 cm?

fyd

Armadura a utilizar:

2® 12 mm

Calculo de compresion axial:

Todas las fibras de la seccion estan a compresion:

< .
b d. < 0,85.fcd

2,35 < 141,67 kg/cm? Cumple
Considerando la tension del acero:
fyd.Asy > 0,10.Fc
8699,17 > 869,92 Cumple

5) Analisis de Estados 8 y 9: Analisis debido a los momentos de empotramiento

producidos por la deformacién en el apoyo ficticio:

Datos:
RB = 15593,3 kg c= 92,5 cm
Rb = 8428,81 kg/m t= 20 cm
h= 390 cm L1/ = 409 cm
b= 185 cm Ll1= 360 cm
dr= 29,86 cm E = 333000.00 kg/cm?
m= 0 cm o= 26.57 °

- Acortamiento y alargamiento (producidos por la tension axial)

ABD =AAB =A =bt= 3700C7n2
LBD = LAB = Ll/ = 4‘09 cm

R,.b
F=C=T=-2"=134861,63 kg
SIn &«

Analisis 1:
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La deformacion total es la suma de los efectos de tension axial y de flexion en el marco.

F.L
AL = ALRI = ALRS = ﬁ = 0,0120 cm

- Deformacion por tension axial (dta)

Deformacion por tension axial

a B c
rag
e

- S -

Oy = AL = 0,0259
TA " sine cm

- Deformacion por flexion (or)

Deformaciones en rampa superior e inferior

b+m
M =F.—— = 3224701 kg.cm

t.b3
I = = 10552708cm*

12
c=925cm
M.c kg
o=——=2827——
I cm?
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Deformacion por flexion:

L1

RB (total)

Deformacion unitaria:

%
ST
Deformacion total:
o)
f
=¢ FE=—.F
o=¢ 7
Of = L = 0,035
= o E =0V, cm
F
O = — = 0,078 cm
sina

- Deformacion Total para el Analisis 1:

6’1‘1 = 6TA + 617 = 0,1035 cm

Analisis 2:

Se considera una viga en voladizo, sometida a la accion de una carga Rb.

Deformaciones en viga empotrada a partir de una carga

D

Del analisis 2, se obtiene la ecuacion de deformacion o1z

Flecha Maxima:
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P=r"y.b.cos «
L=Ls =Lgp la 4.1y I* .cosa
b.t3 e E.t3
= )

Deformacion total para el analisis 2
8¢
sin «

61z =
Compatibilizando los desplazamientos en ambos anélisis, se obtiene una ecuacion para el
calculo de r’b.

611 =61

T'b

T, . t2 1_|_3.(b+m)2
= —_— % - -
sin? «.4 .12 b2

l =54,45kg/m

Con los Andlisis 1 y 2 se calcula la carga r’b, la cual ocasiona los momentos de

empotramiento.
MempA = MempB = Memp = T'b b 'Ll = 362,66 kgm

Momento reducido:

Md gy
=———77—=10,00211
Ha =y az 7,
Cuantia geométrica: ws = 0,0020
Refuerzo transversal: A; = 0,42 cm?

ASpin = 8,29 cm?
As escogida: As = 8,29 cm?

100 12mm As=11,31 c¢m?

Disposicion de las armaduras:
s=20cm
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10® 12mm ¢/ 20 cm

Una vez realizado el disefo estructural de la escalera, se verifica si la viga en la cual se
apoyara la escalera, requiere refuerzo por la transmision de esfuerzos generados en las

rampas.
Refuerzo en la Viga de apoyo:

De acuerdo a la reaccion que se genera en el punto B, se procede a calcular la fuerza que
afectara la viga (Va), para luego calcular el momento y reforzar la viga y asi posteriores

fisuras en la misma.

Figura N° 4.14 Disposicion de las fuerzas actuantes en los apoyos

Vb
D
FT Thf H
D
RE(T otal)
T - B C
V
A s L1
| 52" Ha r—.
Fe A

Fuente: Elaboracion Propia

RB= 1559329 kg
Ll = 360 cm
H= 390 cm
o= 2657 °
fcd= 166,67 kg/cm?
fyd = 4347,83 kg/cm?

Area de la seccion de la viga:

b= 25 cm
h= 40 cm
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L= 410 m

ZMD=0_)Rb'L1_HD'H=0_>HA=14393’81kg=HD

Fp = Ha — 16093,46 k
T~ coso AORY

Vy = Fr x sen x= 7198,46 kg

Figura N° 4.15 Fuerza actuante en los apoyos

Va

P
s R

185 cm 185 cm

W

M=(F.Ly&

M=(F.L}8

Fuente: Elaboracion Propia

Calculo del Momento:

My = VAB* L 368921 kg.m
Momento reducido: Uq = 0,065
Cuantia geométrica: ws = 0,068
Refuerzo transversal: A = 2,41 cm?

ASpmin = 0,0015.b.d = 1,39 cm?

As escogida: A = 2,41 cm?

Se adopta barras de ® =10mm con As = 0,785 cm?

Ay =2.0,785 = 1,57 cm?
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Por tanto, se reforzara la viga a flexion con 2 barras de ® 10 mm.

De igual forma, se reforzara la viga a compresion con 2 barras de @ 12 mm, se adopta este

diametro ya que en los apoyos es donde se podria generar fisuras.

De acuerdo al momento calculado, también aumenta los esfuerzos a cortantes; es por ello,

que se calcularé el area para armadura transversal necesaria.
La condicion a agotamiento por traccion de la armadura transversal es:

2.4e. At . [y
YT s

Para ello se calcula el area eficaz de la viga:

h he
b
Espesor eficaz:
< A _ 25.40 769 cm?
e=pT o 25+40) 7

A, = (25 —7,69), (40 — 7,69) = 559,29 cm?

2.At My

= = 0,15 cm?
S Ae 'ftd cm

El 4rea requerida para la armadura transversal es 0,15 cm?

Debido al requerimiento de armadura transversal de la viga por las demds cargas que

recibe, se calcula el area necesaria.

161



Vd.= 16410 kg (Esfuerzo cortante proporcionado por el programa CYPECAD).

Entonces la contribucion del hormigén a la resistencia al esfuerzo cortante es:
Vew = foa - b-d =5966,25 kg
Condicion:
Vyg >V, = 12384 kg > 5966,25 kg
Se necesita armadura transversal
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vou =030 f.q-b-d =46250,93 kg
Veu =Vy =V, = 10443,75 kg
Condicion: V., <V; < V,, — cumple!ll
Vsu o t

A = 0190'—d'fyd = 7,21 cm?/m
El area total transversal requerida es:
Arq + Agy
Armadura transversal para una pierna Astl = 3,61 cm?>/m + 0,15 cm?
Ag = 3,76 cm?
Con un diametro de ® = 6 mm Area de la barra 6 mm A = 0,283 cm?

Numero de barras:

N°barras = 13 barras
Separacion Estribos

Espaciamiento = 8 cm

Eleccion = @ 6mm c¢/8 cm (en el apoyo donde se encuentra la escalera)

De acuerdo a estos resultados se refuerza la viga, disponiendo la armadura de la manera

mas adecuada para que la estructura sea estable.

4.4. - VERIFICACION DE LOS RESULTADOS OBTENIDOS

Se comprob6 los resultados obtenidos con el célculo manual y los resultados

proporcionados por el programa CYPECAD 2017.
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Area Area Armadura | Armadura |Diferencia
Escalera Autoportante mam;al CYPE(ZZAD Adoptada | CYPECAD en %
(cm?) (cm?)
Longitud inferior 5®16mm
R 10.05
positiva 20.1 c/20 100 16mm 0
Armadura de refuerzo ’ 5d16mm c/20
) 10.05
por empotramiento c/20
Longitud superior 5016mm
) 10.05
negativa 201 c/20 10016mm 0
Armadura de refuerzo ' 5®016mm c/20
. 10.05
por empotramiento c/20
. . 4P10mm 5010mm
Transversal inferior 3.14 3.93 /20 /20 18.20
. 4P10mm 5010mm
Transversal superior 3.14 3.93 /20 /20 18.20

Conclusion:

Se puede ver que el programa CYPECAD 2017 calcula un didmetro para las barras similar

al calculado en forma manual. En algunas ocasiones se calculd6 manualmente una

armadura menor a la que da como resultado el programa; la variacion no es muy relevante,

por tanto, el analisis es valido de acuerdo a los resultados.

Cabe mencionar que las armaduras longitudinales en las rampas se complementan con la

armadura de empotramiento analizada en el calculo, de modo que la armadura calculada

y proporcionada por el programa son muy similares.
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Figura N° 4.16 Disposicion de la Armadura de la Escalera Autoportante

Seccion A—A
260 190

f f 1

@18c/20

#1620
?10c/20

185

40

10P1816¢
Viga

30
Jou

175 .
10P3816c,/20 L=214

Seccién C-C

130 ) 360

w
#16c/20 - _l”

185

#160/20
A

S :
\16c/20
30
10PEE162/20 L=507
30
10P521Ac/20 L=253
200

= = 10P78160/20 L=689
al 181

Fuente: CYPECAD 2017
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4.5. - ESTUDIO COMPARATIVO

En este punto se trata de mostrar las diferencias técnicas entre el disefio de dos sistemas
de escaleras, de manera que se demuestre la complejidad de ambos célculos y a la vez, la

diferencia de comprobaciones de seguridad.
Analisis técnico comparativo

- Analisis de escalera de losa
Para el calculo de la escalera de losa se realiza un analisis en el cual se identifica la escalera
como una viga isostatica, simplemente apoyada, y como una viga hiperestatica,

empotrada, (Como se indica en el capitulo 2 y el disefio en el capitulo 3).

Este analisis se lleva a cabo para un plano de trabajo, tomando en cuenta el tipo de apoyo
para encontrar los esfuerzos maximos. De este modo la dificultad de calculo se reduce, y

es menos probable cometer errores que puedan llevar a fallas en el disefio.

- Analisis de escalera autoportante
El andlisis inicia de igual manera que la escalera de losa. Se efectiian los calculos en un
plano de la estructura, considerando la escalera como una viga simplemente apoyada con
voladizo, ya que este sistema de escalera tiene un descanso en voladizo donde se generan
mayores esfuerzos internos en varias direcciones y en cada uno de los elementos de la

escalera (rampa y descanso).

Por lo tanto, se debe realizar calculos de dichos esfuerzos en las diferentes direcciones,

para posteriormente verificar la seguridad y estabilidad.

- Analisis de comprobaciones entre escaleras
A continuacion, se presenta un cuadro indicando las comprobaciones que se efectuaron

para garantizar la seguridad de funcionamiento de cada tipo de escalera.
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Cuadro de verificacion a realizar en diferentes sistemas de escaleras:

Verificaciones:

Sistema de escalera de losa

- Flexiéon Simple tanto para
rampa superior ¢ inferior
(ambos se realizan en el plano
longitudinal para momento
positivo y negativo)

- Armadura Transversal

Sistema de escalera

autoportante

- Flexion simple en la rampa
superior

- Flexion simple en la rampa
inferior

- Flexo-traccion en la rampa
superior

- Flexo-compresion en la rampa
inferior

- Flexion vertical en el descanso
y torsion

- Flexion horizontal en el
descanso y torsion

- Esfuerzo axial en las rampas
superior e inferior

- Momento debido al

empotramiento

El cuadro muestra de manera concisa la diferencia en la cantidad de comprobaciones

efectuados entre cada sistema de escaleras, y asi es posible determinar la complejidad de

los célculos necesarios para evitar fallas.
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Ventajas y desventajas del Sistema de Escaleras Autoportantes:

- Solo requiere elementos estructurales de apoyo
(zapatas, vigas y columnas) al principio y final de la
escalera auto portante.

- Ahorro de materiales, tanto en volumenes de
hormigén como en cantidades de acero, porque no
es necesario la disposicion de zapatas y columnas
Ventajas: en la parte intermedia de la escalera.

Sistema de

Escaleras - Presentan mayor dificultad técnica para el célculo
Autoportantes: | Desventajas: | de las armaduras.
- Requiere mano de obra especializada para evitar

errores en la ejecucion.

Este es un sistema de escaleras recomendado para aquellas edificaciones donde se
dispongan las mismas en zonas internas o en zonas al aire libre, ya que presentan mas

elegancia, sencillez y originalidad, ademas permiten ahorrar espacio.

De esta manera, se muestra que los sistemas de escaleras auto portantes brindan seguridad
y estabilidad debido a las diferentes comprobaciones que se realizan, sin embargo,
presentan mayor dificultad técnica tanto para el célculo como para la ejecucion de la

misma.

Analisis comparativo de computos métricos

A partir de los computos métricos, se puede determinar los volimenes de material que
se llegan a ahorrar con la implementacion del sistema autoportante, como se muestra

en el siguiente cuadro:
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Cuadro de comparacion de volimenes para diferentes sistemas de escaleras:

Sistema de escalera de losa

Sistema de escalera

autoportante
Escaleras m? Escaleras m’
Volumen de hormigén Escalera 5.53 | Escalera 5.38
de la escalera
Zapatas m’ Zapatas m’
Volumen de hormigon | Zapata (C7) = 0.55 | Zapata (C56) = 0.56
armado ahorrado (vigas, | Zapata (C8) = 1.25 |Zapata (C57) = 0.88
columnas y zapatas)
Zapata (C46) = 0.61 [Zapata (C58) = 0.30
Zapata (C43) = 1.22
Columnas m’ Columnas m’
Planta baja Planta baja
Columna 25x25 (C7) = 0.16 | Columna 25x25 (C56) = 0.16
Columna 25x25 (C8) = 0.16 | Columna 25x25 (C57) = 0.16
Columna 25x25 (C46) = 0.16 | Columna 0.3 (C58) = 0.18
Columna 25x25 (C43) = 0.16
Primer piso Primer piso
Columna 25x25 (C56) = 0.40
Columna 0.3 (C58) = 0.46
Columna 25x25 (C46) = 0.40
Columna 25x25 (C43) = 0.40
Vigas
Vigas m? Planta baja m’
Planta baja
PORTICO 7 Viga 1 = 0.39 |PORTICO 11 Vigal = 0.35
PORTICO 2 Viga | = 0.39
Primer piso Primer piso
PORTICO 8 Viga 1 = 0.24 |PORTICO 12 Vigal = 0.56
Total (m?) =
Total (m®) = 11.61 9.39
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Sistema de escalera de losa

Sistema de escalera autoportante

Peso de
armaduras de
la escalera

Tramo 1 Tramo 1
Armadura Peso (kg) Armadura Peso (kg)
Armadura longitudinal Armadura longitudinal
positiva positiva
17 20
o 12mmc/ 10 cm 119.22 50 16 mmc/ 53.03
L= 7.88 m L= 746 m
Armadura longitudinal Armadura longitudinal
negativo negativa
16 20
&mmc/ 15cm 44.74 50 16 mmc/ 51.67
L= 6.99 m L= 6.54 m
Calculo de la armadura
de reparto
40 10mmc/ 20 18.50
L= 7.46 m
Calculo de la armadura Armadura para
de reparto flexocompresion
8®d 8mmc/ 20cm 25.22 00d Omm 0.00
L= 7.88 m L= 0.00 m
Armadura para flexion
vertical y horizontal en
el descanso
10 12mm 1.69
L= 1.90 m
Refuerzo en
empotramiento
10 20
o 12 mm ¢/ 16.91
L= 190 m
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Tramo 2 Tramo 2
Armadura Peso (kg) Armadura Peso (kg)
Armadura longitudinal Armadura longitudinal
positiva positiva
17 12 mm 16 mm
o o 10m 1015 |0 ¢ 20em 54.43
L= 728 m L= 689 m
Armadura longitudinal Armadura longitudinal
negativa negativa
16 16 mm
o 8mmec/ 15cm 51.90 50 o/ 20 cm 61.62
L= 811 m L= 780 m
Calculo de la armadura
de reparto
Peso de 4o 10MM 560y
armaduras de o/ 17.09
la escalera L= 68 m
Célculo de la armadura de Armadura para
reparto flexotraccion
8d 8mmc/ 20cm 23.30 0® Omm 0.00
L= 728 m L= 000 m
Armadura para flexion
vertical y horizontal en el
descanso
1® 12mm 1.69
L= 190 m
Refuerzo en
empotramiento
10 12 mm
o o Om 16.91
L= 190 m
Peso (kg) Peso (kg)
= 374.523 = 299.441
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Analisis de costos escalera de losa Vs escalera autoportante

Sistema de escalera de losa
N° DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD | UNITARIO PAE;CSAL
1 Zapatas de H°A° m’ 3.63 2685.99 9750.14
2 Columnas de H°A° m’ 1.44 3837.42 5525.88
3 Vigas de H°A° m’ 1.02 3529.95 3600.55
4 Acero estructural en escalera kg 374.52 14.42 5400.62
Volumen de hormigén de la
5 escalera m?3 5.53 3838.51 21226.96
Total Presupuesto 45504.16
Son: Cuarenta y cinco mil quinientos cuatro con 16/100 Bolivianos
Sistema de escalera autoportante
Ne DESCRIPCION UNIDAD | CANTIDAD | UNITARIO PAI(;C;AL
1 Zapatas de H°A° m’ 1.74 2685.99 4673.62
2 Columnas de H°A° m? 1.36 3837.42 5218.89
3 Vigas de H°A° m’ 0.91 3529.95 3212.25
4 Acero estructural en escalera kg 299.44 14.42 4317.94
5 | Volumen de hormigén de la escalera m?3 5.38 3838.51 20651.18
Total Presupuesto 38073.89
Son: Treinta y ocho mil setentay tres con 89/100 Bolivianos

Fuente: Elaboracion propia

En el cuadro anterior se pueden observar las ventajas en el ahorro de materiales. Se

contemplan los siguientes puntos:

e El volumen de hormigoén de escalera de losa es 5.53 m® y para la escalera

autoportante es un volumen de 5.38 m°>.

e FEl peso de acero para cada escalera autoportante representa un ahorro en

comparacion al acero necesario para las escaleras de losa.

e El volumen de hormigéon armado reducido por la exclusion de los elementos

estructurales de apoyo en el voladizo es de 2.22 m>. Sin embargo, se debe tomar
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en cuenta que los puntos de apoyo de la escalera autoportante pueden aumentar

su seccion de acuerdo al requerimiento de esta.

Contrastando con el punto anterior, se puede observar que en este campo la escalera
autoportante saca ventaja ya que, el peso de las armaduras es menor y la condicion de
poder prescindir de algunas de las vigas de apoyo, columnas y zapatas de la estructura,

brinda una ventaja cuantitativa.

En cuanto a los costos se puede observar que hay un ahorro econémico en la escalera

autoportante.

De esta manera se muestra que los sistemas de escaleras autoportantes brindan un ahorro
en los materiales, sin embargo, presentan mayor dificultad técnica tanto para el calculo
como para la ejecucion, puesto que, en este ultimo, se requeriria de mano de obra

especializada para evitar errores en la ejecucion.

CONCLUSIONES

Realizado el disefio estructural de la “Unidad Educativa Monte Sud” a construir en la
ciudad de Tarija se generan las siguientes conclusiones:

e La aplicacion en el disefio estructural del software CYPECAD y en aplicacion a
la norma boliviana vigente CBH-87 permiti6é optimizar las geometrias de los
elementos estructurales obteniendo secciones y dimensiones como por ejemplo
vigas, columnas, zapatas, etc.

e En cuanto a la capacidad portante se tomé el valor de 1,70 kg/cm? a 2,50 m de
profundidad para el diseno de zapatas aisladas, por ser el mas critico
correspondiente a las capacidades portantes del terreno segun los resultados
obtenidos de ensayos en dos pozos, del cual se redujo un 10% por cuestiones de
seguridad y posibles errores, utilizando una capacidad portante de 1,50 kg/cm?.

e El disefio estructural con el programa CYPECAD 2017 proporcioné valores de
armadura similares a los del calculo manual, en algunos casos hubo una pequena

diferencia en las cuantias de armaduras.
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La verificacion manual del disefio estructural con el software CYPECAD
determind muy poca variacion en cuanto a las cuantias y en las losas reticulares

esa diferencia no pasa del 5% por lo que se valida el disefo.

Los entrepisos y la azotea estan compuestos por losas alivianadas, algunas aulas
de la azotea fueron disefiadas con losas casetonada debido a las grandes luces que
presentan cumpliendo con la Norma Boliviana de Hormigon CBH-87; para las
losas casetonada se tomo algunos parametros de “Los Forjados Reticulares” de

Florentino Regalado Tesoro.

En el disefio de la escalera autoportante se considerd varios analisis de
comprobacion debido a que no posee ningun apoyo, para lo cual se adopto
criterios de “Anadlisis y Disefio de Escaleras” de Carlos Antonio Fernandez Chea.
De esta manera se muestra que los sistemas de escaleras autoportantes brindan un
ahorro en los materiales, sin embargo, presentan mayor dificultad técnica tanto
para el calculo como para la ejecucion, puesto que, en este ultimo, se requeriria
de mano de obra especializada para evitar errores en la ejecucion.

La escalera autoportante proporciona un aspecto mas estético en cuanto a lo
arquitectonico.

Al realizar un analisis de costos de precios unitarios de la escalera autoportante se
puede apreciar que la mano de obra es més cara ya que el avance debe ser con
mucho cuidado realizando las verificaciones para no tener problemas
posteriormente.

El 4rea total de disefio es de 3880,56 m?, el costo estimado del proyecto es de en
7.823.121,82 Bs y 260,28 en $/m?% Incluye las dos plantas, sin considerar
instalaciones de servicio (agua, electricidad, sanitario, pluvial).

La ejecucion fisica del proyecto llevard un tiempo estimado de 415 dias de

acuerdo a un plan de obra propuesto.
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RECOMENDACIONES

Se hacen las siguientes recomendaciones:

e Dentro del estudio de suelos se verificd que los estratos tenian muy poca
variacion, pero si en caso hubiera tenido diferentes estratos, es conveniente
realizar mas estudios de suelos en diferentes puntos del terreno para evaluar la
capacidad portante del mismo y considerar el valor mas critico de acuerdo a los
resultados obtenidos.

e En la etapa de construccion de la escalera autoportante se debe contar con una
mano de obra especializada y capacitada, como en la direccion y supervision, para
evitar errores tanto en su ejecucion y en el control de calidad de la misma.

e Toda la ejecucion del proyecto debe seguir la normativa, especificaciones
técnicas, control de calidad, equipos adecuados y todo lo necesario para el buen
desarrollo del proyecto.

e En losas de hormigoén de cubierta realizar mantenimientos perioddicos realizando
el repintado impermeabilizante o cambio y reparacion de membranas asfalticas al
menos una vez cada 5 anos o segin recomendaciones del fabricante.

e Realizar un vibrado adecuado de manera que no se presenten cangrejeras
(armadura expuesta) en ningin elemento de la estructura.

e Al realizar el disefio de las estructuras de hormigén armado, como es el caso de
las vigas, columnas, zapatas y losas, se recomienda cumplir con los
recubrimientos minimos que indica la Norma Boliviana de Hormigén CBH-87.

e Paralograr laresistencia del hormigdn requerido en disefo, se recomienda utilizar
hormigones premezclados, ya que ahorra tiempo y dinero; ademas de utilizar
agregados de buena calidad y tamafios indicados en las especificaciones técnicas.

e Serecomienda disponer las armaduras transversales y la separacion de estribos en
separaciones multiplos de 5.

e Serecomienda optimizar la armadura disminuyendo el didmetro y nimero de

barras que nos otorga el programa CYPE y verificar si cumple.
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