CAPITULO I: ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO
1.1. Antecedentes.

El 2008, la Universidad Auténoma Juan Misael Saracho, contrato los servicios de la
consultora ARIANA, para que se realice un Estudio TESA con el objetivo de mejorar toda
la infraestructura universitaria departamental, una parte de este estudio abarcé el Centro

Experimental de Chocloca.

El estudio fue aprobado por el departamento de infraestructura de la U.A.J.M.S, pero no
se ejecutd debido a su alto costo. El estudio fue considerado por diversos proyectos
concretos, como una referencia; en el mismo, ya se incluyd un disefio para mejorar la
infraestructura del CECH.

En la gestion 2011, la FCAF obtiene el apoyo de la Agencia Espafiola de Cooperacion
Internacional al Desarrollo (AECID), mediante un Programa de Cooperacion
Interuniversitaria con la Universidad de Murcia- Espafia, para desarrollar el “Plan
estratégico de fortalecimiento del CECH”, que incluye el establecimiento de l0s
laboratorios de fitopatologia y produccion in vitro, ambos laboratorios independientes, en
los predios del CECH. ElI componente de infraestructura del plan, se inicid con la
contratacion de un arquitecto, que realizé el disefio de los dos laboratorios el 2012 y un
invernadero, juntamente con otros mddulos (albergue, auditorio, viviendas, cabafas y

depdsitos).

El proyecto completo que incluye la propuesta de ARIANA y el PCI, ETESA elaborado
el 2013, consta de 6 modulos y tiene un costo de Bs.9.500.000,00.

Debido a los limitados recursos del IDH, la ejecucién de todos los médulos, no fue posible;
por lo que, las autoridades de la Universidad, propusieron a la FCAF su ejecucion por
modulos y para reiniciar la planificacion, es necesario enmarcarse en el “Reglamento
Especifico de Inversién Publica para la UAJMS”, aprobado el 10 de febrero del 2017,
mediante la Resolucion Rectoral N° 033/17, considerando que actualmente los ETESA ya

no estan en vigencia.

Uno de los médulos, esta constituido por los laboratorios de fitopatologia, produccion in

vitro y un pequefio invernadero de aclimatacion.



1.2. El problema.

1.2.1. Planteamiento.

- En los invernaderos del CECH, se realiza la produccion de plantas a partir de
vitroplantas obtenidas en laboratorio, pero, el laboratorio facultativo de
fitopatologia, en el campus destina un espacio reducido para producir vitroplantas,
porque cumple también otras funciones relacionadas con enfermedades de las
plantas. Debido a esta limitante, el CECH debe adquirir vitroplantas de otros

laboratorios, sin contar con la garantia de disponibilidad.

- Los analisis de laboratorio de enfermedades y plagas que se presentan en los
cultivos que se desarrollan tanto en el CECH como en los campos de los
productores, se realizan en el campus en la ciudad de Tarija, provocando que los
tratamientos fitosanitarios aplicados, no tengan el nivel de efectividad adecuado,
debido al retraso en los resultados de los analisis, provocado por el traslado de

muestras.
1.2.2. Identificacién del problema.

En base al analisis anterior, el problema central identificado es:

“La practica académica, la extension y la investigacion en biotecnologia vegetal, con los
estudiantes de agronomia; no es la adecuada, debido a la insuficiente infraestructura y

equipo de laboratorio en el CECH”.
1.2.3. Alternativas.

Las alternativas estan referidas al disefio técnico y emplazamiento de la infraestructura,
considerando un efecto ambiental minimo en los suelos de aptitud agricola (menor

superficie de uso para emplazamientos de infraestructuras).

Al realizar la visita al punto de emplazamiento y posterior levantamiento topografico, se
observo que existen numerosos obstaculos (arboles de mas de 10 metros, un tanque semi
enterrado ya construido y un area destinada a la construccién de otro tanque semi
enterrado), que impiden el emplazamiento de dos laboratorios juntos, Cabe hacer mencion

que las edificaciones (Laboratorio de Fitopatologia y Produccion in vitro), desde un punto



de vista de ingenieria de proyecto tienen posibilidades de adecuarse a otro tipo de
estructura, ya que no estan restringida por construcciones vecinas e incluso pueden formar
una edificacion de dos plantas por contar con ambientes de dimensiones similares, estas
dimensiones son en base a normas para el dimensionamiento de laboratorios de
biotecnologia vegetal, por lo cual se plantea otra alternativa, a continuacién se analizan

ambas:
Primera alternativa.
Laboratorio de Fitopatologia y Produccion in vitro.

Realizar el disefio estructural para los laboratorios de Fitopatologia y Produccion in vitro,
ambos en médulos separados, cubriendo en total una superficie de 806,37 m2.

Segunda alternativa:
Laboratorio de Biotecnologia Vegetal.

Se tiene conocimiento de que el centro experimental Chocloca necesita laboratorios de

campo, invernadero, aulas, oficinas y salon de reuniones y/o comedor.

Por todo lo mencionado anteriormente, el proyecto de laboratorio de biotecnologia vegetal

consta de:

Planta baja: Laboratorio de fitopatologia.

Segunda planta: Laboratorio de produccion in vitro y su respectivo invernadero a un agua.
Tercera planta: Aulas y oficinas.

Cuarta planta: Salon de reuniones/Comedor.

Realizar el disefio arquitecténico y estructural para una estructura de cuatro niveles,

cubriendo en total una superficie de 423,36 m2.
1.2.4. Alternativa elegida.

Aunque difieran los costos en un porcentaje considerable entre ambas alternativas, se elige

la segunda, en virtud a su menor efecto ambiental en el suelo de aptitud agricola y forestal,



evitando el desmonte de arboles de mas de 10 m, y que ofrece solucion a todas las

necesidades del campus experimental.

Sin embargo, por compromiso con la FCAF, se realizara el disefio estructural de todas las
estructuras propuestas, para la posterior comparacion de costo-beneficio entre ambas
alternativas y de este modo dotar a la entidad de una parte del estudio técnico para la

propuesta.

1.3. Objetivos.
1.3.1. General.

Realizar el disefio estructural de los laboratorios de Fitopatologia, Produccion in vitro y
Biotecnologia Vegetal, para la ampliacion de la infraestructura en el Centro Experimental
de Chocloca CECH - FCAF (UAJMS), provincia Avilés, departamento de Tarija.
Cumpliendo los lineamientos de disefio de la Normativa Boliviana del Hormigon “CBH-
87" para garantizar la estabilidad y seguridad requerida. Aplicando el programa CYPE y

posterior revision manual.

1.3.2. Especificos.

- Validar la informacién proporcionada por el laboratorio de suelos, siendo estos el
estudio de suelos y la determinacion de la resistencia admisible del terreno.

- Validar el levantamiento topogréafico, facilitado por la FCAF.

- Disefiar los elementos estructurales conforme a las solicitaciones de servicio y a
la resistencia admisible del suelo.

- Generar planos estructurales.

- Determinar el costo aproximado para el emplazamiento fisico del proyecto, previo
analisis de los computos métricos y precios unitarios.

- Realizar un plan de obra en funcién a los computos métricos y precios unitarios,

para estimar el plazo de ejecucién de la obra en dias.



1.4. Justificacion.

1.4.1. Justificacion Académica.
La razon por la cual se realiza el presente proyecto es la de profundizar y articular todos
los conocimientos adquiridos en la formacion académica. Contribuyéndose
académicamente a la generacion de informacién referida al disefio estructural de
laboratorios académicos con caracteristicas especiales, desarrollados en base a normas

especificas.

Los resultados alcanzados, pueden convertirse en antecedentes para la construccion de

otros laboratorios similares por parte de diversas instituciones o de la propia universidad.

1.4.2. Justificacion Técnica.
El disefio estructural se realizard empleando normas aprobadas por nuestro pais y haciendo
el uso de software tales como AUTOCAD, CYPECAD, SAP-2000 y REVIT, para las
actividades realizadas en el transcurso del disefio; los resultados seran verificados de

manera manual.

1.4.3. Justificacion Social.

Contribuir con el “Disefio Estructural Ampliacion de la infraestructura en el Centro
Experimental de Chocloca CECH - FCAF (UAJMS)” a la Universidad y de igual manera
al municipio de Uriondo. Para ofrecer a los estudiantes de agronomia una formacion
integral, posibilitando la formacién practica de campo al proporcionarles mejores
estaciones experimentales, para garantizar una buena formacion.

La ampliacion de la infraestructura del CECH, permitird que la Universidad preste un
mejor servicio a los productores, proporcionandoles asesoramiento con los analisis de

laboratorio y capacitacién mediante talleres y jornadas demostrativas de campo.
1.5. Alcance del proyecto.

Con el proyecto se pretende lograr que el Centro Experimental de Chocloca tenga mejores
condiciones para la realizacion de practicas académicas y brindar un servicio a los

productores de la zona.



Como alcance primordial se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion de la edificacion, los cuales contaran con los respectivos calculos y planos

estructurales para su posterior aplicacion.

Con respecto a las instalaciones de agua potable, alcantarillado, instalaciones eléctricas y
acabados, no seran contemplados en una estimacion de costos, y tampoco se realizara el

disefio final, ya que el proyecto estd enfocado al disefio estructural como prioridad.
1.6. Localizacion.

El proyecto se sitta en el Centro Experimental Chocloca “CECH — FCAF”, ubicado en el
departamento de Tarija, provincia Avilés, municipio de Uriondo, comunidad de Chocloca.
Latitud: S 21°45’, Longitud: W 64°44°, Altura: 1800 m.s.n.m.

Figura 1.1. Ubicacion del municipio de Uriondo en Bolivia.
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*Fuente: Google Maps.



Figura 1.2. Ubicacion de la comunidad de Chocloca respecto a la ciudad de Tarija.

*Fuente: Google Earth.

Figura 1.3. Fotografia dentro del Centro Experimental Chocloca.

*Fuente: Google Earth.

La figura 1.3 es una fotografia aérea del lugar dentro del Centro Experimental Chocloca,
se visualiza el camino de acceso al actual albergue, las viviendas del personal técnico,

invernadero, estanque, comedor de campo Yy plantaciones de duraznero.



1.7. Informacién socioecondémica.

La principal actividad econémica del municipio de Uriondo es la industria vitivinicola. Se

producen vinos y singanis de gran calidad para el consumo nacional y para la exportacion.

La zona rural del municipio abarca un &rea extensa, con microrregiones en las cuales se
desarrolla una actividad agricola muy diversificada. Ademas, se destacan los cultivos de
vid, papa, frutales de carozo, maiz para choclo, hortalizas y cebolla, para el mercado
regional. Cuenta con hatos de ganado lechero de la raza Holstein y granjas avicolas de

gran capacidad productiva.

Un 80% de los productores cuenta con sistema de riego por gravedad alimentados por los
cauces de los rios, que en la provincia son de buena calidad de agua: Rio Camacho.

Las unidades educativas ya cuentan con el nivel de bachillerato, hay buena cantidad de

mano de obra en cercanias al CECH.
1.8. Servicios basicos existentes.

El desarrollo del municipio mediante la participacion tributaria en los Gltimos diez afios,
se ha centrado en la dotacion de los servicios basicos, habiéndose dotado de agua potable
a un 70% de la poblacion y energia eléctrica a un 80%. Sin embargo; el alcantarillado aln
no ha llegado a varias comunidades por lo complejo de su implementacion debido a que

las viviendas se encuentran dispersas.
Las comunicaciones son fluidas por el servicio del internet.

La ruta que comunica a la comunidad de Chocloca con la capital, es asfaltada y se cuenta
con los servicios de transporte de manera permanente. El pasaje en taxi trufi desde Tarija
hasta Chocloca es de Bs. 7,00.



CAPITULO II: MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento topografico.

En la mayoria de los proyectos, la modificacion del terreno original suele ser inevitable,
existe siempre la necesidad de determinar el volumen de material a remover con el objeto

de estimar el costo del acarreo del material a su destino final.

Por consiguiente, en un levantamiento topografico es de vital importancia realizar varios
puntos dentro y fuera el terreno en cuestion a fin de establecer las curvas de nivel, cota de
elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar las
formas y accidentes del terreno, depresiones o protuberancias, permitiendo realizar cortes

transversales y replanteo del lugar completando asi la representacion gréfica del terreno.
Concepto:

La topografia es una ciencia que estudia el conjunto de procedimientos para determinar
las posiciones relativas de puntos sobre la superficie de la tierra, asi como debajo la misma,
mediante la combinacion de las medidas, segun los tres elementos del espacio: distancia,
elevacion y direccion. El conjunto de operaciones necesarias para determinar las
posiciones de puntos en la superficie de la tierra, tanto en planta como en altura, los
calculos correspondientes y representacion en un plano (trabajo de campo mas trabajo de

gabinete) es lo que comunmente se llama “Levantamiento Topografico”.

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra, de elementos naturales o instalaciones

construidas por el hombre.

Curvas de nivel. - Es la traza que la superficie del terreno marca sobre un plano horizontal
que la intercepta, se define como la linea continua que une puntos de igual cota o
elevacion. Si una superficie de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos
horizontales, a diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendra igual nimero de
curvas de nivel, las cuales, al ser proyectadas y superpuestas sobre un plano comun,

representaran el relieve del terreno.



El concepto de curvas de nivel se ilustra en la figura 2.1.

Figura 2.1. Representacion del concepto de curva de nivel.
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*Fuente: Pagina de internet, www.orientacron.es
2.2. Estudio de suelos.

Un estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecanicas del
suelo, es decir, la composicion de los elementos en las capas de profundidad, asi como el
tipo de cimentacioén mas acorde con la obra a construir y los asentamientos de la estructura

en relacion al peso que va a soportar.

Esta investigacion, parte de la ingenieria civil es clave en la realizacion de una obra para
determinar si el terreno es apto para llevar a cabo la construccion de un inmueble u otro

tipo de intervencion.
Los pasos de un estudio convencional son:

1. Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos o
pozos cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la obra y el peso de

la misma. (Cargas en las columnas).

2. Toma de muestras ‘in situ’ de cada perforacion realizada.
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3. Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

4. Analisis de los resultados, segun los ensayos realizados ‘in situ’ y en laboratorio.

Caracteristicas de los suelos hallados.

5. Elaboracion del informe final con resultados, gréficos, tensiones calculadas y las

conclusiones sobre los sistemas de fundacion recomendados.

Granulometria. - El anélisis granulométrico consiste en pasar el suelo por una serie de
tamices, previo conocimiento del peso total de la muestra; la parte del suelo retenido por
cada tamiz se calcula en forma individual con relacion al peso total y seguidamente se

determinan los porcentajes que pasan por cada tamiz.

Figura 2.2. Curva granulométrica.
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*Fuente: Pagina de internet, es.wikipedia.org

Limites de Atterberg.- También llamados limites de consistencia, se utilizan para

caracterizar el comportamiento de los suelos finos.

Los limites se basan en el concepto de que en un suelo de grano fino solo pueden existir
cuatro estados de consistencia segin su humedad. Asi, un suelo se encuentra en estado
solido, cuando esta seco. Al agregarsele agua poco a poco va pasando sucesivamente a los

estados de semisélido, pléastico y, finalmente liquido.

Se definen tres limites:
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* Limite liquido: Cuando el suelo pasa de un estado liquido a un estado plastico. Para la
determinacion de este limite se utiliza la cuchara de Casagrande.

* Limite plastico: Cuando el suelo pasa de un estado plastico a un estado semisélido y se

rompe.

e Limite de retraccion o contraccion: Cuando el suelo pasa de un estado semisdélido a

un estado solido y deja de contraerse al perder humedad.

En resumen, son fronteras convencionales entre cualquiera de los estados o fases que el
suelo pueda estar, segin su contenido de agua en orden decreciente; los estados de
consistencia definidos por Atterberg son: estado liquido, estado semiliquido, estado
plastico, estado semisélido y estado sélido.

Figura 2.3. Consistencia del suelo Vs. Humedad del suelo
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*Fuente: P4gina de internet, geotecnia-sor.blogspot.com

Clasificacion de suelos. - Es un trabajo de gabinete y no asi de laboratorio o campo,
aunque con la experiencia, se puede hacer una estimacion del tipo de suelo en el campo,
sera mas certera la clasificacion que se determine a partir de los resultados de la
granulometria y limites de Atterberg. Al realizar una clasificacion mas precisa del suelo y
enmarcado en un sistema de referencia conocido y especificado por la técnica, la
intercomunicacion entre las personas que trabajan en la ingenieria civil se hace mas

sencillo y se transmite mayor informacion de una manera rapida.
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Dentro de los sistemas mas utilizados se encuentran:

» Sistema AASTHO (American Association of State Highway and Transportation
Officials).

* Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS).
El indice de grupo se calcula con la ecuacion:
IG = (F —35)[0,2 + 0,005(LL — 40)] + 0,01(F — 15)(IP — 10)
Donde:
IG = indice de grupo.
F = Porcentaje del suelo que pasa el tamiz N° 200, expresado como nimero entero.
LL = Limite Liquido (%)
IP = indice de Plasticidad (%)

El indice de grupo siempre se reporta aproximandolo al nimero entero mas cercano,

a menos que su valor calculado sea negativo, en cuyo caso se reporta como cero.

Ensayo de penetracion estdndar o SPT. - Es una prueba en sitio que se realiza en el
fondo de una perforacion que consiste en determinar el nimero de golpes “N” de un
martillo de peso 63,5 Kg (140 Ib) y 762 mm (30 pulg) de altura de caida necesarios para
hincar una cuchara partida en el suelo inalterado una toma de muestras normal en una
distancia de 305 mm (1 pie) cuyos diametros normalmente son. 36,8 mm (1,45 pulg) de

diametro interior y 50,8 mm (2,0 pulg) de didmetro de exterior.

El ensayo se puede realizar a cielo abierto o mediante una excavacion manual o con

equipos caracteristicos.

Hay que destacar que en nuestro medio se utiliza con mucha frecuencia el cono con punta
diamantada y no la cuchara partida, por lo que el nimero de golpes “N” necesarios para
hincar 30 cm utilizando en cono de punta diamantada es comparable con el numero de

golpes del ensayo normal de penetracion utilizando la cuchara partida.
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Figura 2.4. Ensayo de SPT.
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* Fuente: P4gina de internet, geotecnia-sor.blogspot.com

Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad en funcién al nimero de golpes,
incluso han dibujado los &bacos que dan directamente la presién admisible del terreno con
un coeficiente de seguridad de 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios
coherentes tras numerosas experiencias compartidas propusieron relacionar el nimero de
golpes “N” con la consistencia de las arcillas y con su resistencia a compresion simple
medida en laboratorio sobre muestra inalterada. Se pudo identificar la relacion entre la

consistencia de la arcilla y la resistencia a compresién simple.

Tabla 2.1. Relacion de resistencia a compresion.

N consSTENCIA DELA | FEIMTRECIL A
ARCILA SIMPLE [Ez/m¥]
2 Mary blanda 025
-4 Blands 025 - 05
i-8 Madia 050 -1
8-15 Conmpacta -1
15-30 Mary comipacta 2-4
30 DChara 4-8

Terzagui y Peck proponen también relaciones entre “N” y la compacidad de las arenas.

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
30-350 Densa
Mas de 50 Muy densa

*Fuente: (Para: Tabla 2.1.y Tabla 2.2.) JUAREZ Badillo. Mecénica de Suelos. Cap. V
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2.3. Disefio arquitectonico.

En el campo de la Arquitectura, un Proyecto Arquitectonico es el conjunto de planos,
dibujos, esquemas y textos explicativos utilizados para plasmar (en papel, digitalmente,
en maqueta o por otros medios de representacion) el disefio de una edificacion, antes de

ser construida.

Previo al comienzo del disefio arquitectonico, existen consideraciones que deben ser
contempladas: Situacion del terreno, dimensiones, caracteristicas topograficas,
orientacion cardinal y servicios. Luego de solucionar los aspectos anteriores, se valoran
las necesidades: superficie construida, altura de pisos o plantas, relaciones entre los
espacios, los usos, etc. Otro elemento a tener en cuenta es el presupuesto disponible para
la construccion, es determinante para el disefio arquitectdnico, el cual presenta soluciones

técnicas y constructivas para los proyectos de arquitectura.
2.4. Teoria de las estructuras.

Desde el punto de vista ingenieril, las “estructuras” estan ligadas a la construccion de
armaduras de todo tipo de materiales que soportan diferentes fuerzas actuantes sobre ella
como en el caso de estructuras de puentes, edificios, torres, presas, etc. De una forma mas
especifica, entendemos por estructura aquella parte de la construccion que “soporta” el
conjunto, es decir, que es capaz de resistir las diversas acciones que acttan sobre ella (peso

propio, sobrecargas de uso, viento, movimientos sismicos, etc.).

Como tal, la ingenieria estructural debe contemplar cuatro criterios basicos que las

estructuras, como cualquier otro ingenio humano, deben satisfacer y estos son:
 Funcionalidad: toda estructura debe servir para aquello para lo que ha sido concebida.

« Seguridad: toda estructura debe soportar las cargas a las que se ve sometida durante

su vida util.

* Economia: toda estructura debe construirse aprovechando los recursos materiales

disponibles.
« Estética: toda estructura debe tener una apariencia exterior adecuada.
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A estos criterios basicos se suman otros complementarios, tales como el impacto
ambiental, la facilidad de mantenimiento y gestion, la reciclabilidad, etc. Que cobran
mayor importancia en las economias méas desarrolladas. Evidentemente la importancia
relativa de cada uno de los criterios en juego depende mucho del tipo de estructura de que
se trate. Claramente no son los mismos para el edificio de contencion de una central
nuclear, donde el requisito de seguridad es primordial, que, para un palacio de
exposiciones, donde los criterios de funcionalidad y estética deben ser decisivos, o para
una construccién auxiliar de obra, en la que la economia primara obviamente, sobre las

condiciones estéticos.

En funcion del anterior se evaluar, en primer lugar, la viabilidad de las estructuras que se
disefian y, en segundo lugar, el grado de satisfaccidn de los (multiples) criterios de disefio.
En un sentido més especifico y clasico, el analisis de estructuras se ocupa de la validacion

del comportamiento mecanico de estructuras, en las distintas etapas que estas atraviesan.
Idealizacion de las estructuras

La idealizacion de una estructura es considerar que la misma se encuentra formada por

"partes™ ideales.

Figura 2.5. Idealizacion de la edificacion.
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*Fuente: Pagina de internet, estructuras4.com.ar

Asi, los nudos o nodos se consideran identificados con un punto (a los efectos del calculo),
cuando se sabe que cualquier nudo tiene un volumen (visualiza el encuentro de una viga
y una columna). De igual manera, se considera a las vigas y columnas como "barras"

lineales, sin espesor, aunque se asignen un peso Yy caracteristicas geométricas (momento
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de inercia, altura, etc.). Las losas y cascaras pasan a ser ldminas de espesor infinitesimal,
cuando en realidad tienen espesor. Los apoyos son rigidos (0 con empotramiento total,
gue no existe en ningun caso) o moviles (que se da en los apoyos de puentes, aunque
siempre existe un coeficiente de roce inicial con un valor que puede ser mas o menos

apreciable).

A los materiales también se los considera ideales: el acero es totalmente elastico; el
hormigon (en el caso del hormigdn armado) lo acompafia perfectamente en sus

deformaciones.

Los resultados que se obtienen de estas simplificaciones o "idealizaciones" estan muy

cerca de la realidad, con las debidas limitaciones
2.5. Disefo estructural.

El disefio estructural se realiza a partir de un adecuado balance entre las funciones propias
gue un material puede cumplir, a partir de sus caracteristicas naturales especificas, sus
capacidades mecanicas y el menor costo que puede conseguirse. El costo de la estructura
siempre debe ser el menor, pero obteniendo el mejor resultado a partir de un analisis

estructural previo.

El disefio estructural esta dividido en tres etapas, cubierta, sustentacion de la edificacion,

fundacion.
ler Propuesta.
Laboratorio de Fitopatologia y Laboratorio de Produccion in vitro.

- Para la cubierta se disefiara como una losa alivianada con cargas de: accesibilidad

solo privadamente y peso propio.

- Se seguira la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH 87, para el disefio de

la sustentacion de la estructura y fundaciones.
2da Propuesta.
Laboratorio de Biotecnologia Vegetal.
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- Se empleara losa casetonada para cubrir grandes luces y facilitar futuras

reformas.

- Invernadero de estructura metélica, la normativa seleccionada y aplicada en el
programa para el calculo estructural en acero utilizado en el proyecto y
especificado por el sistema de contratacion estatal, esta dada por las normas del
Instituto Americano de la Construccion en Acero AISC, con el método de factores
de carga y resistencia LRFD. Este tema serd abordado en el aporte académico
CAPITULO IV.

- Se seguira la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH 87, para el disefio de

la sustentacion de la estructura y fundaciones.
2.5.1. Normas de construccion aplicadas.

El proyecto comprende un analisis técnico siguiendo las normas de construccion

bolivianas.
2.5.1.1. CBH-87 para el hormigon armado.

El coeficiente de seguridad (también conocido como factor de seguridad) es el cociente
entre el valor calculado de la capacidad maxima de un sistema y el valor del requerimiento
esperado real al que se vera sometido. Por este motivo es un nimero mayor que uno, que

indica la capacidad en exceso que tiene el sistema por sobre sus requerimientos.

En construccion, las normativas preconizan métodos de calculo que involucran tanto
factores de mayoracion de la carga, como factores de minoracion de la resistencia, siendo
el coeficiente de seguridad global un valor dependiente de los factores parciales de

mayoracion y minoracién mencionados.
Ver Anexo 1., Tabla A.1. y A.2.

Usualmente, se emplea el método de los estados limites para proyectar y justificar
mediante célculo una determinada edificacion. Este método consiste en determinar
posibles modos de fallo de un edificio, y fijar un valor probable (valor caracteristico) de

cierta magnitud que controla alguno de los posibles modos de fallo funcional o estructural.
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En estados limites Ultimos, los coeficientes de minoracion de la resistencia seran:

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

* Coeficiente de minoracion del acero ys=1,15
* Coeficiente de minoracion del hormigén ye=1,50
* Coeficiente de mayoracion de carga muerta vfg =1,60
* Coeficiente de mayoracion de carga viva vfq=1,60

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

las hipotesis de carga enunciadas a continuacion.

Hipdtesis I: vig .G + viq .Q
Hipotesis 11: 0,9. (vfg .G +v1q .Q) + 0,9. vt W
Hipétesis Il: 0,8. (’Yfg G+ Yfq .Qeq) + Feq + Weq

Donde:

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

permanente.

Q: valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq: valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W: valor caracteristico de la carga del viento.

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

tomara Weq = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento adoptar: Weq=0,25W.

Feq: valor caracteristico de la accién sismica.
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2.5.1.2. Acciones sobre las estructuras APNB 1225002; APNB 1225003 para el
analisis de cargas.

Ambito de aplicacion de la norma.
Disposicion general.

La norma boliviana describe las especificaciones de las accidnes sobre las estructuras, que
deben aplicarse en el proyecto y en la obra de toda edificacion, cualquiera que sea su clase

y destino.
Terminologia.

En la presente norma se definen los términos mas usados relacionados con las cargas
permanentes y las sobrecargas de disefio, y se indican los valores minimos a tener en

cuenta en el calculo de edificios y otras estructuras.
Valores de las cargas.

Los valores indicados en esta norma son valores nominales. Excepto en los casos
especificamente indicados, estos valores no incluyen los efectos dindmicos inherentes a

la funcién de las cargas, los que se deben analizar en los casos en que corresponda.
Aplicacién de la norma en los proyectos.
Memoria Descriptiva.

En la memoria descriptiva del proyecto debe figurar un apartado con el titulo “Acciones
adoptadas en el calculo”, en el que detallard todos los valores que ha aplicado en el calculo
de cada uno de sus elementos resistentes y de su cimentacion, resefiando explicitamente

que se ajustan a lo prescrito en la norma, o en su caso, justificando por qué se apartan.
e Unidades.

Las unidades que se adoptan, son las del Sistema Internacional de Unidades S.I. prescritas

en la norma boliviana NB 399.
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La correspondencia entre las unidades del sistema M.K.S. y las del sistema S.I. es la

siguiente:
a) Fuerza.
Kilogramo fuerza-newton: 1,0 kgf=9,807 N~ 10 N,
E inversamente: 1,0 N =0,102 kgf~= 0,1 kgf.
b) Tensién.
Kilogramo fuerza por centimetro cuadrado — newton por milimetro cuadrado:
1 kgf /cm2 = 0,0981 N/mm2 = 0,1 N/mm2 = 0,0981 MPa
E inversamente: 1 MPa=N/mm2 = 10,2 kgf /cm2 = 10 kgf /cm2
c) Densidad.
Kilogramo fuerza por metro ciibico — newton por metro ctbico:
1 Kgf/m3 =9,807 N/m3 = 10 N/m3
1 Ton/m3 =1.000 kgf/m3 =9.807 N/m3 = 9,807 kN/m3 = 10 kN/m3

E inversamente:

1,0 N/m3 = 0,102 kgf/m3 = 0,1 kgf/m3

2.5.2. Analisis de cargas
2.5.2.1. Definiciones y clasificaciones.

Definiciones.

Las acciones que en general acttan en los edificios son las que se definen a

continuacion.

« Carga. - Conjunto de fuerzas exteriores activas, concentradas en Ton. o distribuidas por
unidad de longitud en Ton/m (acciones directas), por unidad de superficie en Ton/m2 o

por unidad de volumen en Ton/m3 o deformaciones impuestas (acciones indirectas),
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aplicadas a una estructura, como resultado del peso de todos los materiales de
construccion, del peso y actividades de sus ocupantes y del peso del equipamiento,

también corresponden los efectos de empujes de terreno, cargas de nieve, hielo y lluvia.

e Acciones. - Cargas o efectos internos o externos que son capaces de producir
modificaciones en el estado tensional o nuevos estados tensionales en parte o en todo el

conjunto estructural.

 Carga gravitatoria. - Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de los
objetos que puedan actuar por razon de uso, y de la nieve en las cubiertas. En ciertos casos
puede ir acompariada de impactos o vibraciones.

Clasificacion de las acciones.
Las acciones que en general acttan en los edificios son las que se definen a continuacion.
En casos especiales puede ser preciso tener en cuenta acciones de otra clase.
* Cargas gravitatorias.
o Carga muerta.

= Peso propio

= Carga permanente
o Carga variable.

= Sobrecarga de servicio

= Sobrecarga de lluvia

= Sobrecarga de nieve

= Sobrecarga de granizo

= Sobrecarga de hielo

= Cargas vivas de cubierta
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2.5.2.2. Carga muerta (G).

Es la carga cuya magnitud y posicién es constante a lo largo del tiempo, salvo el caso de
reforma del edificio. Se descompone en peso propio y carga permanente.

2.5.2.2.1. Peso propio. - Es la carga debida al peso del elemento resistente.
Constituye parte de la carga muerta.

Determinacién del peso propio.

El peso propio de un elemento resistente, cuyas dimensiones van a determinarse en el

calculo, se estimara inicialmente.

Con las dimensiones calculadas se determinara el peso propio real del elemento y se

rectificaran, si es preciso, los calculos basados en la estimacion.

2.5.2.2.2. Carga permanente. - Es la carga debida a los pesos de todos los
elementos constructivos, instalaciones fijas, etc., que soporta el elemento. Constituye

parte de la carga muerta.
Determinacion de la carga permanente.

En el proyecto de cada elemento resistente se consideraran las cargas debidas a los pesos
de todos los elementos constructivos que gravitan permanentemente sobre él: muros,

pisos, pavimentos, guarnecidos, etc.; los tabiques; las instalaciones fijas; etc.
2.5.2.2.2.1. Cargas superficiales.
* Determinacion de pesos.

La determinacién del peso de un cuerpo homogéneo se hard, en general, multiplicando su

volumen por su peso especifico aparente.
El volumen se calculard geométricamente en funcion de sus dimensiones.

El peso especifico aparente se determinara experimentalmente en los casos en que sea

preciso.
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Tabla 2.3. Pesos especificos.

Material Peso especifico (KN/m?)
Rocas Marmol y calcéreo 28,00
Losetas ceramicas 18,00
Blc_)qu_es Ladrillos con huecos 13,00
artificiales
Teja colonial 0,50
Argamasa de arena y cemento 21,00
Revoques y Argamasa de yeso 12,50
Hormigones Hormigoén simple 23,00
Hormigon armado 25,00
*Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado.
Tabla 2.4. Cargas superficiales.
Carga
Material Unitaria
(KN/m2)
Cielorasos
Cieloraso termo-acustico con elementos modulares de fibra de madera,
montados sobre elementos metalicos o enlistonado de madera, incluidos 0,10
éstos.
Cieloraso con elementos modulares de asbesto cemento, montados sobre 0.15
elementos metalicos o enlistonado de madera, incluidos éstos.
Mezcla de cemento, cal, arena, con metal desplegado 0,50
Yeso con enlistonado 0,20
Yeso con metal deplegado 0,18
Cubiertas
Cubierta impermeabilizante con base de tela o cartdn asfaltico de siete capas. 0,10
Chapa acanalada de seccién ondulada o trapezoidal de aluminio sin
armadura de sostén.
- 0,60 mm de espesor 0,025
- 0,80 mm de espesor 0,03
- 1,00 mm de espesor 0,04
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Chapa ondulada de asbesto cemento.
- 0,40 mm de espesor (onda chica) 0,004
- 0,70 mm de espesor (onda grande) 0,007
- 1,00 mm de espesor (onda grande) 0,01
Chapa acanalada de perfil sinusoidal o trapezoidal de acero cincado o 0,10
aluminizado.
Tejas ceramicas tipo espafol, colonial o arabe, incluida amadura de sostén. 1,00
Tejas ceramicas tipo de Bradilia, sobre enlistonado, incluido éste. 0,65
Morteros y enlucidos (por cm de espesor)
De cal 0,17
De cal y cemento portland 0,19
De cal y puzolana 0,19
De cal y yeso 0,17
De cemento portland 0,21
De yeso 0,13
Vidrios
Vidrios sin armar
Planos transparentes Espesor en mm
- Sencillo 2,0 0,050
- Doble 2,7 0,068
- Triple 3,6 0,090
- Grueso 4,2 0,105
Por cada milimitro mas de espesor de vidrio. 0,025
Vidrios armados de 6 mm de espesor. 0,150
Por cada milimetro en mas o menos de espesor de vidrio. 0,025

*Fuente: Acciones sobre las estructuras APNB 1225002.
2.5.2.2.2.2. Carga de tabiqueria.
Edificios de oficinas.

En edificios de oficinas u otros edificios, donde se levantaran o redistribuiran elementos
divisorios interiores, se debe prever el peso de dichos elementos, ya sea que éstos se

muestren o no en los planos, a menos que la sobrecarga especificada exceda los 4 kPa.
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Muros de albafileria.

Para los muros y tabiques construidos con ladrillos de arcilla puede emplearse las

siguientes cargas de peso propio incluyendo el revoque:
- Unidades sélidas o con pocos huecos (para muros portantes): 19 Kg/(m? * cm)
- Unidades huecas tubulares (Para tabiques): 14 Kg/(m? = cm)

Ejemplo de muro de albafiileria utilizando la tabla 2.3 de la norma E-020: Para un
tabique de albafileria con 15 cm de espesor (incluyendo revogue en ambas caras),
construido con ladrillo de 6 huecos, con 2,4 m de altura, se tendria: w =14 * 15 * 2.4 =
504 kg en 1 m. Luego, ingresando a la Tabla 2.3 de la Norma E-020, se obtiene una
carga equivalente igual a 210 kg/m? de area en planta, que debera agregarse al peso propio

y acabados de la losa del piso correspondiente.

Tabla 2.5. Sobrecarga de tabiqueria.

TABLA 2.3 DE LA NORMA E-020
Peso del Tabique (kg / m) Carga Equwvalente (kg / m?)
74 0 menos 30
75 a 149 60
150 1 249 80
250 a 399 150
400 a 549 210
550 a 699 270
700 a B49 330
| 850 a 1000 390

*Fuente: Norma técnica peruana, Norma E-20.
2.5.2.3. Carga variable (Q).

Es la carga cuya magnitud y/o posicion puede ser variable a lo largo el tiempo. Puede ser:

de servicio (Carga Viva), lluvia, fluidos o de nieve.
2.5.2.3.1. Sobrecarga de servicio.
Definiciones.

Sobrecarga de uso en un elemento resistente es el peso de todos los objetos que pueden

gravitar sobre él por razdn de su uso: personas, muebles, instalaciones amovibles, materias
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almacenadas, vehiculos, etc.y seran los valores méximos esperados para el destino
deseado en la vida Util de la construccion, pero en ningun caso deben ser menores que las

cargas minimas uniformemente distribuidas requeridas en la norma presente.
Aplicacion de las sobrecargas.
Sobrecarga uniforme en pisos.

Sobre un piso, la posicion de los objetos cuyo peso constituye la sobrecarga de uso es
variable e indeterminada en general. Por esta razon se sustituye su peso por una sobrecarga

superficial uniforme.

Para cada parte del edificio se elegira un valor de sobrecarga de uso adecuado al destino
que vaya a tener, sin que el valor elegido sea menor que el correspondiente a este uso en
la Tabla 2.6.

No se consideraran nunca incluidos en la sobrecarga de uso los pesos del pavimento del
piso y del revestido del techo o de cualquier otro elemento que represente una carga
permanente, como el peldafieado de escaleras, que se computardn expresamente en la

carga permanente.

Tabla 2.6. Sobrecargas de uso

Uso Del Elemento Sobrecargas Kg/m?
A. Azoteas
Accesibles s6lo para conservacion 100
Accesibles solo privadamente 150
Accesibles al publico Segun su uso
Techos inclinados 50
B. Viviendas
Habitacién de viviendas econdmicas 150
Habitaciones en otro caso 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados Segun art. 3.5
Barios 200
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C. Hoteles, Hospitales, Carceles, etc.

Zonas de dormitorio 200
Zonas publicas, escaleras, accesos 300
Locales de reunion y de espectaculo 500

Balcones y volados

Segun art. 3.5.

D. Oficinas y comercios.

Locales privados 200
Oficinas puablicas, tiendas 300
Oficinas de archivo 500
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400

Locales de almacén

Segln su uso

Balcones volados

Segun art. 3.5

Vestidores 200
E. Edificios docentes

Autos, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados Segun art. 3.5
Bibliotecas y salas de lecturas 300
Bibliotecas, archivos 750
Colegios aula 200
Colegios talleres 350
Corredores publicos 500
F. Iglesias, edificios de reunion y de espectaculo
Locales con asientos fijos 300
Locales sin asientos, tribunas, escaleras 500

Balcones volados

Segun art. 3.5

G. Calzada y garajes

Sélo automoviles de turismo

400

Camiones

1000

*Fuente: Hormigon Armado de Jiménez Montoya 122 Edicion
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2.5.2.3.1. Otras Sobrecargas.

Se pueden producir sobrecargas debida al peso de la nieve o de lluvias sobre las superficies
de cubierta. Por otro lado, dependiendo del tipo de uso puede haber cargas de fluidos en

tanques o estanques.
2.5.2.3.1.1. Accion de la nieve y granizo.

Primeramente, se determinara la carga de nieve base (gn) que se obtiene de la zonificacion

presentada en los parrafos siguientes.

En las localidades donde haya registro histérico de alguna granizada con acumulacion de
granizo de una altura mayor o igual a 15 centimetros se calculara la carga de granizo base

(qg) en lugar de la carga de nieve base (Qn).
Para ello se multiplicara por el factor de granizo K.
dg = dn * Ky
Este valor sera valido para espesores registrados de granizo de maximo 30 cm.
Para acumulaciones de granizo mayores a 30 cm, el valor de la carga de granizo seré de:
qg = 700 (kg/m3) x e
Donde:
e, es el espesor de la capa de granizo en metros.

En localidades donde la acumulacion de nieve dure mas de 15 dias seguidos y/o donde
haya combinacion de nieve, lluvia y viento, lo que ocasiona la compactacion de la nieve,

se calculara la carga de nieve compactada base (gnc) en lugar de la carga de nieve base

(Qn).

Para ello se multiplicara por el factor de compactacion K.

Qgc = qn * K.
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En lugares de cordillera, faldas de cordillera y lugares donde hay nieve méas de 3 meses al

afio, la carga de nieve base gn se calculara con:
qn(kg/m?) = 160 + 1.40(HSNM /1000)?
Donde HSNM es la altura sobre el nivel del mar en metros.

Zonificacion de la carga de nieve base.
Figura 2.6. Zonificacion de la carga de nieve base.

[[] sinzonaan = 0 kgm2
[ zona 1 qn= 30 kgm?
] zonA2  gn =90 kgm2

*Fuente: Guia para evaluacién de cargas meteorolégicas en Bolivia (Patrick Putnam P.)
Factor de granizo: Kg=2,50

(Se aplicara en localidades que tengan reportes de granizo con e > 15 cm)

Factor de consolidacion:  Kc =1,70

(Se aplicaréa en localidades donde la nieve permanece por mas de 16 dias y/o donde existe

combinacidn de nieve, lluvia y viento. Ocaciones compactacion de la nieve)
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Tipos de cubierta a ser consideradas.

Debido a que la nieve se acumulara de manera distinta de acuerdo a la geometria y del
tipo de cubierta es que es imprecindible definir las diferentes tipologias y también definir
el coeficiente de acumulacion Kade modo que la carga de nieve o granizo (q) este definida

por:
qd = qngnc* Ky
Losas planas:

Figura 2.7. Losas planas

q=qn* KA

Ka=1
Losas planas con parapeto de borde:

Figura 2.8. Losas planas con parapeto de borde

KA1

1{ ' A

1=1.%h

*Fuente: Guia para evaluacion de cargas meteoroldgicas en Bolivia (Patrick Putnam P.)
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2.5.2.3.1.2. Accion del hielo.

La carga de hielo se debera de aplicar a todos los elementos de la cubierta que queden
expuestos a la intemperie y que se encuentren ubicados en lugares o zonas donde exista la

formacion de hielo.

1.- lluvia o llovizna en condiciones por debajo de 0° centigrados, peso especifico 920

kg/m?.
2.- Niebla en condiciones por debajo de 0° centigrados, peso especifico 550 kg/m?.
3.- A causa del congelamiento de la nieve derretida, peso especifico 700 kg/m?®.

Para determinar la carga de hielo se debera de determinar primero que tipo de fendmeno
de los tres anteriores es el que se produce en la zona, en caso de no tener certeza se utilizara
la opcidn 1. En caso de que concurran dos o los tres anteriores se adoptara el mayor peso
especifico de uno de los fendmenos concurrentes. Se debera de indagar con la gente del
lugar acerca del espesor de la capa de hielo que se forma, si no se cuenta con informacion
alguna se debera de adoptar una capa de espesor minimo de 7 centimetros sobre todos los

elementos expuestos a la intemperie.
2.5.3. Estructura de sustentacion de cubierta.

Losas. - Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera
dimensién es una pequefia comparada con las otras dos dimensiones bésicas, las cargas
que actian sobre las losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las

mismas, por lo que su comportamiento esta dominado por la flexion.
Funciones de la losa:

* Recibir las cargas y transmitirlas a las vigas y pilares.

* Dar rigidez transversal a las vigas.

* Cuando se asocian monoliticamente a las vigas, incrementar la capacidad resistente a

flexion y torsion de estas.
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2.5.3.1. Losa alivianada con vigueta pretensada.

La losa que tiene como funcionamiento de cubierta o entrepiso, debe ser lo
suficientemente rigida para garantizar que todos los muros se muevan uniformemente en
caso de un sismo Yy las cubiertas deben ser estables ante las cargas laterales, razon por la

cual es necesario arriostrarlas y anclarlas a los muros o vigas de soporte.
Figura 2.10. Losa alivianada con vigueta pretensada

carpeta de
)~ compresion
=

SN—NT )

armadura de
reparticion
N

vigueta
pretensada

AISLABLOCK

*Fuente: Pagina de internet, www.hormipret.cl

Se usan para entrepisos y cubiertas ante la gran necesidad de reduccién de costos de
encofrados, apuntalamientos y mano de obra especializada. Ademaés, por la gran
proporcion de elementos huecos del material de relleno se logra una mayor aislacion
térmica que en las losas macizas tradicionales. Se logra también una reduccion del peso

propio para luces importantes.

Las viguetas son fabricadas con materiales de alta calidad, incluso los aceros que
componen la armadura son aceros de alta resistencia, muy superiores a los aceros que
usamos en hormigén armado habitualmente. Son fabricadas en serie y tienen un proceso

de curado.
La losa se compone de tres elementos principales:
Vigueta pretensada.

Fabricadas por firmas comerciales reconocidas y garantidas.
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Material de relleno o bovedilla.

Que consiste en ladrillones que tienen medidas adecuadas, segun lo establece el fabricante
de las viguetas para lograr finalmente la forma final de la seccion que se utilizo en el
calculo. Mientras se respeten las medidas el material puede ser cualquiera, pues este
material no cumple ninguna funcion estructural, significa que luego de estar construida la
losa y endurecida se los podria quitar a todos ellos, pero no se los quita porque sirven
como aislantes térmicos, acusticos y permiten una menor superficie de revoques en
cielorrasos. Antes se usaban ladrillones huecos de ceramica, hoy lo hacen de poliestireno

expandido, que es mucho mas liviano.
Capa de compresion.

De hormigon de muy buena calidad (dosaje 1: 2: 3 y relacion agua/cemento = 0,5), que se
lo agrega en obra junto con el agregado de una minima armadura. Esta capa de compresion

tiene de 3 a 5 cm de espesor.

Para luces pequefias convienen mas las losas macizas, por lograr espesores totales de 8 a
10 cm de hormigon, frente a la llosa de viguetas que lleva 5 cm de capa de compresion de
un hormigoén de mayor calidad (mas caro), mas el costo de cada vigueta, mas el costo de

los ladrillones, mayor espesor total de losa.

La construccion de estas losas se justifica cuando tenemos luces aproximadamente

superiores a los 3,50 metros.
Armadura de reparticion.

En la losa superior se dispondra una armadura de reparto con alambres de acero de al
menos 6 mm de diametro en las dos direcciones, a intervalos no superiores a 35 cm en las
dos direcciones (perpendicular y paralela a los nervios), y tales que la seccion total de esta

armadura, en cm2/m.
Funciones de la armadura de reparto:

- La armadura de reparto cumple un papel esencial para la distribucion transversal de las

cargas locales, evitando la fisuracion del revestimiento de la cara inferior del forjado.
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- Sirve para repartir las fisuras producidas por la retracciéon y las variaciones de

temperatura.

- Daresistencia, en el plano de forjado, frente a las acciones horizontales que acttan sobre

el conjunto de la estructura.

- Asegura el enlace entre el forjado y el resto de la estructura frente a
acciones imprevistas.
Por ello se prescribe que la armadura de reparto esté constituida por barras en las dos

direcciones, aunque predomine en la direccion perpendicular a los nervios.
2.5.3.2. Losa casetonada.

Se trata aqui, de placas constituidas por nervios unidos monoliticamente a una losa de

compresion.

Se distinguen dos (2) tipos de placas aligeradas: las que Ilevan nervios de rigidizacion, en
dos (2) o més direcciones, constituyendo una reticula y las que poseen nervios paralelos
y en una sola direccion. A estas Gltimas se las suele designar con el nombre de placas

nervadas y a las primeras con el de placas aligeradas reticulares, o simplemente aligeradas.
2.5.3.2.1. Disefio a flexion.
Canto de nervio.

Norma Mexicana - Normas técnicas complementarias para disefio y construccion de

estructuras de concreto:

Y Lados continuos + 1,25 = Y. Lados discontinuos

W s 500 +2,5cm
alig = 0,58
Prof. Florentino Regalado:
L h = L
20~ TR T 24
L+,
b=—7"—
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Prof. Pedro Jimenez Montoya:

hig = L

L +1,

(o]
I

Capa de compresion.

En las placas aligeradas con bloques aligerantes, la capa de compresion no seré inferior a
3cm (CBH-87 Articulo 9.4.5.3)

Segln la norma EHE-98 en su articulo 56.2 Placas o losas sobre apoyos aislados (la
separacion entre ejes de nervios no superara los 100cm y el espesor de la capa superior no

sera inferior a 5cm y debera disponerse en la misma una armadura de reparto de malla).
Ancho de nervio.
Segun: CBH-87

La anchura no sera inferior a 7cm ni la cuarta parte del canto de la placa, medido sin tener
en cuenta la capa de compresion.

hip+
}LR‘E

b
°~ 35

Esto es:

Figura 2.11. Parametros geométricos de losa nervada.
S1 S1 S1

- .

bri=12.5 b =125 br=125

*Fuente: Elaboracién propia.
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Recubrimiento minimo.

Tabla 2.7. Recubrimientos minimos en (mm).

Valores basicos Correcciones para
Condiciones ambientales Armaduras hormigon
No Modernamente|  Severas sensibles Losaso |[H 12.5,H15( H 40,H45
severas severas ala corrosion| laminas | H 17.5H20| H 50,H55
15 25 35 +10 -5 5 -5

*Fuente: Norma CBH - 87 (Tabla 12.5.3).

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

en los refuerzos, se asumird como armadura base 2 barras de 10mm:
Recubrimiento mecanico rm.

¢hass

2

rm= Tmfr.:'mo + {pbnse +

Figura 2.12. Recubrimiento mecéanico en nervios.

h /fl,l'rmulurn base
o b

c @i/2
A ﬂ
e F'min=2cm

*Fuente: Elaboracién propia.

Parametros a cumplir: De acuerdo lo establecido en Norma Boliviana CBH-87 (9.4.5.3.)

se deben cumplir los siguientes pardmetros:
Relacion canto/luz:

hLﬂ > 0,036 cm
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Separacion entre luz libre de nervios:

5, < 100 em
Segun la norma espafiola EHE-08 Pag.197 La cuantia minima en nervios es:

Cuantia minima = 3°/00 cm
Agpin = 3°/00 *b xd

Con la armadura base, en cada nervio:

Dpoze = 10 mm
Ancho analizado 1m:
Basado en:

Figura 2.13. Diagrama rectangular.

0,85 fed

|"h

P

*Fuente: Elaboracion propia.

De la ecuacion:

Donde:

g =fyq + A=As(Areadel acero)
F=f,*As

F=Fs
Fs=f,+4s



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

hormigodn tengan la misma fuerza de traccién y compresion respectivamente, por tanto:

Ne=Fs
Peto:

Nc = Volumen del paralelepipedo = 085+ f_;+ b=y
Momento de disefio Md:

Mdg10 cpw =Nc+ 3

Mdog o000 =Ne# (hm —-rm —%)

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

una simple regla:

1410 = 0,785 cm? —  Md .y KN

As cm* — Mto. KN

2.5.3.2.2. Disefio a cortante.

Dimensiones seccidn critica (m)

briga L
i = 5 +hf lv=——1

Figura 2.14. Dimensiones losa plana.

(LT

*Fuente: Elaboracion propia.

39



Fuerza cortante que actla sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante:
V,=q=Ilv+1m
Resistencia a corte convencional del hormigén:
foa =05 *[fed = Ve
Contribucidn del hormigén al esfuerzo cortante en la losa en un metro de ancho:
Voau=Foa*b=*d
Verificar que:
Ve = Veu Cumpla.
Entonces No requiere armadura de corte

2.5.3.2.3. Verificacion de flechas de forjados reticulares.

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH 87 (pagl196) el valor maximo de la

flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es 1/300,

siendo | la luz del elemento considerado. Para la determinacién de esta flecha se

considerara unicamente la flecha producida por la actuacion simultdnea de carga

permanente y sobrecarga de uso, ya que no existen cargas de muros ni tabiquerias sobre

la losa reticular de cubierta.
Deflexion admisible para forjados:

l
"jadm = ﬁ

Deflexion maxima real de losas:
Verificacion:
Cunple

adm real

40



2.5.3.2.4. Armadura de reparto por temperaturay retraccion de fraguado.

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigon de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado y permitir un control

eficiente de las fisuraciones.

Segin CBH 87 Pag.195. Se colocara una armadura de reparto constituida por barras

separadas como maximo 30 cm y cuya area As en cm2/m, cumplird la condicion:
ASpeparte = 0,56
Datos:
Altura de losa de compresion. e=5cm
Resistencia de calculo del acero en MPa. fsd = fyk
As reparto = Area de armadura de reparto cm2/m
2.5.3.2.5. Punzonamiento.
Si cumple la condicion:

B+Fsd
Ted :-ui—*d = Trd

Entonces No requiere armadura por punzonamiento (Jiménez Montoya. Hormigon
Armado Ed.14° Acapite 20.13.)

Donde:

tsd = Tension nominal en el perimetro de critico.

Fsd = Esfuerzo por punzonamiento de célculo (Normal).

B = Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de la carga.
B = 1,15 para soportes interiores.

B = 1,40 para soportes de borde.
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B = 1,50 para soportes de esquina.
pl = Perimetro critico.
d = Canto util medio de la losa.
trd = Tension maxima resistente en el perimetro critico.

Para la tension maxima resistente por el hormigon en el perimetro critico puede tomarse

el valor:

—
. . 200 e
Tpg = 012 % J.-I—l‘]lri #3100 = p* fck

Donde:
p = La media geométrica de las cuantias en dos direcciones ortogonales.
Fsd = Carga actuante sobre la columna.

Figura 2.15. Perimetro critico en losas.

i . [P "
I~ = = ]
| T A

e B St NN T T UPUE SHE P M S PO S

* - ] L T ¥
w ™\ / ™ 7/ —i;icr
om0 omt | om
bo ; ! i | = 0
T I %_;1 A L
T‘ \H“ ri —}—?ﬂ—+-'“|—+

*Fuente: Jiménez Montoya. Hormigon Armado Ed.14° Pag.415.
Soportes interiores ul =4nd + 2(ao + bo)
Soportes de borde ul =2nd + ao + 2b1

Soportes de esquina  ul =mnd + al+bl
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Reemplazando en las ecuaciones:
Trd V Tsd

Finalmente:

Trd = Tog Cumple.

Si cumple, No requiere armadura por punzonamiento.
2.5.4. Estructura de sustentacion de la edificacion.

La estructura a porticada de hormigén armado se disefiard y analizara en base al cddigo

boliviano del hormigon CBH-87.
2.5.4.1. Vigas de H°A°.

En ingenieria, viga es un elemento estructural lineal que trabaja principalmente a flexion.

En las vigas, la longitud predomina sobre las otras dos dimensiones y suele ser horizontal.

El esfuerzo de flexion provoca tensiones de traccion y compresion, produciéndose las
méaximas en el cordon inferior y en el cordon superior, respectivamente, las cuales se
calculan relacionando el momento flector y el segundo momento de inercia. En las zonas
cercanas a los apoyos se producen esfuerzos cortantes o punzonamiento. También pueden
producirse tensiones por torsion, sobre todo en las vigas que forman el perimetro exterior

de un forjado.

Figura 2.16. Ejemplo de una viga cargada, sin y con armadura sometidas a tensiones.

l | e e —————m=1

- ~ - -

Traccion

*Fuente: Pagina de internet, www.scielo.cl
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2.5.4.1.1. Calculo a flexion simple.

Figura 2.17. Viga de hormigon armado.

A2E

S

h d

Asl

bw

*Fuente: Elaboracién propia.

1.- Se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys de acuerdo

con la Norma Boliviana.
Md =M=« Ys

2.- Se deberé calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

Hd = T d2 « f g

Donde:
bw = Ancho de la viga

d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura

mas traccionada (también llamada canto util)
fcd = Resistencia de calculo del hormigon

3.- Se calculara el valor de pim, del formulario de la norma boliviana del hormigon

armado.
1. si = wim > Hg N0 necesita armadura a compresion

2. si = Wim < g Necesita armadura a compresion
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Célculo de las armaduras a traccion y compresion.

Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion se deberd disponer

de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Proceso de calculo de la armadura a traccion:

a) Con el valor del momento reducido, se obtiene la cuantia mecanica de la armadura.
b) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

f
Aszw*bw*d*fc—d

yd

Donde:

w = Cuantia mecanica de la armadura.

fyd = Resistencia de célculo del acero.

As = Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

c) Calcular la armadura minima y el valor de w se obtiene de la Norma Boliviana.
Ag min = Wby, *h

La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares.

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

Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura a compresién, como de una
armadura que soporte los esfuerzos de traccion, se debera seguir los pasos que se

mencionan a continuacion:

e) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion.
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Ws1 = Wiim + Wy
Donde:
WIim = Este valor se obtiene del formulario de hormigon armado.
Ws1 = Cuantia mecanica para la armadura a traccion.
WSs2 = Cuantia mecanica para la armadura a compresion.
G = Relacion entre el recubrimiento y el canto Util.
r = Recubrimiento geomeétrico.

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

Ws1*rbyrdxfeq _
f Asz = f
yd yd

Wg*by*dxfeq

Ag1 =

Donde:
Asi= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
As,= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
g) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de tablas.
As min = Wmin * by * h
h) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
2.5.4.1.2. Célculo del esfuerzo cortante.
Calculo de la armadura transversal.

El hormigdn y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura
transversal esta constituida por estribos y barras levantadas. En virtud a todos los efectos

favorables, el hormigon puede resistir el esfuerzo cortante sin armadura.

a) Calculo del hormigon a esfuerzo cortante.
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Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante.

fvd = 0,50 * \[fed (C%gz)
Contribucién del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante.
Veu = fvd * b, *d
Cortante ultimo por agotamiento por compresion oblicua del hormigon
Vou = 0,30 * fcd x bw * d
Si: Vd <Vcu

Veu =2Vd

fcd
fyd

Agt min = 0,02 x bw * t *

Si: Vecu<Vd<Vou
b) Si no cumple esta condicidn, entonces se debe cambiar la seccion.
Vsu=Vd—Vcu
¢) Armadura necesaria que se requiere para resistir a cortante.

A = Vsu xS
SE70,90 % d * fyd

Donde:
Vd = Cortante de disefio (Envolvente)
bw = Ancho del elemento que se analiza.

d = Distancia entre la fibra mas comprimida a centro de gravedad de las barras de

refuerzo.

fcd = Resistencia minorada de disefio del hormigon.
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fyd = Resistencia minorada de disefio del acero.

t = Longitud cualquiera de la pieza en la que se toma Aa (barras inclinadas mas

estribos).
Aaq = Area de barras inclinadas mas estribos.
S = Separacion entre ejes de estribos.

La norma recomienda que la méxima resistencia caracteristica del acero sera de
4200kg/cm?2.

d) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de tablas.

Agemin = 0,02 * by, * t*]{c—d

yd
e) Se tomaré la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

2.5.4.2. Columnas de H°A°.

Las columnas de hormigon armado son las estructuras verticales que se encargan de
transmitir esfuerzos y cargas de una edificacion hacia la tierra, utilizando a las zapatas
como estructuras intermediarias de apoyo para dicho evento. En singular, una columna es
un elemento axial sometido a compresion, lo bastante delgado, respecto a su longitud, para
que, bajo la accién de una carga, gradualmente creciente, se rompa por flexién lateral o

pandeo ante una carga mucho menos que la necesaria para romperla por aplastamiento.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidas por barras longitudinales y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber, bien compresiones en colaboracién con el hormigdn, bien 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.
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Figura 2.18. Partes de la columna estructural.

Nivel terreno = X Refuerzo longitudinal

natural

Refuerzo transversal
zuncho

Zunchado continuo

s A VAT

Refuerzo zapata

Nivel cimentacién}

—
Solado

*Fuente: Pagina de internet, www.cuevadelcivil.com.
2.5.4.2.1. Longitud de pandeo.

Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion simple,

compresion compuesta o flexion compuesta.

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

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

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

; (igual para y/B)

Figura 2.19. Pérticos traslacionales (para obtener el valor de k).

El
=—cols
]
c
W=
El
Z —vigas
£
=
1000 2“'0?} 100
238 1 1o
300 501 30,0
20,0 - 20l | 200
10,0
9.0 3.0+ 100
801 -1
b 7o
6.0 — 5o
50 dyrp Ys | so
4.0 1 20 b a0
3,0 1 20
20 L 2o
15+
1.04 1.0
o— 10+ Lo

*Fuente: Norma Boliviana de Hormigdn Armado
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Columnas cortas y largas.

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a
compresion, pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan

capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:
* Columnas Cortas
* Columnas Largas

La determinacion de una columna corta o larga esté directamente ligada a la esbeltez de
la misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se

trata de una columna larga.

Relacion de esbeltez

A= l—ﬁ < 35 Esbeltez mecanica
A

!
A= Eo < 10 Esbeltez geométrica
/

> La pieza puede considerarse corta

lo = Longitud de pandeo.

I = Radio de giro.

k = Coeficiente de pandeo.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la Norma Boliviana son:

* Para esbelteces mecanicas A<35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos de

segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.

* Para esbelteces mecdnicas 35<A<100 (geométricas 10<A0<29), puede aplicarse el

método aproximado.
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» Para esbelteces mecédnicas 100<A<200 (geométricas 29<A0<58), debe aplicarse el
método general; para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura
puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de

referencia.

* No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigoén armado con esbelteces

mecanicas A>200 (geométricas Ao>58).
2.5.4.2.2. Compresion simple.

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacién exterior es un
esfuerzo normal N que actua en el baricentro plastico de la seccion. En la practica es muy
dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre del punto de
aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas recomiendan
que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad minima

accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.
Excentricidad minima de calculo.

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la

direccion en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:

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

Doénde:
h = Canto total en la direccion considerada
Resistencia del hormigon.

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

proceso de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.
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fe
fea =092~

c

Excentricidad de primer orden.

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

momento.

Excentricidad ficticia.

Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

foa ) c+20-e, I,° _
efic=<3+3g00 : 2.2-.107*

c+10-e, h
¢ = Dimension de la seccidn, paralela al plano de pandeo.
Excentricidad total.

er = €, + €fic
2.5.4.2.3. Armadura longitudinal.
Para piezas sin pandeo y solicitadas por carga axial.

En caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas y para un acero de dureza

natural, la resistencia maxima de la columna es:
Ym * Ng = 0,85 xfcg * b xh+ Ag *fi4

b+6
Ym=——2115

Despejando As de la ecuacion:

Ym *Ng — 0,85 xf.4*bx*h

fya

Ag =

52



La armadura minima es:

A = 0,006 x A,
La armadura maxima es:

A = 0,06 * A,

Para piezas con pandeo se calculard la armadura longitudinal con el abaco de flexion

esviada.
Abacos adimensionales en roseta.

Para realizar el célculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada,

se utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta.

Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccién un conjunto
de diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion (N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que
resultan al cortarlas por planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de
estos graficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado
lugar a la denominacion de roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional,
llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, Hy), son validos para una seccion

rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigén.

Ver Anexo 1, Figura A.1.1. (Abaco en roseta para flexion esviada) Hormigon Armado de

Jiménez Montoya 152 Edicion.
2.5.4.2.4. Armadura transversal.

Para el célculo de la armadura transversal en las columnas, la separacién entre estribos

sera;

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

12 « Q)de la armadura longitudinal
El diametro del estribo sera:

1

—*Q _—
(Z)Estribo > 4 de la armadura longitudinal

6 mm.

2.5.5. Estructuras complementarias.
2.5.5.1. Escaleras de H°A°.

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

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

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

“contrahuella o tabica”.

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

Desembarco.

» Caja de escalera: es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edifico. Cuando este
espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega; y cuando hay

un espacio central, éste recibe el nombre de Ojo de Escalera.
* Arranque de escalera: es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.

« Las barandillas: son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que
sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por

los pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm.
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Su proceso de calculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de ancho
para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en losas macizas

utilizando los mismos parametros de disefio del Cadigo Boliviano del Hormigon CBH-
87.

Figura 2.20. Disefio de una escalera.

Desembarco|

Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque
Tramo

*Fuente: P4gina de internet, www.blogspot.com.
2.5.5.1.1. Idealizacion estructural.

La estructura se considera simplemente apoyada ya que no es posible idealizar el
empotramiento perfecto de la estructura en la realidad.

Figura 2.21. Idealizacion estructutal.

Descanso

*Fuente: Pagina de internet, www.blogspot.com.
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2.5.5.1.2. Andlisis de carga para la escalera.
Pasamanos, agarraderas y sistemas de proteccion.

Escalera fija. - Una escalera que esta permanentemente adherida a una estructura, edificio

0 equipo.

Pasamanos. - Es una baranda que se toma con las manos que sirve de guia y soporte. El
conjunto de pasamanos incluye la baranda, fijaciones y estructura de soporte.

Sistema de proteccion. - Un sistema de elementos estructurales del edificio cercano a
lugares abiertos de una superficie elevada que tiene el proposito de minimizar la

probabilidad de caida de personas, equipo o material desde dicha superficie elevada.

Sistema de barras agarraderas. - Una barra dispuesta para soportar el peso de una

persona en ubicaciones tales como toilets, duchas, y cerramientos de bafieras.
Carga de aplicacion.

Los conjuntos de pasamanos Y sistemas de proteccidn se deben disefiar para resistir una
carga de 0,1 Ton/m aplicada en cualquier direccion en la parte superior y transferir esta
carga a través de los soportes a la estructura. Para viviendas unifamiliares, la carga minima
es de 0,04 Ton/m.

Canto de la escalera.

El canto de la escalera segun la bibliografia consultada esta entre 3cm/m <t < 4cm/m por
lo que en nuestro caso optaremos por 4cm/m y considerando que la longitud de la escalera
es 1.00m + 2.52m = 3.52m; por lo tanto, t = 4cm/m * 3.52m = 14.08cm adoptando como

canto de la escalera 15cm.

Célculo de la carga muerta para la rampa:

Huella+ C. huella
Vol .. = 2

® ancho

Pes0,., = Volgop # YHA" « N®esc
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Peso,..
Qescaion = A

rampa

Grampa = t *YHA®
Carga Muerta = Qescqlon + Grampa + Gacabados
Célculo de la carga muerta para la rampa:
Qdescanse = b * YHA®
Carga Muerta = Qgescanso + Qacabados

La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene de tabla de
la CBH-87 la cual es de 400 kg/m2.

La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene de tabla
por el coeficiente de mayo racion de valor 1.6 es decir Q = 1.6*(CM+CV)

2.5.5.1.3. Célculo de armadura positiva.
Mg

BT

f
A =wsbsds_2

g
yd

Asmin =Wmin*b*d
2.5.5.1.4. Calculo de armadura negativa.

(+)A;

()4 =

Asmin =Wmin*b+d

Wpin = 0.0018
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2.5.5.1.5. Refuerzo transversal por temperatura:

Asr = Wpin * bxd
2.5.5.1.6. Comprobacion de armadura cortante:

fvd =0,5x,/fcd
Veu = foa ¥ bw x d
2.5.6. Zapatas de H°A°.

La funcion bésica de un sistema de fundaciones consiste en transmitir las cargas de la
superestructura al suelo que le sirve de apoyo. Estas cargas o reacciones llegan a las
fundaciones a través de las columnas o las pantallas, segin sea el tipo de estructura. Las
zapatas (cimentaciones superficiales de zonas aisladas de la estructura) son el tipo mas
frecuente, se emplean cuando el terreno tiene ya en su superficie una resistencia media o
alta en relacion con las cargas de la estructura y es suficientemente homogéneo como para

gue no sean de temer asientos diferenciales entre las distintas partes de ésta.

Proceso de calculo: Para el disefio de una zapata, se supone que la fundacién es
totalmente rigida y que por lo tanto ella no se deforma al transmitir las cargas al suelo.
Esta suposicion lleva a considerar que el esquema de presiones que se transmite sobre el
suelo es uniforme sin importar el tipo de suelo sobre el cual se funda, lo cual no es del
todo cierto. Se sabe que la forma de presiones depende del tipo de suelo, pero estas
variaciones se pueden ignorar, porque su influencia en las fuerzas y momentos de disefio

de la zapata son minimas:

Figura 2.22. Diagramas de Presion.

oL L

L L A 1

CIAGRANY DE FRESIONES BN DIAERANMA DE PRESIONES BN CE PRESICHES:
S E S GRANLE ARFS QRAMS THSMS a_qmnm:m‘r:m1

*Fuente: Pagina de internet, www.elconstructorcivil.com.
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Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje x (My).

Momento en el eje y (My).

Cortante en el eje x (V).

Cortante en el eje y (Vy).

Carga vertical que llega a la zapata (N).

Figura 2.23. Vista en planta de una zapata centrada.

. 7
.
i X . ol ]
| Iy E}
i / N
L -
i o |

*Fuente: Pagina de internet, www.cuevadelcivil.com.
2.5.6.1. Predimensionamiento.

1. Se calculara el peso propio de la zapata, asumiendo un valor igual al 5% del total de la
carga N:

PDzapata = 1.05% N

2. Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se busca el &rea minima necesaria que

deberé tener y en funcidn a ella se encuentra los valores de a2 y b2.

NI
Anec =
Ogdm

Se escoge un area mayor a la necesaria y se determinan las dimensiones tentativas de a 'y

b, estos deben ser valores constructivos.
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Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica el punto mas critico:

N 6xM, 6xM,
(o = + +
max-axb T axbh? " a?xb

3. Para estimar la altura de la zapata, se lo hace con las siguientes formulas (que llevan en

cuenta las solicitaciones por punzonamiento y el corte).

\/ao*bo axb (ag+ by)
d1 = -

P 2
2(a —ap)
d = !2(% ' llcoo)
vk
Donde:
¥r =16 foa =0,5%[feq

El oreal puede ser el omax 0 el Gadm.

Se asumira un recubrimiento de la zapata de 5 cm.

Por lo tanto, la altura de la zapata sera igual a d + 5¢cm

La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.

4. Célculo del peso propio real de la zapata con la siguiente férmula:

PDzapata = Vu * Volumen

Los esfuerzos cortantes en la base de la columna generan momentos flectores en la base

de la zapata.
Dichos momentos seran:

Moy = M, £V, % h My, =M, + V, * h

60



2.5.6.2. Verificaciones.

» Verificacion a la resistencia del suelo.

N+PP 6%M,, 6%M,,

o + <o,
max A a * b2 a2+ b adm (suelo)

* Verificacion al vuelco.

En todo elemento de cimentacion sometido a momentos flectores o fuerzas horizontales,

debera comprobarse su seguridad al vuelco.
* Verificacién para direccion X-X.

- 3

— = - >1,50-> 0K
T R

* Verificacién para direccion Y-Y.

o+ ()

— = ->1,50 -5 0K
(Mx+v3/*h)

Donde:
Npi = Es la carga de servicio transmitida al soporte.

My y My = Momentos en las direcciones X y, pero sin mayorar.

Vx y Vy = Esfuerzos cortantes en las direcciones Xy, pero sin mayorar.

a'y b = Las dimensiones en planta de la zapata medianera.
Nc1 = El peso propio de la zapata medianera.

h = Altura total del elemento de cimentacion.
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Esta verificacion se realizara para la zapata centrada, de la misma manera que se realiza

para la zapata medianera.
* Verificacion al deslizamiento.

Como fuerza estabilizante se contara solo con el rozamiento entre la base del elemento de
cimentacion y el terreno, o la cohesion de éste. Se verifica que cumpla las siguientes

recomendaciones:
Para suelo sin cohesion (arena).

N'") x tan
()*—% >1,50 » OK

X

N'") x tan
()*—% >1,50 » 0K

y

Para suelo cohesivo (arcilla).

> 1,50 » 0K

> 1,50 » 0K

Donde:
A = Area de la base de la zapata medianera.
¢@d= (2*@/3): Valor de calculo del Angulo de rozamiento interno.
Ca=0,50*C: Valor de célculo de la cohesion.
2.5.6.3. Calculo de la armadura.

Para calcular la armadura de la zapata, se debe encontrar el momento de disefio. Para esto

se calcula las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.
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Figura 2.24. Tensiones en la zapata.

0.15a1

*Fuente: Elaboracion propia.

Luego se encuentra el momento (Me) a una distancia de 15 cm. de la cara de la comuna

del bloque méas comprimido.
Luego el momento mayorado sera:
Meg = 1,6 x M, w =g * (1 — pq)

Mde

M = v dz« £y

El area de armadura sera:

Aszw*b*d*@

fyd
Con la cuantia minima wmin Se determinard la armadura minima necesaria en la pieza.
Asmin =Wmin*b*d
Wpnin = 0.0019
Para calcular la armadura longitudinal:

Se utilizara el area de armadura mayor de los dos valores encontrados.

Ag
N°barras = —
Agy
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Donde:

As: Area de la armadura.

Aq: Area de una barra de acero.
Recubrimiento: Se asumira (3 cm).
Para calcular la armadura transversal:

Se trabaja con Asmin para completar la armadura de la zapata:

smin

N°barras =
s2

Asmin: Area de la armadura minima.
As2: Area de una barra de acero.
Recubrimiento= Se asumira (3 cm).

Figura 2.25. Armadura de la zapata centrada.

q

A

= 1 —_—

E b

—

*Fuente: P4gina de internet, civilgeeks.com.

Se recomienda que el diametro de las barras de acero sea como minimo de 10 mm,

tengan una separacion maxima de 30 cm y de separacion minima 10 cm.
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2.6. Planificacion y presupuesto de obras.

Para poder ejecutar el proyecto, primero se debe determinar las especificaciones técnicas
necesarias para la realizacion de la obra; seguidamente, se elaborardn los computos
métricos con sus precios unitarios para la obtencion del presupuesto y asi realizar el

planeamiento y cronograma respectivo.
2.6.1. Especificaciones técnicas.

Son las que definen la calidad de obra que el contratante desea ejecutar por intermedio del

Contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que deben emplearse, los ensayos a
los que se someteran para comprobar las de condiciones que se han de cumplir, el proceso
de ejecucidn previsto; las normas para la elaboracién de las distintas partes de la obra, las
instalaciones que debe exigir, las precauciones que se adoptaran durante la construccion;
los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucidn y, finalmente, las normas

y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.

En general, las especificaciones técnicas se hacen en base a las especificaciones
nacionales oficiales del pais.

2.6.2. Computos métricos.

Los computos métricos se calculan mediante el uso de férmulas mateméticas mas o menos
complejas, para las cantidades de cada tarea de la obra, para obtener una valoracion
anticipada de ésta y poder predecir las cantidades y volumenes de material que llevara la

realizacion de la misma, se vale de los planos y documentacién definitoria del proyecto.

También se pueden calcular los computos métricos con ayuda del programa Revit,
modelando los elementos en un plano y especificando sus dimensiones, posteriormente

exportando a una planilla Excel para su presentacion.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del presupuesto,
esta clasificacion por actividades debera ser hecha con el criterio de separar todas las
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partes que sean susceptibles de costo distinto, no solo para facilitar la formacion del
presupuesto, sino también porque éste es un documento de contrato y sirve como lista

indicativa de los trabajos a ejecutar.
A modo de referencia, la planilla de computo métrico podra tener la siguiente forma:

Cuadro 2.1. Planilla de computo métrico.

.. . Dimensiones Partes
N° | Actividad | Unidad Largo Ancho | Alto | iguales total
1.
2.
n.

*Fuente: Elaboracién propia.
2.6.3. Precios unitarios.

Los precios unitarios se refieren al costo por unidad de volumen, area o longitud, segun

corresponda, para cada item de la construccion.

El andlisis de precios unitarios, realizado para cada item, comprende a los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomando en cuenta
para beneficios sociales el 55% de la mano de obra; para herramientas menores el 5% de
la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; para gastos generales el 10% y
como utilidad el 10%. Para los impuestos se tomé un valor de IVA del 14,94 % y un valor
de IT del 3,09 %.

Segun: R.R. UAIMS 0.05/2014.
A modo de referencia, la planilla de precios unitarios podra tener la siguiente forma:

Cuadro 2.2. Planilla de precios unitarios.

DATOS GENERALES
Proyecto :
Actividad :
Cantidad :
Unidad :
Moneda :
1. MATERIALES
< PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNIDAD |CANTIDAD PRODUCTIVO TOTAL

66



N

TOTAL MATERIALES

2. MANO DE OBRA
DESCRIPCION UNIDAD |CANTIDAD

PRECIO COSTO
PRODUCTIVO| TOTAL

1
2
N

SUBTOTAL MANO DE OBRA|

CARGAS SOCIALES = (% DEL SUBTOTAL DE MANO DE OBRA) (55% al
71.18%)

IMPUESTOS IVA MANO DE OBRA = (% DE SUMA DE SUBTOTAL DE
MANO DE OBRA + CARGAS SOCIALES)

TOTAL MANO DE OBRA|

3. EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
DESCRIPCION UNIDAD |CANTIDAD

PRECIO COSTO
PRODUCTIVO| TOTAL

*| 2N

HERRAMIENTAS = (% DEL TOTAL DE MANO DE OBRA)
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
4. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

COSTO
TOTAL
* ] GASTOS GENERALES = % DE 1+2 +3
TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
5. UTILIDAD
COSTO
TOTAL
* UTILIDAD=%DE1+2+3+4
TOTAL UTILIDAD|

*Fuente: Elaboracion propia.
2.6.4. Presupuesto del proyecto.

El presupuesto de la obra se lo determina de acuerdo a los precios unitarios para cada
coémputo métrico referido en la obra; con esto se anticipa el costo total de la obra y se
puede estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque un mal presupuesto

puede generar pérdidas para la empresa encargada de la construccion de la obra.
2.6.5. Cronograma y ejecucion del proyecto.

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes de que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia logica, en el sentido que algunas de

ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado.
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Para poder realizar un proyecto, en tiempo y costo adecuados, es necesario elaborar un
plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

El planeamiento y cronograma de una construccion se lo determina de acuerdo a una ruta
critica y a la cantidad de obreros necesarios para cada una de las etapas de la construccién
de la obra; existen varios métodos como ser PERT, CPM, PERT-CPM y GANTT. Para el
presente caso se utilizard el método GANTT para planificar y determinar el cronograma

de la construccién de la obra.

El cronograma se lo realizo utilizando el método de barras Gantt utilizando los siguientes

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

3. Se dibujan los blogues correspondientes a las tareas que no tienen predecesoras. Se
sitian de manera que el lado izquierdo de los blogques coincida con el instante cero del

proyecto (su inicio).

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

dibujado todas las tareas.

En resumen, para la planificacion de las actividades relativamente simples, el grafico de

Gantt representa un instrumento de bajo costo y extrema simplicidad en su utilizacion.
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CAPITULO I11: INGENIERIA DEL PROYECTO

El presente capitulo contempla el analisis, dimensionamiento y calculos basados en el
CAPITULO Il (Marco tedrico) y se aplican normativas y metodologias mencionadas en

dicho capitulo.
3.1. Levantamiento topograéfico.

Con el levantamiento topogréfico, se establece que las curvas de nivel indican un suelo
con relieve relativamente plano, ya que el area de emplazamiento se halla sobre una sola
cota (1795 m.s.n.m.) lo que determina pendientes muy ligeras. Con Latitud: 21°45'01"S;
Longitud: 64°44'10"0. en el municipio de Chocloca, provincia Avilés, departamento de
Tarija, sobre la via principal que une la comunidad de Chaguaya con la ciudad de Tarija.

En el presente proyecto la modelacion del plano topografico se realizo con el programa

Auto Cad Desktop 2017, basado en los principios de topografia ya descritos.
Ver Anexo 2. Plano Topografico.
3.2. Estudio de suelos.

Los estudios de suelos fueron facilitados por la Facultad de Ciencias Agricolas y
Forestales (UAJMS). Estos fueron realizados en el sitio de emplazamiento de la
edificacion a disefar, por el Laboratorio de Suelos de la Universidad Auténoma Juan

Misael Saracho, dando cuenta las siguientes caracteristicas del suelo:

Se realizo la excavacion de tres pozos de 1,50 m de didmetro a una profundidad de 1,50
m, el pozo 2 se profundizé a 2,65 m para un cuarto estudio.

» Granulometria y limites de Atterberg.

El estudio muestra que se trata de Arcillas inorganicas de media plasticidad, arcillas

limosas y clasificacion A-7-6(10) segin AASHTO y CL de acuerdo al Sistema Unificado.

El suelo presenta Limites de Atterberg de: IP = 13, es decir que es un Suelo Plastico.
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» Ensayo de penetracion estandar (S.P.T.).

Se realizaron tres ensayos de penetracion, a una profundidad de 1,50 m y un cuarto estudio

a una profundidad de 2,65 m tal como se observa en la figura 3.1.

Figura 3.1. Descripcion gréafica de las penetraciones.

1,5m Nivel +0,00 1,5m Nivel +0,00
T —>
| { 0,50 m 0,50 m
1.50 m| | | 2,65
215m
100 m t
4 —=—F |
cL
| o | | T i
L PUNTO DE ENSAYO n T\ PUNTO DE ENSAYO

*Fuente: Elaboracién propia.

El estrato de suelo a una profundidad de 1,50 m y a una profundidad de 2,65 m es el
mismo, no presentando ninguna variacioén en su composicion, pero si en su resistencia

como se aprecia en la tabla 3.1.

Tabla 3.1. Resistencia admisible del estrato.

Pozo N° | Profundidad | Tipo de suelo | Resistencia Admisible
2 150 m CL 3.40 Kg/em2

2 2,65m CL 332Kg/em2

*Fuente: Elaboracion propia.

Uno de los estudios fue descartado porque el resultado se disparé a un Esfuerzo
Admisible de 5,53 Kg/cm2. Se inform6 que hubo fallas con el equipo al realizar el
ensayo del pozo 3.

El detalle del estudio de suelos y respectivos informes de laboratorio se encuentran en la

parte de Anexos 3, se adjunta el plano de emplazamiento de los pozos estudiados.

La cota de fundacion es 1793 m.s.n.m. y el esfuerzo admisible 3,32 kg/cm2.
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3.3. Arquitectura del proyecto.

En el campo de la Arquitectura, un Proyecto Arquitectonico es el conjunto de planos,
dibujos, esquemas y textos explicativos utilizados para plasmar (en papel, digitalmente,
en maqueta o por otros medios de representacion) el disefio de una edificacion, antes de
ser construida. En un concepto mas amplio, el proyecto arquitectonico completo
comprende el desarrollo del disefio de una edificacion, la distribucion de usos y espacios,
la manera de aprovechar los materiales y tecnologias, y la elaboracion del conjunto de

planos, con detalles y perspectivas.

El disefio arquitectonico que la FCAF de la UAJMS realizé para el mejoramiento y
ampliacion del Centro experimental Chocloca, es un disefio que contempla planos en
planta, cortes y plano en tres dimensiones de la edificacion acabada de un laboratorio de
fitopatologia y un laboratorio de producciéon in vitro, ambos laboratorios son
independientes y de una planta. Cabe hacer mencion gue las edificaciones desde un punto
de vista de ingenieria de proyecto tienen posibilidades de adecuarse a otro tipo de
estructura, ya que no estan restringida por construcciones vecinas e incluso pueden formar
una edificacion de dos plantas por contar con ambientes de dimensiones similares, estas
dimensiones son en base a normas para el dimensionamiento de laboratorios de

biotecnologia vegetal.

Existen también vigas con dimensiones definidas para albergar un sistema de ventilacion
para los laboratorios, se respetard un espacio de 30 cm entre base de viga y el ras de la

losa.

Pese a contar con planos en planta y 3D, es posible mejorar ciertos aspectos en el
dimensionamiento de vigas y columnas con el fin de optimizar los materiales buscando

siempre una alternativa técnica adecuada.

Al realizar la visita al punto de emplazamiento y posterior levantamiento topografico, se
observo que existen numerosos obstaculos (arboles de mas de 10 metros, un tanque semi
enterrado ya construido y un area destinada a la construccion de otro tanque semi
enterrado), que impiden el emplazamiento de dos laboratorios juntos, por lo cual se

plantea otra alternativa, descrita a continuacion.
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Segunda alternativa: Laboratorio de Biotecnologia Vegetal.

Se tiene conocimiento de que el centro experimental Chocloca necesita laboratorios de

campo, invernadero, aulas, oficinas y salon de reuniones y/o comedor.

Por todo lo mencionado anteriormente, el proyecto de laboratorio de biotecnologia vegetal

consta de:

Planta baja: Laboratorio de fitopatologia.

Segunda planta: Laboratorio de produccion in vitro y su respectivo invernadero a un agua.
Tercera planta: Aulas y oficinas.

Cuarta planta: Salon de reuniones/Comedor.

El disefio arquitectonico se puede apreciar detalladamente en la carpeta de planos.

3.4. ldealizacion de la estructura.

Primera alternativa:

Laboratorio de Fitopatologia.

Los pérticos que se han definido tienen la siguiente geometria:

Figura 3.2. Idealizacion de la estructura L.F.

1.10 m

3.60 m

1.50 m

A A

*Fuente: Elaboracién propia.
Laboratorio de Produccion in vitro.

Los pérticos que se han definido tienen la siguiente geometria:

72



Figura 3.3. Idealizacion de la estructura L.P.V.

110 m

3.60 m

1.50 m

A A

*Fuente: Elaboracion propia.
Segunda alternativa:
Laboratorio de Biotecnologia Vegetal.
Los pdrticos que se han definido tienen la siguiente geometria:

Figura 3.4. Idealizacion de la estructura B.V.

3.60 m

3.60 m

3.60 m

3.60 m

2.00 m

A A
Fuente: Elaboracién propia.

Una vez completos los elementos necesarios como ser: Estudio de suelos, topografia y
arquitectura, se procede con el disefio del conjunto de elementos estructurales que se citan

a continuacion:
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3.4.1. Estructura de sustentacion de la cubierta.
Laboratorio de fitopatologia.
Cubierta de losa alivianada con viguetas pretensadas.
Laboratorio de produccion in vitro.
Cubierta de losa alivianada con viguetas pretensadas.
Laboratorio de biotecnologia vegetal.
Cubierta de losa casetonada.

3.4.2. Estructura de sustentacion de la edificacion.
Laboratorio de Fitopatologia.

Estructura aporticada con elementos estructurales de hormigon armado. Los elementos

estructurales se asumen con apoyos fijos.
Laboratorio de Produccion in vitro.

Estructura aporticada con elementos estructurales de hormigén armado. Los elementos

estructurales se asumen con apoyos fijos.
Laboratorio de Biotecnologia Vegetal.

Estructura aporticada con elementos estructurales de hormigon armado. Los elementos
estructurales se asumen con apoyos fijos. Estructura metalica para el invernadero, anclado

a las columnas de hormigén armado de la edificacion.
3.4.3. Fundaciones.

La profundidad de fundacion no debe ser menor de 1.20 m (adoptado 1,50 m) y debe

penetrar en dicho estrato por lo menos 40 cm (adoptado 0,50 m).

Las dimensiones en planta de la zapata se determinan segln criterios de estabilidad y
limitacién de los asentamientos. La anchura minima, Bmin €5 de 1.0 m para estructuras
pequefias, de 1,20 m para viviendas de un piso y no menos de 1.50 m para edificios

pequefios. El espesor minimo h, sera de 30 cm. Para el asentamiento de la zapata, se
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dispone de una capa de concreto pobre de 10 cm. El recubrimiento de la zapata en contacto
con el suelo, en el fondo, a los lados de la zapata y la superficie que recibe el relleno

compactado se adopta un recubrimiento es de 5 cm.

La profundidad de fundacion no es menor al lado mayor de la zapata més solicitada, 2,00
m.

Todas son zapatas aisladas centricas consideradas como apoyos fijos.
Esfuerzo admisible del suelo adoptado para el calculo.

Con la finalidad de obtener un resultado mas confiable, se adopta el menor Esfuerzo
Admisible de 3,32 Kg/cm2.

Para la introduccion de datos al programa CYPECAD 2016 se manejo los resultados mas

desfavorables con el objetivo de darle seguridad a la estructura siendo estos los siguientes:
Laboratorio de Fitopatologia y Produccion in vitro:

e Altura de cimentacion = 1,50 m.

e Capacidad portante del suelo 6,4, = 3,32 Kg/cm?
Laboratorio de Biotecnologia Vegetal:

e Altura de cimentacion = 2,00 m.

e Capacidad portante del suelo 6,4, = 3,32 Kg/cm?
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3.5. Analisis y disefio estructural.

3.5.1. Verificacion de losa alivianada.

Para Laboratorio de Fitopatologia:

La losa alivianada concierne al estudio de hormigdn pretensado. Todas las losas cumplen

la funcidn estructural de cubierta, por lo que las cargas son las mismas en cualquier parte

de su superficie (muertas o sobrecargas de uso); por ello se analizara aquel sector de losa

cuyas viguetas tengan la mayor luz.

Losa cuyas viguetas se encuentran apoyadas entre los pdrticos 8 y 9

Figura 3.5. Losa alivianada en analisis.

PORTICO 9

LOZA A ANALIZAR

PORTICO 8

*Fuente: Elaboracién propia obtenida del programa Cype.

1. Determinar la luz de célculo:

fc=  350.00
yH®  2400.00

L= 5.00
Ld = 5.20

2. Anélisis de cargas:

Carga de servicio:

CV.=  240.00
Carga permanente:
C.P.= 170.00

kg/lcm2  Resistencia caracteristica del H°
kg/cm2  Peso especifico del H°

m

m Ld=0.10m+L+0.10 m

kg/m2

kg/m2
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Dimensionamiento:

>La Tabla de Momentos Flectores Admisibles para sobrecargas normales hasta 300

kg/m2
y para 50 cm de separacion entre viguetas, respeta las relaciones:

+

nod
2 A G § d = L/30 para longitudes menores a 5.00 m
} a 4 d = L/25 para longitudes mayores a 5.00 m
Donde: L = longitud de la vigueta
d= 0.20 m

Entrando a la tabla:
Tabla 3.2. Propiedades de las viguetas

CARGA MUERTA = PESO PROPIO + CARGAS PERMANENTES

EJE ENTRE ESPESORES COMPONENTES VOLUMEN
viGUETAS |TIPO DE EPS| T T _ P:gi?u DE LA LOSA DE
a VIGUETAS | EPs | HORMIGON
em cm|em|em|  kg/m® mlim®* | piezas/m® mim’
40 PB 10/100/34 175 2.50 2.50 0.055
50 PB10/100/44 | 10| 5 |15 165 2.00 2.00 0.054
60 PB 10/100/54 158 1.67 1.67 0.053
40 PB 12/100/34 193 2.50 2.50 0.062
50 PB 12/100/44 | 12 | 5 | 17 179 2.00 2.00 0.059
60 PB 12/100/54 169 1.67 1.67 0.058
40 PB 15/100/34 215 2 50 2.50 0.071
50 PE15/100/44 | 15| 5 |20 196 2.00 2.00 0.067
60 PB 15/100/54 184 1.67 1.67 0.064
40 PB 17/100/34 236 2.50 2,50 0.080
50 PB17/100/44 | 17| 5 |22 | 213 2.00 2.00 0.074
60 PB 17/100/54 198 1.67 1.67 0.070
40 PB 20/100/34 o 2.50 2.50 0.095
50 PB20/100/44 |20 | 5 |25 | 243 2.00 2.00 0.086
60 PB 20/100/54 223 1.67 1,67 0.080
40 PB 22/100/34 300 2.50 2.50 0.106
50 PB22/100/144 |22 | 5 |27 | 264 2.00 2.00 0.095
60 PB 22/100/54 241 1.67 1.67 0.087
40 PB 25/100/34 335 2.50 2.50 0.121
50 PB 251100144 |25 | 5 | 30| 203 2.00 2.00 0.107
60 PB 25/100/54 265 1.67 1.67 0.097

*Fuente: Ficha técnica PRETENSA.
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Datos:

a= 50.00 cm
h= 15.00 cm
e= 5.00 cm
d= 20.00 cm

P.propio = 196.00 kg/m2
Carga muerta:

C.M.= 366.00 kg/m2
q= 969.60 kg/m2 gq=1.6*C.V.+C.M.)

3. Calculo de esfuerzos:

M = qxL
Mmax = 303000 kg*m/m 8
Madm viguet(kg*m/m) > 3030.00 kg*m/m
4. Verificacion de la flecha:
A CYPECAD < L/500
0.95 < 1.00 cm

5. Armadura de distribucién o reparticién:

Para distribuir el esfuerzo uniformemente en la losa alivianada y la armadura resistente,
es que se agregan barras en forma de malla, la que por tal motivo se denomina armadura
de distribucion o reparticion.

Como no desarrolla funciones estrictamente resistentes, va ubicada sobre el plastorformo.

Asdist= @6 c/25
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3.5.2. Disefio de losa casetonada (forjado reticular).

Para laboratorio de Biotecnologia Vegetal:

Para el disefio de losa casetonada, se analizard la Unica losa con estas caracteristicas

presentes en el disefio (Losa 5).

Figura 3.6. Losa casetonada en anélisis.

*Fuente: Elaboracion propia obtenida del programa Cype.

El armado de esta losa se detalla en la carpeta de planos.

1. Disefio a flexion armadura positiva (Diagrama rectangular).

LOZA A ANALIZAR

Materiales:
CBH -87 foeficiente de minoracid| fck, fyk | fcd, fyd | Unidades
Hormigbn | H- 21 1.50 210.00 140.00(kg/cm?2
Acero | AH - 500 1.15 5000.00f 4347.83|kglcm2
Datos:
Dimensiones sector de losa:
Largo (intereje) (m) = 7.00
Ancho (intereje) (m) = 4.50

Dimensiones vigas de apoyo:
b (cm) = 30.00
h(cm) = 30.00

Determinacion de la altura de la losa hLR:

Norma Mexicana - Normas técnicas complementarias para disefio y construccion de

estructuras de concreto:
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4.50 m

7.0 m

¥ Lados continuos + 1,25 = ¥, Lados discontinuos N
200
h T :E
alig 0,58

haiig = 24.14 cm

2.5 cm

Prof. Florentino Regalado:

L L = L +L;
ﬁ E hL-R E ﬁ L - —2
2875 = h;p=> 23.96 L= 575.00 cm
Prof. Pedro Jimenez Montoya:
L - L +L
his 2 32 L==5—
hig = 23.00 cm L= 575.00 cm

Altura seleccionada:
hir = 30.00 cm

Capa de compresion:

En las placas aligeradas con bloques aligerantes, la capa de compresion serd mayor a 3 cm

Segun la norma EHE-98 en su articulo 56.2 Placas o losas sobre apoyos aislados (la

separacion entre ejes de nervios no superara los 100 cmy el espesor de la capa superior

no sera inferior a 5cmy debera disponerse en la misma una armadura de reparto de malla).
Capa de compresion = 5.00 cm



Canto:
h' = 25.00 cm

Ancho de nervio:
La anchura no sera inferior a 7cm ni la cuarta parte del canto de la placa, medido sin tener
en cuenta la capa de compresion.
h
by = LR
] 3,5

by = 8.57

Ancho seleccionado:
by = 10.00 cm

Recubrimiento minimo:
Se consideran un ambiente con condiciones ambientales moderadas severas

CBH Tabla 12.5.3
Recubrimiento minimos en milimetros
Valores basicos Correcciones para
Condiciones ambientales Armaduras hormigén
No Modernamer] Severas | sensiblesa | Losaso [H 12.5,H15( H 40,H45
severas severas la corrosion| laminas |H 17.5,H20{ H 50,H55
15 25 35 + 10 -5 5 -5
r= 2.00 cm

La norma admite como didmetro minimo hasta 8mm, pero a fin de evitar desproporcion en
los refuerzos, se asumird como armadura base 2 barras de 10mm:

Recubrimiento mecanico rm:

. qbi:lass
rm = ?nml'n:'ma + {pbﬂse + 2
rm < 3.50 cm gt
e e,
. - /,‘_ ]
Dimensiones
Capa de compresion =|5 cm
Ancho de nervio ={10 cm H e
Recubrimiento =[2 cm /6
Canto de nervio =|25 cm L ;f 27
Intereje =|50 cm L Fmin
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Parametros a cumplir:

De acuerdo lo establecido en Norma Boliviana CBH-87 (9.4.5.3.) se deben cumplir los

siguientes parametros:

Dimensidon minima de columnas:

C= 30.00 cm > 25cm
Ancho de nervio:

by = 10.00 cm > 7 cm
Espesor de losa: (carpeta de compresion)

e= 5.00 cm >3cm
Relacién Canto/luz:

hir _ 0.043 cm > 0,036 cm
- =

Separacion entre luz libre de nervios:

§1= 50.00 cm < 100 cm

La cuantia minima en nervios es:

Cuantia minima > 3°/0o cm?
Agmin = 3°/00%b xd
Asmin = 0.84 cm2

Equivalente a:
2010 =2%0,785 =1,57cm? =  Asmin =

Armadura por nervio:

N° @ Unid As (cm2)

2 10 mm 1571
Ancho analizado: 1.00 m
As1imade placa = 3.14 cm2

0.84 cm2

CAPITULO II, Figura 2.10. Diagrama rectangular

L85 fed

Ib/i—l
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De la ecuacion bésica de resistencia de materiales:
g==1 Fs= 13659.13 kg

A

Para un disefio 6ptimo lo que se busca es que Fs = Nc: de manera que el acero y el
hormigon tengan la misma fuerza de traccién y compresion respectivamente, por tanto:
Nec=Fs

Pero:
Nc = Volumen del paralelepipedo = 0,85+ f_,+ b=y

De donde se tiene que:
y= 1.15 cm (altura mimima de carpeta de compresion)

Momento de disefio Md:
Md3¢mﬂfﬂ = Hc * -E
y
Mdzgs0cin = Ne* (hyg—m _E)
MdZ(DlO C/N - 3541 KN*m/m

Esto significa que:

1610 = 0.785 cm2 Resiste: 17.71 KN
2010 = 1.570 cm2 Resiste: 35.41 KN
3¢10 = 2.355 cm2 Resiste: 53.12 KN

Por tanto; los momentos obtenidos en el programa Cype, serviran como datos para la
asignacion de armadura positiva a cada nervio.

Figura 3.7. Momentos la direccion “X” franja central 1 m.

*Fuente: Elaboracion propia obtenida del programa Cype.
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De acuerdo al gréfico anterior, el Momento de disefio positivo maximo en centroluz en
direccion “X” es:
Md = 33.00 KN m/m

En esta banda (o franja) a cada nervio le corresponde; por una simple regla:

1910 = 0.785cm2 —> 17.71 KN
Ascm2 = X —> 33.00 KN
A559,00KN = 1.463 cm2

N° %) Unid As (cm2)

2 10 mm 1571

La armadura calculada por el programa Cype para un nervio de esta franja es de:
As = 2010 = 1.571 cm2

Comparando resultados:
As cype = 1.571 cm2 > As = 1.463 cm2 Cumple jj

2. Disefio a cortante en la seccidn critica.
De acuerdo a lo prescrito en la norma CBH-87 (8.2.4.) referente a resistencia de placas a
esfuerzo cortante. Se debe cumplir que:

Veg = Vi ra = Vaz
La ausencia de armadura transversal solo esta permitida si se cumplen las dos condiciones
anteriores.

Figura 3.8. Seccidn critica para el disefio a cortante.

*Fuente: Elaboracién propia.
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Datos:
q = cargakg/m? S,

q= 788.80 kg/m

= 7.00 m
bviga = 30.00 cm
bw = 10.00 cm
fcd = 140.00 kg/cm?2
fyd = 4347.83 kg/lcm2
hir = 30.00 cm

Carga = 1577.60 kg/m2
(en cada Nervio)

Longitud de losa (intereje)

Figura 3.9. Banda de un metro de ancho.

,‘(\u

N*"\,K_f.‘

L —s

*Fuente: Elaboracion propia.

Dimensiones seccidn critica (m)

Figura 3.10. Seccion critica de cortante.

E=wEeEmEw

.

hf

-

|
|
|
| Seccion critica
'
|
I

hf
| " ~

Eje Viga

*Fuente: Elaboracion propia.
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_ bviga

! 5~ thf I= 45.00 cm

L
v = >~ { v= 305.00 cm

El esfuerzo cortante de agotamiento por comprensidn oblicua del hormigén del alma:
V,=033sf +b+d
Vi1 = 12243.00 kg

Esfuerzo cortante real CBH-87 (8.2.3.1.)
ra = Vg + Vg
Pero el valor de calculo del esfuerzo cortante producido por las acciones exteriores:

V,=q+lv vd = 2405.84 kg

Ademas, en piezas de seccion variable el valor de célculo de la componente paralela a la
seccion de la resultante de tensiones normales.

Ved = 0.00 Kg (el nervio no es de seccion variable)
Con lo que:
Vrd = 2405.84 kg
Verificacion:
Via = Vi
2405.84 kg < 12243.00 kg Cumplejj

Esfuerzo cortante de agotamiento por traccion oblicua en el alma CBH-87 (8.2.3.2.2.).

V=V + Vo,

uz —

Pero, la contribucion de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo cortante

S

As
V =?:ﬁfydk[]:93d

Donde:

As  Area de acero transversal considerado
? o Espaciamiento

d= altura de la viga (nervio)

Considerando que no existe armadura transversal en los nervios:
Vou = 0.00 kg
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Por otra parte, la contribucidn del hormigdn a la resistencia a esfuerzo cortante se tomara:
V., =f,*by*d

cu

La resistencia virtual fcv del calculo del hormigon a esfuerzo cortante:

3 -
fop = 0282 [fa°

Jev = 9.96 kg/cm2
Veu = 2640.23 kg
Con lo que:

Vi = 2640.23 kg

Verificando la condicion:
Vr'd' = I’uz

2405.84 kg < 2640.23 kg Cumplejj

No requiere armadura de corte. Cumple con lo calculado por el programa Cype donde no
existe armadura transversal en los nervios ni abacos.

3. Armadura de reparto por retraccion de fraguado y cambios de temperatura.
Espaciamiento S maximo entre refuerzos de armadura de reparto Segin CBH 87 Pag.195.
Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30cm

Asre?parto = G'SE'

Y el espaciamiento medio para la armadura de reparto para losas reticulares esta dado por:
(Segin. ROMO Proario Marcelo. Temas de Hormigdn Armado. M.Sc. Escuela Politécnica
del Ejército. Ecuador. 2008)

S = 5% Mjpgeta S= 25.00 cm

Constructivamente, el espaciamiento adoptado es:
S= 25.00 cm < 30.00 cm

Con lo que la armadura asumida es:

Ag =106 c/25cm = 1.13 cm2/m
Verificacion:
As = 1.13 cm2/m > 0.56 cm2/m
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4. Comprobacion de flechas de forjados reticulares.
Deflexion admisible para forjados:

[

Aadm = ﬁ = 2.33 cm
Deflexion maxima real de la losa:
Arear= 1.80 cm Del Cype
Verificacion:
Agam= 2.33cm > Aoy = 1.80 cm Cumplejj

Figura 3.11. Deformacion de la losa.

*Fuente: Elaboracion propia obtenida del programa Cype.
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Introduccion de Abacos

De acuerdo a lo establecido en la Norma CBH-87 (9.4.5.4.) en el que afirma que la existen
cia de abacos es opcional en las placas macizas y obligatorias en las aligeradas. Por lo tanto
se dimensionara Unicamente su geometria en funcion a la siguiente figura:

Figura 3.12. Dimensionamiento de abacos.

*Fuente: Elaboracion propia.
L= 700.00 cm
B =015+L
B2 1.05 m

Todos los dbacos cumplen con la condicion anterior.

5. Verificacion a punzonamiento.
Se analizaré la seccién correspondiente a la columna 12, que consta de un soporte interior.

Figura 3.13. Abaco para la verificacion a punzonamiento.

COLUMNA C12

*Fuente: Elaboracién propia obtenida del programa Cype.
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Sicumple la condicion:
B*Fsd _
Teg = -Hi—*d =Trg
Entonces No requiere armadura por punzonamiento (Jimenez Montoya. Hormigon Armado
Ed.14° Acépite 20.13.)

Donde:

tsd = Tension nominal en el perimetro de critico

Fsd = Esfuerzo por punzonamiento de célculo (Normal)

B = Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de la carga
B = 1,15 para soportes interiores
B = 1,40 para soportes de borde
B = 1,50 para soportes de esquina

ul = Perfmetro critico

d = Canto util medio de la losa

trd = Tension maxima resistente en el perimetro critico

Para la tension maxima resistente por el hormigon en el perimetro critico puede tomarse:

f 200
Tpg = 0,12+ 1+.1]| 3 + 3100 = p=* fck

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

Datos:
a= 40.00 cm Lado de la columna
a=b= 40.00 cm
= 26.50 cm Canto util medio de la losa
Fsd = 423250.00 N (Cargas de la losa que concurren a la columna)
B= 1.15

CAPITULO I, Figura 2.15. Perimetro critico en losas.

s
A e

boto—d e f forefafoz ) 2ot

N

1' T T T =]

aj:: 7 \\_ ,-"r/ A ,'f 1 ;!0
I 1 ] [

[3EN 7 B 7 T

+ oL ==L i

=N / - +re—-a—t

b~
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Soportes interiores ul = 4md + 2(aq + by)
Soportes de borde ul = 2md + a, + 2by)
Soportes de esquina ul =md+a;+ by

Perimetro critico soportes interiores:
ul = 4930 mm

Cuantias en direcciones X y Y, que se consideran en un ancho igual a d mas 3d a cada lado
de la columna:

Cantidad 1| @ (mm) | Cantidad2| @ (mm) X,y Resultado
pX = 12 10 1 8| 8082.50 0.0012
py = 12 10 0 0| 8082.50 0.0012
p =,/ px *py p= 0.0012

Reemplazando en las ecuaciones:

Trg = 0.30 N/mm2
B +Fsd
Ted = -~ 7 =Tp
d #1 *d d
Tsa = 0.37 N/mm2
Finalmente:
Trg = 0.30 > Tsa = 0.37 No cumple

Aumentar las dimensiones del abaco:

Abaco x = 260.00 cm : ;\L-;.,.;,L:-A .
Abacoy= 210.00 cm [M““L“_]
5
Perimetro crti rtes interiores: & 0 | colmvacoy =
erimetro critico soportes interiores (//é . c2|Abaco y
ul = 11000 mm gt |

[

Cuantias en direcciones X y Y, que se consideran en un ancho igual a d mas 3d a cada lado
de la columna:
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Cantidad1| @ (mm) |Cantidad2| @ (mm) X,y Resultado

pX 15 10 1 9778.50 0.0013
py = 17 10 0 11103.50 0.0012
p =./px *py p= 0.0012
Reemplazando en las ecuaciones:
Trg = 0.31 N/mm2

3 B *Fsd _

Tead = #1 # = Trd

Tsa = 0.17 N/mm2
Finalmente:

Trg = 0.31 > Toa = 0.17 Cumplejj

No requiere armadura por punzonamiento.
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3.5.3. Disefio de viga de H°A®.

El calculo de las vigas que componen las estructuras del proyecto, se calcularon por el
programa computacional CYPECAD 2016, introduciendo los datos generales que se
indicaron anteriormente. Se verificara el disefio de la viga méas solicitada de la edificacion,

y se compararén los resultados con los obtenidos en programa CYPECAD 2016.

En la carpeta de planos. Se detalla el resultado del armado de vigas, y en el Anexo 8. La

medicién de vigas.
Para laboratorio de Biotecnologia Vegetal:
La viga a analizar es la viga del Portico 5, entre las columnas C16 y C17.

Figura 3.14. Viga en analisis.

VIGA EN ANALISIS

*Fuente: Elaboracién propia obtenida del programa Cype.
1. Calculo de armadura positiva de viga de H°A°.
Norma: CBH-87

Materiales: Hormigon H21

Resistencia caracteristica del hormigon fck = 210 kg/cm2
Coeficiente minoracion hormigon yc = 15
Resistencia del hormigén fcd = 140 kg/lcm?2
Acero 5000

Resistencia caracteristica del acero = 5000 kg/cm?2
Coeficiente minoracion acero Ys = 1.15
Resistencia del acero fyd = 4348 kg/lcm2
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Geometria: Rectangular

Longitud

Peralte de la seccion
Ancho de la seccion
Recubrimiento
Peralte efectivo

L= 700.00 cm
h= 30.00 cm
bw = 30.00 cm
r= 2.50 cm

= 27.50 cm

Figura 3.15. Diagrama de momentos de la viga en anélisis.

Ubicacién: Viga Columna izquierda Viga Columna derecha
C17 V-14 C16
Esfuerzos: M. Izq. (kg*m) M. Der. (kg*m)
-3615 -3589

Armadura positiva:

Momento max. de servicio
Coeficiente mayoracion de cargas
Momento mayorado de calculo
Momento reducido

®

M. Centro luz (kg*m)
1775

M,
L, = ——m—————
Hd = e =@ * foq

Mmaxd = 1775 kg*m
yf= 1.6

Md = 284000 kg*cm

ud = 0.089 Dominio 2

Entonces :plim = 0,332 valor en funcién al tipo de acero

ud <

plim

0.089 < 0.252  No necesita aradura a compresion
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Sin armadura a compresion:

A, =w+bw+d* fed
fyr!
Cuantia mecénica w = 0.096 De tablas en funcion pd
Armadura Necesaria As = 2.55 cm2

Armadura minima:

Jqlsmiﬂ = Wiin * 'b'.r «d

Determinacion de la armadura minima Wmin = 0.0028
Armadura minima Asmin = 2.52 cm2

Refuerzo a utilizar:

Area de armadura de acero de traccion ~ Asl = 2.55 cm2
Diametros:
P1= 12 mm
#= 2 As@l = 2.26 cm2
@2 = 12 mm
#= 1 As@?2 = 1.13 cm2
As.dis. = 3.39 cm2
Resumen:
Area de armadura de acero de traccion:
3012
Area de armadura de acero de compresion:
2012

Comprobacién de resultados:

As Cype (3012) = 3.39 cm2 > 2.55 cm2 Cumplejj



2. Célculo de la armadura transversal de Viga de H°A”.

Figura 3.16. Diagrama de cortantes de la viga en analisis.

Esfuerzos: Cortante 1zq. (kg) S #

8486.87

C17

Armadura transversal izquierda:
Vid=1,6=V

Cortante max. de servicio
Coeficiente mayoracion de cargas
Cortante mayorado de célculo
Resistencia a cortante del hormigon
Cortante resistente por el hormigon

Necesita armadura transversal

V,, = 0,30=fcd*bw+d

Cortante Ultimo del hormigon
Cortante resistida por el acero

A = Vsu*t
st 0,90+d* fyd

Armadura transversal
Armadura transversal minima
Armadura transversal dos piernas

Armadura transversal seleccionada

vd=0,5%. fcd
f 2

C16

Cortante Der. (kg)
-8648.12

C17
Vou=Foatbw=d

Vmax = 8486.87 kg
yf= 1.6
Vd = 13579 kg
fvd = 5.92 kg/cm?2
Vceu = 4881 kg
Veu(kg) > Vd (kg)
4881 13579  No Cumple
Vsu=Vd- Vcu
Vou = 34650 kg
Vsu = 8698 kg
f
A, =002 bwsts"
fyq
Ast = 8.37 cm2/m
Ast min = 2.00 cm2/m
Astl = 4.18 cm2/m
Ast = 4.18 cm2/m
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Refuerzo a utilizar:

Adoptando un diametro Q= 8 mm
Area de la barra As@ = 0.50 cm2
NUmero de barras #= 9
Armadura de las barras Ast.dis. = 4.52 cm2/m
Distribucion de las barras S= 11.11 cm

Distribucion final:
e@8 c/10

3. Calculo de armadura negativa de viga de H°A°.

Ubicacion: Viga Columna izquierda Viga Columna derecha
C17 V-14 C16
Esfuerzos: M. Izq. (kg*m) M. Der. (kg*m)
-3615 -3589

®

M. Centro luz (kg*m)

1775
Armadura negativa: C17
—_ Md
My=M,.. *¥s Ba =g ~dz=f_,
Momento max. de servicio Mmaxd = 3615 kg*m
Coeficiente mayoracion de cargas yf= 1.6
Momento mayorado de calculo Md = 578400 kg*cm
Momento reducido pd = 0.182 Dominio 3

Entonces :plim = 0,332 valor en funcién al tipo de acero



Ld < plim

0.182 < 0.252 No necesita aradura a compresion
Sin armadura a compresion:
Ag — T bw - d - h
wd
Cuantia mecéanica w= 0.2082 De tablas en funcion pd

Armadura Necesaria As = 5.53 cm2

Armadura minima:

Acmin = Wiin * by x d

Determinacién de la armadura minima Wmin = 0.0028
Armadura minima Asmin = 2.52 cm2

Refuerzo a utilizar:

Area de armadura de acero de traccion ~ Asl = 5.53 cm2
Diametros:
@1 = 12 mm
#= 2 As@l = 2.26 cm2
@2 = 16 mm
#= 2 As@?2 = 4.02 cm2
As.dis. = 6.28 cm2
Resumen:
Area de armadura de acero de traccion:
2012+ 2 @16
Area de armadura de acero de compresion:
2012

Comprobacién de resultados:

As Cype (2012+2@16) = 6.28 cm2 > 5.53 cm2 Cumplejj



4. Calculo de la armadura transversal de Viga de H°A®.

Esfuerzos:
8486.87

Cortante 1zq. (kg)

C17

Armadura transversal izquierda:
Vd=1,6=V

Cortante max. de servicio
Coeficiente mayoracion de cargas
Cortante mayorado de calculo
Resistencia a cortante del hormigon
Cortante resistente por el hormigon

Necesita armadura transversal

V,,=0,30=fcd=bw=d

Cortante ultimo del hormigén
Cortante resistida por el acero

a4 - V., *t
£ 0,90+d * fyd

Armadura transversal
Armadura transversal minima
Armadura transversal dos piernas

Armadura transversal seleccionada

vd =0,5%./fcd
f v

C16

Cortante Der. (kg)
-8648.12

C16
F:‘u=f:ud “bw=d

Vmax = 8648.12 kg
yf= 1.6
Vd = 13837 kg
fvd = 5.92 kg/cm2
Vcu = 4881 kg
Veu(kg) > Vd (kg)
4881 13837  No Cumple
Vsu=Vd- Vcu
Vou = 34650 kg
Vsu = 8956 kg
f
A, =0,02=bwsts="
Fya
Ast = 8.62 cm2/m
Ast min = 2.00 cm2/m
Astl = 4.31 cm2/m
Ast = 4.31 cm2/m
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Refuerzo a utilizar:

Adoptando un diametro @ =
Area de la barra As@ =
Ndmero de barras =
Armadura de las barras Ast.dis. =

Distribucién de las barras =

Distribucion final:
e@8 c/10

8 mm
0.50 cm2
9
4.52 cm2/m
11.11 cm
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3.5.4. Disefio de columnas de H°A°.

Se verificard el disefio de la columna mas solicitada de la edificacion, y se compararan los

resultados con los obtenidos en programa CYPECAD2016.
En la carpeta planos. Se detalla el armado de columnas. La columna a analizar es la C12.

Figura 3.17. Columna en analisis.

COLUMNA EN ANALISIS C12

*Fuente: Elaboracion propia obtenida del programa Cype.
1. Calculo de armadura longitudinal de columnas de H°A°.
Norma: CBH-87

Materiales: Hormigon H21

Resistencia caracteristica del hormigon fck = 210 kg/cm2
Coeficiente minoracion hormigon yc = 15
Resistencia del hormigon fcd = 140 kg/cm2
Acero 5000

Resistencia caracteristica del acero = 5000 kg/cm2
Coeficiente minoracion acero vs = 1.15
Resistencia del acero fyd = 4348 kg/lcm2
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Figura 3.18. Idealizacion de Columnas y vigas.

Ubicacién; C12

v4
F 9
3.60 m
3.60 m
Va Y6
| 7/ X
/|
IC3 200 m

| ZAPATA ¥

VISTA FRONTAL

EJE X EJEY
c2 c2

Vi V2 V3 V4
c1 c1

V5 3 V7 V8
c3 c3

*Fuente: Elaboracion propia.
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Geometria: Columas y vigas

Nudo A  Cota inicial Cota final
+0.00m +3.60m
b (cm) X h (cm) r (cm) L (cm)
V1| 30.00 30.00 2.50 500.00
V2| 30.00 30.00 2.50 700.00
V3| 30.00 30.00 2.50 450.00
V4| 30.00 30.00 2.50 450.00
C1l| 40.00 40.00 2.50 360.00
Nudo B Cota inicial Cota final
-200m +0.00m
b (cm) X h (cm) r (cm) L (cm)
V5| 20.00 30.00 2.50 500.00
V6[ 20.00 30.00 2.50 700.00
V7| 20.00 30.00 2.50 450.00
V8| 20.00 30.00 2.50 450.00
C3| 40.00 40.00 2.50 200.00
Esfuerzos: Nudo A
N = 116735 kg
Mx = 2418.75 kg*m
My = -149.37 kg*m
Nudo B
N = 118030 kg
Mx = -2450.00 kg*m
My = 176.87 kg*m
Calculo de v,
Elementos que concurren|  Long. b h
enelnudo A (cm) (cm) (cm)
Columna 1 360.00 40.00 40.00
Columna 2 360.00 40.00 40.00
Viga 1 500.00 30.00 30.00
Viga 2 700.00 30.00 30.00
Viga 3 450.00 30.00 30.00
Viga 4 450.00 30.00 30.00
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Se calculara las inercias en la direccion 'x , y*'

Las inercias de las vigas son:

b*h’ h* b
_ _ b n I y=-—""
Il‘rgas X 12 vig Y 12
X Y
| vxl = 67500 cmé Iyl = 67500 cm
| vx2 = 67500 cm | vy2 = 67500 cm
| vx3 = 67500 cmé | w3 = 67500 cmé
| vxd = 67500 cmd | vy = 67500 cmd
Y (EI+])= 531 cm3 Y (EI+])= 531 cm3

Las inercias de las columnas son:

b3 ; h*h>
X = columnas V —
columnas 12 / J 12
X Y
lcxl= 213333 c4 lcyl= 213333 cm4
lex3= 213333 crd lcy3= 213333 cré
Y (EI+])= 1185 cm3 Y (EI+1)= 1185 cm3

Los modulos de deformacion longitudinal del hormigdn se pueden simplificar debido a que
se trabaja con un mismo fck para toda la estructura, de donde se tiene:

Z (EI = 1) de todos [los pilares

- Z (EI = 1) de rodos las vigas
lex 1 . lex 2

Lel Le 2 _

L

WaX = Fx1 Ax2 Dy3  hya 2.23
- - —
vl Lv 2 Iv3 Iv 4
Iey 1 . Iey 2
W,y = Lel  Le? _ 293
byl Dhy2 H~hx3 Dhx4 '

~ ~ -
vl Lv?2 Lv3 Iv4
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Calculode ¥ =

Elementos que concurren|  Long. b h

enelnudo B (cm) (cm) (cm)
Columna 1 360.00 40.00 40.00
Columna 3 200.00 40.00 40.00
Viga 5 500.00 20.00 30.00
Viga 6 700.00 20.00 30.00
Viga 7 450.00 20.00 30.00
Viga 8 450.00 20.00 30.00

Se calculara las inercias en la direccion *'x , y**

Las inercias de las vigas son:

b*h? h* b’
-[ i X = — Iw’.ﬂas J/, T
vigas 12 £ 12
X Y
lvx5 = 45000 cm4 I wyb = 20000 cmé
| vx6 = 45000 cn4 | wb = 20000 cnm4
| vx7 = 45000 cnm4 | w7 = 20000 cm4
I vx8 = 45000 cm4 w8 = 20000 cmé
Y (EI+1)= 269 cm3 Y (EI+]) = 243 cm3
Las inercias de las columnas son:
b*h’ h*b?
X = J 17215 b=
columnas 12 colum .} 12
X Y
lcexl= 213333 cré lcyl= 213333 cmé
lcx3= 213333 crd lcy3= 213333 cmd
Y (EI+1])= 1659 cm3 Y (EI+])= 1659 cm3

Los mddulos de deformacion longitudinal del hormigdn se pueden simplificar debido a que

se trabaja con un mismo fck para toda la estructura, de donde se tiene:

D (EI =1) de todos los pilares

YWy =

Z (EI = 1[) de todos las vigas
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Yox =

lex 1

Iex 2

+
Iel

Le2

vx1 hx 2

+
v Iv?2

Wiy =

vy 3 . Hhy 4
Iv3 Iv 4

Iey 1 . Iey 2
Lel — Le? _
hyl hy2 Dhx3 hx4
—+ ——+ +
vl Iv2 Lv3 Lv4

Con ayuda del esquema representado anteriormente se tiene:

Nudo A Nudo B
XA = 2.23 wxB =
wyA = 2.23 wyB =

Entrando a la figura con los valores obtenidos se tiene el valor de o

6.18
6.82

6.18

6.82

Figura 3.19. Diagrama del coeficiente de pandeo a.

Va X Vs ¥a X Vs
o= - 1.0 500-F © © = T 1.0 500-F ©
100 =700 T 100 100 7500 1 -10.0
50 | [ °° 50 7 /:— 5.0
3o - 30 so _—T0°° L 30
2.0 { — 20 2.0 i - 20

—+o8 -T-0.8
1.0— L 10 0— L 10
483 C 09 397 C 09
08— T - 08 8] T - 08
0.7 — 07 0.7 — 0.7
0.5 - os 0.5 - 05
0.4 1 — 04 0.4 1 - 04
0.3 - 03 03— — 03
0.2— 1o — 0.2 0.2 To° — 0.2
0.1 + — 0.1 0.1 + — 0.1
0 Los Lo 0 Los Lo

a) Porticos intraslacionales

Planta estudiada:
Columna estudiada:

a) Porticos intraslacionales

*Fuente: Elaboracién propia.

Planta baja
C12
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ox = 0.9

oy = 0.91
lox = 324.00 cm Longitud de pandeo [, = a*1
loy = 327.60 cm

Calculo esheltez geométrica:

Agx = 8.10 g = lo

gy = 8.19 h
h = Es la dimension de la columna en la direccion
que se desea comprobar

En ambos casos se trata de una columna corta ya que la esbeltez geométrica es

menor a 10, por lo tanto; no se necesita realizar una verificacion de pandeo.

Por lo tanto se presenta excentricidad de primer orden.

Calculo esbeltez:

[
Ax = 28.06 A = %
= . |_
Ay 28.37 Ja
[
<35 Ay ="
28 < 35 Columna corta i
A
Ay < 35
28 < 35 Columna corta
Para piezas sin pandeo y solicitadas por carga axial:
h/20 6 b/20 b+6
= { 2 cm. Yo =T = L
ec = 200 em oy Ny =085%f *brh+A =f,
ym= 1.15 cm . «N.—085+f.+bsh
As = 0.00 cm A = Yo T 7 od
Resiste a carga axial Eya
Disefio a flexion compuesta:
Excentricidad de primer orden:
En X: M
eox = 4.17 cm o, = —==
Ny
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EnY:

eoy = 0.28 cm
Excentricidad total:

etx = 4.17 cm
ety = 2.00 cm

Refuerzo longitudinal:
Datos:

Cota inicial Cota final
+000m +3.60m

Excentricidad total: en x
Excentricidad total: eny

Esfuerzo normal de calculo mayorada

Mg,

et=ec

Momentos flectores de calculo direccion X
Momentos flectores de calculo direccion Y

Canto paralelo al eje X
Canto paralelo al eje Y

Resistencia calculo del hormigon

Resistencia célculo del acero

Calculos para cuantia mecanica:

Axil reducido

Momento red. alrededor del eje X
Momento red. alrededor del eje Y
El mayor de los momentos reducidos
El menor de los momentos reducidos

V=
X =
Ly =
“]_:
“2:

etotalx =
etotaly =
Nd =
Mxd =
Myd =
hx =

hy =

fcd =
fyd =

0.834
0.087
0.042
0.087
0.042

4,17 cm
2.00 cm
186776 kg
387000 kg*cm
23899 kg*cm
40.00 cm
40.00 cm
140 kg/cm2
4348 kg/lcm2

N d
hb.f,
_ Nd ><etotal
hxb? x fcd

U

Con los valores obtenidos se entra en el dbaco en roseta para flexion esviada (ANEXO 1
Figura A.1.1.), con armadura en las cuatro esquinas y en las cuatro caras:

Al utilizar el abaco en roseta para flexion esviada, de una seccion con armadura en las
cuatro esquinas y en las cuatro caras, se obtuvieron las siguientes cuantias mecanicas:
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ANEXO 1, Figura A.1.1. Abaco en roseta para flexion esviada.

ACERO
M, M, M
= —ae = —20— o] B400S0B5008S
A-:'a'fr-: A:'h'f-::' d-l
T Tt t 400 = fix = 500 Nimm2
M, L.
= ; e a4 o A
Aty At L N M, A. =a-b
A A A
: d, PRI Ay=8-A
o= =4 =l - e = 2 : = .
M=, K H, Moo= L, Il Ldu -l—du i
o<l = M=l @ f=| b
d,=0,10a;d,=0,10b
0.4 0.3 02 0.1 ] 0.1 0.2 0.3 0.4
ur__lllllll TTLT TTITTTIT]
v =04] i v =0.2] £
EnaeS Ho.4
LA™ [ 1A ERNEEANEANTEC
LA P = by
~0.6] 13tz iz sisea et e o 0]
For] == = =
bazas L 0,3
§osisastaseiataatiat
J’tirt H 1] =
- [ ZEama = 0,2
P, F
Y
B ;;;?_ --_ 1"'L ] = =
| A
=4l ) p . b ﬁu_b;?
| L7 .
: m EREENE A . 0,1
-‘\jh{ M =] SN % .. " N
" FH[{ Fi : :.I' " -Q-T?( .I_.__\. 5‘_{ - I.l\. \-.l\. -\
l. i 7 [ Y " 1
e i THHHH 'Ilul'uf. "i|:|III H i Lujj:ﬂ
; A I. RN 1 WK N T : FF = 0 1 |I ,'I il
jJI- AR A R R R R LR MR A e H i
LT 1 L AT W "_-1-1'__ i
ou P < S
EALTAA T f AT
5] o = Earanti
e : == u:-' 01
HITITE h'&:
X T et =
o — - T
g ST <] _'}- -VI 5
LT T N L 5 02
?@E:z- EHTTET e
2 = O 2
7 ' =
- A HEHHE
T 1T 0.3
= 0,8 v =14}
_ 0.4
= EEEEEN
HHv =1.0] 150 v =120
%__jl = |I ﬁ 1 I| o |l:__|"|-
0.4 03 02 01 0 0,1 0,2 03 0,4

*Fuente: Elaboracion propia.
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ParaV = 0.80 se obtuvo W = 0.10 De abacos

ParaV = 1.00 se obtuvo W = 0.29 De abacos
Interpolando para V= 0.834

Cuantia mecanica w = 0.132 wbh.f
Armadura de Acero total As = 6.81 cm2 Ag = — @

Calculamos la armadura minima necesaria:

Armadura minima Asmin = 12.8 cm2 A in
Armadura maxima Asmax = 128 cm2 Al e
Armadura escogida  As = 12.80 cm2
Diametros:
@1 = 16 mm
#= 4 As@1 = 8.04 cm2
@2 = 16 mm
#= 4 As@2 = 8.04 cm2
As.dis. = 16.08 cm2

Disposicion de la armadura:
8 716

Comprobacion de resultados:
As Cype (8916) = 16.08 cm2 > 12.80 cm2

2. Calculo de la armadura transversal de columnas de H°A®°.

El diametro minimo @ = 6 mm
25% del diametro de la As longitudinal @ = 6 mm
Diametro elegido Q= 6 mm

fog

= 0,008=A,
=0,08=A,

Cumplejj

La separacion de estribos no sera mayor que la menor de las siguientes dimensiones:

b o h,(menor)= 40.00 cm
S < 30cm= 30.00 cm
12@long.min. = 19.20 cm
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Por lo tanto, y por facilidad constructiva, se tomara el siguiente espaciamiento
para toda la columna:
S= 20.00 cm

Finalmente la disposicion de la armadura transversal es la siguiente:

@6 C/20
3.5.5. Estructuras complementarias (Escalera de H°A®).
Para laboratorio de Fitopatologia:

Se verificara el disefio de la escalera de dos tramos y se compararan los resultados con
los obtenidos en programa CYPECAD2016.

En la carpeta de planos. Se detalla el armado de escaleras.

Figura 3.20. Escalera en analisis.

*Fuente: Elaboracion propia obtenida del programa Cype.
1. Célculo de armadura longitudinal de Escaleras de H°A°.

Idealizacion estructural: la estructura se considera simplemente apoyada ya que no es
posible idealizar el empotramiento perfecto de la estructura en la realidad.
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Figura 3.21. Idealizacion de escalera de dos tramos.

*Fuente: Elaboracion propia.

Analisis de carga para la escalera.- se establece la geometria de la estructura como se
muestra a continuacion de forma grafica:

Figura 3.22. Geometria de escalera de dos tramos.

1.10 m

1.10 m

A
A 4
A
v

1.10 m 2.34 m
*Fuente: Elaboracién propia.

El canto de la escalera segln la bibliografia consultada esté entre 3em/m < t < 4cm/m por
lo que en nuestro caso obtaremos por 4cnvmy considerando que la longitud de la escalera
es 1.10m + 2.34m = 3.44m; por lo tanto t = 4cm/m * 3.34m = 13.36 cm adoptando como
canto de la escalera 18 cm al igual que la huella por disefio.
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Calculo de la carga muerta para la rampa:

Datos:
Y .H°A° = 2400 kg/m3
N° esc. = 10
Huella = 26.00 cm
C.huella = 18.00 cm
Ancho = 110.00 cm
t= 18.00 cm
r= 2.50 cm
Calculos:
Vol.esc. = 0.026 m3 Vol = Huellax C. huella s aneka
Peso esc. = 566 kg 2 )
Peso,,, = Vol *yH?A%= N°
Arampa = 2.574 m2 ES0¢sc Pﬂ;;;c Y. esc
qescalon = 220 kg/m2 Qazcalon = r-l—m
= rampa
grampa = 432 kg/m2 Grampa = t < YHA®
gacabado = 100 kg/m2
C.M.= 752 kg/m2 Carga Muerta = Gescaion + Grampa + Qacabados

Calculo de la carga muerta para el descanso:

qdescanso = 432 kg/m2 Qdescanse = [ # YH A"
gacabado = 100 kg/m2
C.M. = 532 kg/m2 Carga Muerta = Qgescanso + Qacabados

La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene de tabla
de la CBH-87 la cual es de 400 kg/m2.

CM (kg/m2)= 750 CM (kg/m2)= 530
Rampa Descanso
CV(kg/m2)= 400 CV(kg/m2)= 400

La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene de tabla
por el coeficiente de mayo racion de valor 1.6 es decir Q = 1.6*(CM+CV)
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Figura 3.23. Carga distribuida en escalera.

g2 kg/m2

*Fuente: Elaboracion propia.

ql kg/m2
®
— 1.10
Descanso
gl = 1488 kg/m?2
q2 = 1840 kg/m2
Ldes. = 1.10 m
Lram. = 2.34m
base = 1.10 m
Mmax = 287792 kg*cm
Vmax = 3413 kg
Ra = 3123 kg
Rb = 3413 kg
d= 15.50 cm

Calculo de armadura positiva:

fck = 210 kg/lcm2
Yc= 1.5
fcd = 140 kg/cm2
fyk = 5000 kg/cm?2
Y's= 1.15
fyd = 4348 kg/lcm2
wmin = 0.0018
pd = 0.078
W= 0.085
w = 0.180
As = 9.88 cm2
As min = 3.07 cm2

Rampa

_ M
Cbxdisf
de tabla Dominio 2
de tabla Dominio 3

Ha

A,=th=+~d*c—d
: f:.-d

A:m[’:; = Wmin * bxd

234 — o
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Armadura adoptada:

As' = 9.88 cm2
= 16 mm
#= 6
As = 12.06 cm?2
Espaciamiento:
S= 21.00 cm
Resumen:
7016 c/20

Comprobacion de resultados:
As Cype (7216 ¢/20) = 14.07 cm2

Calculo de armadura negativa:

As min = 3.07 cm2
Armadura adoptada:
As' = 3.07 cm2
D= 8 mm
#= 6
As = 3.02 cm2
Espaciamiento:
S= 21.00 cm
Resumen:
738 /20

Comprobacion de resultados:

As Cype (798 c/20) = 3.52 cm2

9.88 cm2

=W :;‘b”d

3.07 cm2

Cumplejj

Cumplejj
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2. Refuerzo transversal por temperatura:

Ast = 3.07 cm2 A=
@ = 8 mm
#= 6
Ast = 3.02 cm2
Espaciamiento:
S= 20.00 cm
Resumen:

Woin*bxd

@8 c/20  (para cada 100 cm)

Comprobacion de armadura cortante:

fvd = 5.92 kg/em2  fvd =05 = /fed
Veu = 10087 kg V., =f*bw=d
Vceu (kg) > Vd(kg)
10087 > 3413  No necesita armadura transversal

3.5.6. Disefio de zapatas aisladas de H°A°.

En la carpeta de planos, el resumen de medicion.

Figura 3.24. Zapata aislada en analisis.

ZAPATA EN ANALISIS

*Fuente: Elaboracion propia obtenida del programa Cype.
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1. Predimensionamiento.
Norma: CBH-87

Materiales: Hormigon H21

Resistencia caracteristica del hormigon fck = 210 kg/cm?2

Coeficiente minoracion hormigon yc = 1.5

Resistencia del hormigon fcd = 140 kg/cm2

Peso especifico del H°A° YHPA® = 2400 kg/m3

Acero 5000

Resistencia caracteristica del acero fyk = 5000 kg/cm?2

Coeficiente minoracion acero Ys = 1.15

Resistencia del acero fyd = 4348 kg/lcm2

Arcilla dura

Capacidad admisible del suelo cadm= 3.32 kg/cm2
Gréfico:

*
A
My
'
X T Mx b
lbo
A
+—1 >
a0
Vy
v
< . >
Solicitaciones maximas de la zapata:
Columna: C12
C12 Maéaximas solicitacion

Hipotesis | N (Ton) Mx(Ton*mMy(Ton*m

Vx (Ton) | Vy (Ton)

CM+CV | 119.73 0.19 0.00

0.36 0.04
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Datos de la zapata

Esfuerzo normal N 119.73|Ton 119725.00|kg
Momento flector en direccién x Mx 0.19(Ton*m 18875.00|kg*cm
Momento flector en direccién y My 0.00{Ton*m 0.00|kg*cm
Esfuerzo cortante en direccion x VX 0.36|Ton 361.00|kg
Esfuerzo cortante en direccion y Vy 0.04(Ton 43.00|kg
Lado de la columna en direccion x a0 0.40|m 40.00{cm
Lado de la columna en direccion y bo 0.40[m 40.00|cm
Recubrimiento de la zapata r 0.05|m 5.00|cm

Figura 3.25. Esfuerzos en zapata aislada.

4
A
My
Y
Vx Mx N
> b
bo
A
A
“ 3"
Vy
A
a
N
r
Vx

*Fuente: Elaboracion propia.

Mayoramos el valor de la fuerza normal N, en un 5% por desconocer el valor del peso

propio de la zapata

N'= 125711 kg
A= 37864.83 cm2

N '=N+5%N =105*N

1,05 =N
A=—"——

adm
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a= 194.59 cm
b= 194.59 cm
omax = 3.16 kg/cm2
omax < cadm
3.16 < 3.32

Determinacion del canto Util:

fud = 7.25 kg/cm2
K= 5.46
Punzonamiento:
dl= 46.60 cm
Corte:
d2 = 33.84 cm

Se toma el mayor:
d= 46.60 cm

Dimensiones constructivas:
h= 50.00 cm
d= 45.00 cm

Correcciones:
Correccion de momentos:

Mox = 21025 kg*cm
Moy = 18050 kg*cm

Peso propio real:
Ppzap = 4800 kg

Correccion del normal:
N" = 124525 kg

a=b=VA

N' 6xM, 6xM,
gml:x = a % b‘

axb? a’xb

Cumplejj
foa = 05 *y/feq Y= 16
4= f,
K= Jod
¥f*Oaam

;iﬂu*bu_h a*b  (ap+by)

d, = -
1 4 2k—1 4

J
2(a —ay)

4+ k
2= 2(b — by)

4+k

f
W

h=d +r

Mox = *'”x 1 I‘;. xh
M,y =M, +V, xh

PPsapata = Y * Volumen

N"=N+PP
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2. Verificaiones.

Verificacion de esfuerzos:

N" 6xM,, 6%M,

= . max — + 7 2 = admisuslo
omax 3.14 kg/lcm2 Ty 37 a0 P Gadm )
omax < cadm*1.25 < 195
314 < 4.15 Cumplejj Omax = 1.25 - Oggm

Verificacion al vuelco:

momento — resistente _

Yo = " =15
momento — ruelco

N'"=za
ya= 690 > 1.5 Cumplejj Ya=5——7 =15
2% M,y
N"=b
yb = 592 > 1.5 Cumplejj ¥s = o =15
in p
Peso lleno ¢ ¢
il
Peso propio T 3
fundacicn Reaccion
Verificacion al deslizamiento:
Suelo: Arcilloso (arcilla + arena)
C= 30
Cd= 15 Cd =05*C
Ax=Cd
ysx = 1662 > 15 Cumpleji Yo =7, =15
A=Cd
sy = 13953 > 1.5 Cumpleji  Yeoy =3 = 15

3. Calculo de armadura a traccion.

N" = 124525 kg
Mox = 21025 kg*cm
Moy = 18050 kg*cm
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N" 6xM,, 6%M,,
Jm:ﬂ*b-l_ ax b2 alx b = admizuslo)

cl=| 311 - 0.02 - 0.01 = 3.08
c2= 311 - 0.02 + 0.01 = 3.11
c3=| 311 + 0.02 - 0.01 = 3.12
c4=| 311 + 0.02 + 0.01 = 3.14

Figura 3.26. Esfuerzos de zapata aislada sobre el terreno.

Gafica:

*Fuente: Elaboracion propia obtenida del programa Cype.
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Calculo de la armadura en direccion X:

i —ao

+0.15 =
5 ao

X = 86.00 cm x=

(64 — a3\
o'x = 3.13 kg/cm2 o'x =03 +| )

ar.r EXxT . ; X 2
Mx= 11606.36 Kg*cmicm M’y =———+ (o4 —0',) (E) *\3" x)

V'x = 0.50 kg/cm V'x =-
Esfuerzos de disefio:

Mxd = 2321272 kg*cm Mxd = M'x*b

Vxd = 100 kg Vxd = V'x*b

Determinaremos la cuamtia;

_ M,
= 0.0409 Ba = ¢ a2« f_,
w= 0.0426 w=pu=(1+pu)
Determinacion de armadura;
As=  12.35cm2 A, =webwedsled
yd
Determinacion de armadura minima;
Asmin = 22.50 cm2 Asmin = Winin * by, = d
wmin = 0.0025
Armadura seleccionada en X:
As = 22.50 cm2
Determinacién del nimero de barras:
@1 = 20 mm
#= 9 N° impar Asd1 = 28.27 cm?2
Determinacion del espaciamiento:
S= 23.75 cm S=(a2*n/(#-1)
Distribucion final:
@20 c/20
Comprobacion de resultados:
As Cype (9920 c/20) = 28.27 cm2 > 22.50 cm2 Cumplejj
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Calculo de la armadura en direccion Y:

_EJ—Em

y= 86.00 cm y= +0.15% bo
(g4 — a2y .
o'y= 3.13 kg/lcm2 agy=02+ [ ) =(b—y)
{’Tr}_ * _'L:': _T 2 ‘
M'y= 11603.99 Kgccm/cm M'; = > + (54 - 'i"’;.-:}* (E) . (_3 . }')
(Gmc.r - ':"_J'.'} xy
V'y = 0.58 kg/cm V'y = -

2

L

Esfuerzos de disefio:
Myd = 2320799 kg*cm Myd = M'y*a
Vyd = 117 kg Vyd = V'y*a

Determinaremos la cuamtia;

M,
ud = 0.0409 Ha = b,+d?*f.,
w = 0.0426 w=pu=(1+p)
Determinacion de armadura:
As = 12.35 cm A3=w-bw-d-ﬁ
f}'d
Determinacion de armadura minima:
Asmin = 22.50 cm Asmin = Wanin = by = d
wmin = 0.0025
Determinacién del nimero de barras:
@1' = 20 mm
#= 9 N° Impar As@1' = 28.27 cm2
Determinacion del espaciamiento:
S= 23.75 cm S=(b-2*n)/(#- 1)
Distribucion final:
@20 c/20
Comprobacion de resultados:
As Cype (9920 c/20) = 28.27 cm2 > 22.50 cm?2 Cumplejj

123



3.5.7. Sintesis de los resultados.

Resultados favorablemente coherentes, que demuestran el adecuado dimensionamiento de

cada elemento. No

incluye la escalera.

Tabla 3.3. Resumen de resultados.

RESULTADO DEL | RESULTADO DE
ELEMENTO ESTRUCTURAL UNIDAD PROGRAMA LA VERIFICACION
COMPUTARIZADO MANUAL
ARMADURA POSITIVA cm2 3.39 2.55
ARMADURA NEGATIVA (C17) cm2 6.28 5.53
VIGA (30x30 cm) ARMADURA NEGATIVA (C16) cm2 6.28 5.50
ARMADURA TRANSVERSAL (C17) cm2 4.52 4.18
ARMADURA TRANSVERSAL (C16) cm2 4.52 4.31
COLUMNA (40x40 cm) ARMADURA LONGITUDINAL cm2 16.08 12.80
ZAPATA ARMADURA EN X cm2 28.27 22.50
(200x200x50 cm) ARMADURA EN Y cm2 28.27 22.50
ARMADURA POSITIVA cm2 1.57 1.39
LOSA CASETONADA|ARMADURA DE REPARTO cm2 1.13 0.56
FLECHA MAXIMA mm 18.00 23.30
VIGUETAS FLECHA MAXIMA mm 9.50 10.00

*Fuente: Elaboracion propia.

Analisis de resultados de programa CYPE vs revisién manual.

La columna de revision manual corresponde a las solicitaciones para cada elemento, por

lo que los resultados del programa ya fueron corregidos manualmente. El analisis

corresponde a una comparacion entre lo exacto y lo constructivamente 6ptimo.

A continuacion, una comparativa porcentual de acero de refuerzo para cada elemento.

Vigas:

Armadura positiva, con una diferencia de 24,77% de area de acero, al no estar demasiado

solicitada, afiadir una barra de acero hace que se presente una diferencia notoria al escalar

entre combinaciones de didmetros para la armadura.

Armadura negativa 11,94% y 12,42%, diferencia pequefia gracias a una combinacion

optima entre diametros de 12 y 16 mm.

Armadura transversal 7,52% y 4,64%, diferencia pequefia gracias a una adecuada

separacién entre estribos.
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Columnas:

Armadura longitudinal 20,40%, este exceso de area de acero se debe a que se opto por
mantener el mismo didmetro de acero para los cuatro lados de la columna, se tomd en
consideracién que el armado esta en funcién a la armadura minima para la seccion y que
lo més adecuado es garantizar un buen comportamiento del elemento en las cuatro

direcciones.
Zapatas:

Armadura en X 20,41%, armadura en Y 20,41%, tal diferencia se debe a la necesidad de
armar la parrilla de tal forma que exista una barra al centro y a los costados de la columna
con la que conecta la zapata, disponiendo barras cada 20 cm y por cumplir el porcentaje

de area de acero minimo para la seccién se dispone de barras de 20 mm.

Losa casetonada:

Armadura positiva 11,46%, se trabajo con armadura constructiva, dos barras de 10 mm.
Armadura de reparto 50,44%, obedece a un espaciamiento de 25 cm entre barras.

Flecha maxima 22,75%, este valor nos indica que la estructura se deformara hasta un
77,25% de lo permitido.

Viguetas:
Flecha méxima 5,00%, nos indica que las viguetas se deforman al limite de lo permitido.
3.6. Planificacion y presupuesto de obras.

3.6.1. Especificaciones técnicas.

Para una adecuada ejecucion de la obra es fundamental el cumplimiento de las
especificaciones tecnicas; éstas referidas a los items propuestos, se detallan en el Anexo
6.

3.6.2. CoOmputos métricos.

En el Anexo 8. se detallan los computos métricos en funcion a los items basados en toda

la informacion y los planos, tanto arquitectonicos como estructurales.
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3.6.3. Precios unitarios.

Con relacion a los porcentajes de materiales, mano de obra, herramienta y equipo, asi
como impuestos; se detallan todos los precios unitarios en el Anexo 8. Tomando en cuenta
como heneficios sociales del 55% de la mano de obra, como herramientas menores el 5%
de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA. Como gastos generales 10% y
como utilidad 10%. Para los impuestos se tomé un valor de 14,94 % y un valor IT del
3,09%.

3.6.4. Presupuesto del proyecto.

Como resultado del anélisis de precios unitarios y computos métricos, se establecié como
presupuesto de la obra un monto de:

Primera Alternativa:

Laboratorio de Fitopatologia: Cuatrocientos Dieciocho Mil, Novecientos Ochenta y
Siete, 23/100 bolivianos.

Laboratorio de Produccidn in vitro: Trescientos Doce Mil, Quinientos Noventa, 39/100

bolivianos.
Segunda Alternativa.

Laboratorio de Biotecnologia Vegetal: Un Millon Cincuenta Mil, Novecientos

Diecisiete, 71/100 bolivianos.

Comparando en base a costo — beneficio, la mejor opcion es la construccion del laboratorio
de Biotecnologia Vegetal, puesto que su costo es de 42% mas, pero satisface todas las
necesidades académicas del Centro Experimental y ocupa una menor area que la primera

alternativa.
El presupuesto general se detalla en el Anexo 11.
3.6.5. Cronograma de ejecucion del proyecto.

La duracion de la obra es de 296 dias; durante este periodo se ejecutaran todos los items
del proyecto en tiempos especificos para cada actividad; los mismos que se muestran en
el Anexo 10.

126



CAPITULO IV: APORTE ACADEMICO - DISENO DE COLUMNAS DE H°A®
DE SECCIONES ‘T’, ‘L’ Y CRUZ ‘+’, SEGUN LA NORMA ACL.

4.1. Objetivo del aporte académico.

Este capitulo tiene como objetivo dimensionar de columnas de H°A®° de secciéon ‘T’, ‘L’
y en Cruz (+), como alternativa a las columnas cuadradas, con la finalidad de eliminar

aristas entre columna, viga y muro.
4.2. Marco teorico.
4.2.1. Introduccion.

Las columnas son elementos que en general se disefian para soportar esfuerzos axiales de
compresion, combinados con esfuerzos de flexion y de corte derivados de la flexion. El
comportamiento de las columnas y su modo de falla depende de la intensidad del esfuerzo
axial con respecto a los esfuerzos de flexién. La carga de compresion es producida por la
accion de las vigas de carga que se apoyan sobre las propias columnas, la carga vertical

proveniente de columnas superiores (pisos superiores) y la accion de viento y sismo.

Las columnas de concreto armado pueden tener diversas formas, algunas de las cuales se
muestran en la Figura 4.1. Estan reforzadas con barras de acero longitudinales y
transversales en forma de ligaduras cerradas (circulares, cuadradas, rectangulares,
hexagonales, etc), o construir una Unica pieza en forma de hélice continua o columna
zunchada. Se clasifican de acuerdo a la esbeltez (I/d) en columnas cortas y largas; siendo
| longitud libre no soportada de la columna y d dimension de la seccion en la direccion
bajo analisis. Se dice que una columna es corta cuando su carga Ultima, para componentes
y de sus dimensiones transversales. En una columna larga, sin embargo, la esbeltez
produce momentos adicionales que tienen influencia sobre el valor de la carga Gltima que

puede desarrollar la columna.
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Figura 4.1. Diferentes secciones transversales de columnas de concreto armado.

ligaduras ligaduras

=20 HE
I

0D
[f JE
»

Ligadura I ,

*Fuente: Concreto armado — columnas, UNEPFA — Venezuela.

Seecién

Seccién armadura

4.2.2. Andlisis de compatibilidad de deformaciones y diagramas de interaccion.

La figura 4.2a presenta un elemento cargado en direccién paralela a la de su eje mediante
una fuerza de compresion Pn y con una excentricidad e medida desde la linea central. La
distribucion de deformaciones unitarias en una seccion a-a cualquiera y para un estado de
falla inminente, se ilustra en la figura 4.2b. Si se supone que las secciones planas
permanecen planas, las deformaciones unitarias en el concreto varian linealmente con la
distancia desde el eje neutro, que se localiza a una distancia ¢ desde el lado méas cargado
del elemento. Con compatibilidad total en las deformaciones, las del acero en cualquier
sitio de la seccion son las mismas que las deformaciones del concreto adyacente; asi que,
si la deformacion ultima del concreto es Eu, la de las barras mas cercanas a la carga es
E’s, mientras que la de las barras a tension, en el lado mas alejado, es E. El acero a
compresion con un area A’s y el acero a tension con un area A, se localizan

respectivamente a distancias d’ y d medidas desde la cara en compresion.
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Los esfuerzos y fuerzas correspondientes son los de la figura 4.2c. Al igual que para
flexion simple, la distribucion real de esfuerzos a compresion en el concreto se remplaza
por una distribucion rectangular equivalente con un espesor a = S1c. Gran cantidad de
ensayos sobre columnas de varias formas demuestran que las resistencias Ultimas
calculadas con base en lo anterior coinciden satisfactoriamente con los resultados de
ensayos experimentales. El equilibrio entre fuerzas axiales internas y externas que se

presenta en la figura 4.2c, exige que:
P, =085fab + A f; - Af,

También, el momento de los esfuerzos y fuerzas internas con respecto a la linea central de

la seccidn debe ser igual y opuesto al momento de la fuerza externa Pn, de manera que

h a o B h
M, = Ppe = U.Bﬁﬂab(i - §)+ Alf (E —d’)'i" -’t;_ﬂ(ﬂ - E)
Estas son las dos ecuaciones basicas de equilibrio para elementos rectangulares sometidos

a compresion excéntrica.

Figura 4.2. Columna sometida a compresion excéntrica: (a) columna cargada; (b)
distribucion de deformaciones en la seccion a-a; (c) esfuerzos y fuerzas para la

resistencia Ultima nominal.

! i —
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*Fuente: Disefio de estructuras de concreto, Arthur H. Nilson.
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En las anteriores ecuaciones no se ha tenido en cuenta el hecho de que la presencia del
refuerzo a compresion, 4’s, desplaza una cantidad correspondiente de concreto de area
A’s. En caso necesario, particularmente para grandes cuantias de acero, esto puede tenerse
en cuenta en forma muy simple. En estas ecuaciones se incluye una fuerza de compresion
en el concreto no existente, igual a A4’s (0.85 fc’), que actla en el concreto desplazado al
nivel del acero a compresion. Esta fuerza en exceso puede eliminarse en las dos ecuaciones

multiplicando 4 ’s por f’s - 0.85 f’c en vez de hacerlo por f’s.

Para grandes excentricidades, la falla se inicia por la fluencia del acero a tension As. De
ahi que, para este caso, fs = fy. Cuando el concreto alcanza su deformacion unitaria ultima
Eu, es posible que el acero a compresion fluya o no; esto debe determinarse con base en
la compatibilidad de deformaciones. Para excentricidades pequefias, el concreto alcanzara
su deformacion limite Eu antes de que el acero a tension empiece a fluir, de hecho, las
barras en el lado de la columna mas alejado de la carga pueden estar en compresion y no
en tension. Para excentricidades pequefias, el analisis debe basarse también en la

compatibilidad de las deformaciones entre el acero y el concreto adyacente.

Para una excentricidad determinada a partir del analisis del portico (es decir, e = Mu/Pu),
es posible resolver las ecuaciones anteriores para la carga Pn y para el momento M, que
produciran la falla, de la siguiente manera: en ambas ecuaciones, f’s, fs ya pueden
expresarse en términos de una sola incdgnita c, o sea la distancia hasta el eje neutro. Esto
se hace con base en la geometria del diagrama de deformaciones, tomando Eu igual a
0.003 como es usual y utilizando la curva esfuerzo deformacién del refuerzo. El resultado
es que las dos ecuaciones contienen Unicamente dos incdgnitas, Pn y ¢, y pueden
resolverse para estos valores de manera simultanea. Sin embargo, hacer esto en la préctica
en forma algebraica resultaria demasiado complicado, en particular por la necesidad de

incorporar el limite de fy tanto en f’s como en fs.

Una mejor aproximacion, si se tienen en cuenta las bases para el disefio practico, consiste
en construir un diagrama de interaccion de resistencia que defina la carga y el momento
de falla para determinada columna en el intervalo completo de excentricidades desde cero
hasta el infinito. Para cualquier excentricidad, existe un solo par de valores de Pny M,

que produciran un estado inminente de falla.
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Este par de valores puede dibujarse como un punto en un grafico que relacione Pny M,
como en la figura 4.3. Una serie de célculos similares, cada uno correspondiente a una
excentricidad diferente, generara una curva que tiene la forma tipica que aparece en la
figura 4.3. En este diagrama, cualquier linea radial representa una excentricidad particular
e = M/P. Para esta excentricidad, al aumentar gradualmente la carga se definira una
trayectoria de carga como se ilustra, y cuando esta trayectoria de carga alcance la curva
limite se presentara la falla. Observe que el eje vertical corresponde ae = O, y Po es la
capacidad de la columna para carga concéntrica. El eje horizontal corresponde a un valor
infinito de e, es decir, flexiébn pura con una capacidad a momento de Mo. Las
excentricidades pequefias produciran falla regida por compresion del concreto, mientras

que las grandes llevaran a una falla iniciada por la fluencia del acero a tension.

Para una columna seleccionada en forma tentativa, el diagrama de interaccion puede
construirse mas facilmente si se escogen valores sucesivos de la distancia al eje neutro c,
desde el infinito (carga axial con excentricidad O) hasta un valor muy pequefio encontrado
por tanteos para obtener Pn = O (flexion pura). Para cada valor seleccionado de c, las
deformaciones y los esfuerzos en el acero y las fuerzas en el concreto pueden calcularse

facilmente como se explica a continuacion.

Para el acero a tension,

d—¢
E; = &y c
d-c
fs = €uEs -y =k
mientras que, para el acero a compresion,
. c—d'
g T ST,

—d'
j:;:qug‘: C{ Y i:fy

El blogue de esfuerzos del concreto tiene un espesor

a=f,cy =h
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Yy, en consecuencia, la resultante a compresion del concreto es
et
C = 085f  ab

La fuerza axial Pn y el momento Mn, correspondientes a la localizacion seleccionada del
eje neutro, se establece un solo punto en el diagrama de interaccion de resistencia. Estos
calculos se repiten para valores sucesivos de la distancia al eje neutro con el fin de
establecer la curva que define los limites en la resistencia, como en la figura 4.3. Los

calculos, de naturaleza repetitiva, se pueden programar facilmente en computador.
4.2.3. Falla balanceada.

Como se indicé anteriormente, la linea de falla del diagrama de interaccion se divide en
un intervalo de falla a compresion y en un intervalo de falla a tension. En este momento
es atil definir el modo de falla balanceada y su excentricidad correspondiente eb, con la
carga Pb y el momento Mb que acttian en combinacion para producir una falla, en la cual
el concreto alcanza su deformacion limite Eu, en el mismo instante en que el acero a
tension, en el lado alejado de la columna, logra su deformacion de fluencia. Este punto en
el diagrama de interaccion es el divisorio entre la falla a compresion (excentricidades

pequefas) y la falla a tensién (excentricidades grandes).

Los valores de Pb y Mb pueden calcularse con referencia a la figura 4.2. Para la falla
balanceada:

€y

c=cp=d——
b Vet ey

a = a, =,61cb

Puede observarse que, en contraste con el disefio de vigas, no es posible limitar el disefio
de columnas para que el resultado de una sobrecarga sea siempre una falla por fluencia
del acero en vez de una falla por aplastamiento del concreto. El tipo de falla de una
columna depende del valor de la excentricidad e, que se define a su vez por el anélisis de

cargas del edificio o de cualquier otra estructura.

Sin embargo, el punto de falla balanceada en el diagrama de interaccion es una referencia

muy util en relacion con las disposiciones de seguridad.
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Es importante observar en la figura 4.3 que, para la region de falla a compresion, en cuanto
mayor sea la carga axial Pn, menor serd el momento M, que la seccion es capaz de resistir
antes de la falla. Sin embargo, en la region de falla a tension es valido lo contrario: cuanto
mayor sea la carga axial, mayor sera la capacidad simultdnea a momento. Esto puede
interpretarse facilmente. En la region de falla a compresion, la falla ocurre por una sobre
deformacion del concreto; a mayor deformacion a compresién del concreto causada por
la sola carga axial, menor margen de deformacion adicional disponible para la compresion

adicional ocasionada por la flexion.

Figura 4.3. Diagrama de interaccion para la resistencia nominal de una columna

sometida a flexion y carga axial combinadas.

Fﬂ
& Intervalo de tallas
o a comprasion
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*Fuente: Disefio de estructuras de concreto, Arthur H. Nilson.

Por otro lado, en la region de falla a tension, la fluencia del acero inicia la falla. Si el
elemento se carga a flexion simple hasta el punto en el cual se inicia la fluencia del acero
a tension, y si se adiciona una carga axial en ese momento, los esfuerzos de compresion
en el acero producidos por esta carga se superpondran a los esfuerzos previstos de tension.
Esto reduce el esfuerzo total en el acero hasta un valor menor que su resistencia a la
fluencia. En consecuencia, se puede resistir anora un momento adicional con tal magnitud
que la combinacion de los esfuerzos en el acero generados por la carga axial y por el

momento aumentado, alcance de nuevo la resistencia a la fluencia.

La forma caracteristica del diagrama de interaccion de una columna como la de la figura

4.3, tiene importantes implicaciones en el disefio. En la region de falla a tension, una
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reduccion de las cargas axiales puede producir la falla para determinado momento.
Cuando se realice el estudio de un portico, el disefiador debe analizar todas las posibles
combinaciones de carga, que incluye la que produzca la minima carga axial simultanea
con determinado momento. Para calcular la capacidad de una columna sometida a un

momento, se debe utilizar Gnicamente la compresion que estara presente con certeza.
4.2.4. Refuerzo distribuido.

Para columnas sometidas a grandes momentos flectores, es mas econémico concentrar
todo, o la mayor parte del acero, a lo largo de las caras exteriores paralelas al eje de flexion.
De otra parte, para excentricidades pequefias en las cuales la compresion axial prevalece
y cuando se necesita una seccion transversal pequefia, a menudo es ventajoso colocar el
acero distribuido uniformemente alrededor del perimetro. En este caso, debe prestarse
especial atencidn a las barras intermedias, es decir, a aquellas que no estan colocadas a lo
largo de las dos caras sometidas a los mayores esfuerzos, esto debido a que cuando se
alcanza la carga ultima, los esfuerzos para las barras intermedias son en general inferiores
al valor de fluencia, aun cuando las barras a lo largo de una o de las dos caras externas
pueden estar en fluencia. Esta situacion puede examinarse como una simple y obvia
extension del andlisis previo basado en la compatibilidad de deformaciones. Al igual que
antes, puede construirse un diagrama de interaccion de resistencia. La seleccién
consecutiva de valores para la distancia al eje neutro resulta en un conjunto de pares de

valores de P, y M,, cada uno correspondiente a una excentricidad particular en la carga.
4.2.5. Disposiciones de seguridad del codigo ACI.

Para columnas, al igual que para todos los demas elementos disefiados de acuerdo con el
Cadigo ACI, se establecen méargenes de seguridad apropiados mediante la aplicacion de
factores de sobrecarga a las cargas de servicio y de coeficientes de reduccidn de resistencia
a las resistencias ultimas nominales. Asi que, para columnas, @Pn > Puy @Mn > M, son
los criterios basicos de seguridad. Para elementos sometidos a compresion axial o a

compresion mas flexion, el Codigo ACI establece coeficientes de reduccidn basicos:

g = 070 para columnas con flejes
@ = 075 para columnas reforzadas con espiral
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La diferencia entre estos dos valores refleja la seguridad adicional debida a la mayor
tenacidad de las columnas reforzadas con espiral.

Existen varias razones que explican por qué los valores de @ para columnas son
considerablemente inferiores con respecto a aquéllos para flexion o cortante (0.90 y 0.85,

respectivamente).

Una de ellas es que la resistencia de elementos a flexion subreforzados no se afecta en
forma significativa por las variaciones de la resistencia del concreto, puesto que ésta
depende esencialmente de la resistencia a la fluencia del acero, mientras que la resistencia
de los elementos cargados en forma axial depende en gran medida de la resistencia a la
compresion del concreto. Puesto que la resistencia del concreto determinada mediante el
ensayo de cilindros en las condiciones de la obra estda mucho menos controlada que la
resistencia a la fluencia del acero producido en acerias, para el concreto debe permitirse
una mayor deficiencia ocasional en la resistencia. Esto es particularmente evidente para
columnas en las cuales el concreto, al ser vaciado desde la parte superior y al penetrar en
la formaleta larga y en la angosta, tiene mayor tendencia a sufrir segregacion que en las
vigas vaciadas horizontalmente. Mé&s aln, con frecuencia se ubican conductos eléctricos
y otras instalaciones en las columnas de edificios, lo cual reduce su seccion transversal
efectiva, en algunos casos en magnitud desconocida para el disefiador, aunque se trata de
una préctica deficiente y restringida por el Cédigo ACI. Por altimo, las consecuencias de
la falla de una columna, por ejemplo, en un piso inferior, seran mas catastroficas que la

falla de una viga sencilla de un sistema de piso en el mismo edificio.

Ademas de los coeficientes bésicos @ para columnas reforzadas con flejes o en espiral
mencionados, el Codigo ACI incluye disposiciones especiales para los intervalos de

excentricidades muy altas y muy bajas.

En el intervalo de falla a tension con excentricidades desde eb hasta el infinito (flexion
pura), la tension controla tanto mas cuanto menor sea la fuerza axial. Finalmente, cuando
la fuerza axial es cero, el elemento se convierte en una viga corriente sometida a flexion
pura. ElI Codigo ACI establece que las vigas deben disefiarse de manera que estén
subreforzadas; en este caso controla la tension y @ = 0.90. Se deduce entonces que debe

haber una transicion desde los valores de @ de 0.70 6 0.75 para columnas, cuando controla
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la compresién, hasta valores de @ = 0.90 para vigas sin carga axial, cuando controla la
tension. EI Codigo ACI 9.3.2 establece entonces, que el valor de @ puede incrementarse
de modo lineal hasta 0.90 a medida que @Pn disminuye desde 0.10 f’c Ag 0 @Pb, el que
sea menor, hasta cero. El valor de 0.10 /"c Ag es una aproximacion que evita el calculo de

@Pb que, por lo general, es un poco mayor.

En el otro extremo, para columnas con excentricidades calculadas muy pequefias o nulas,
el Codigo ACI reconoce que los desalineamientos accidentales en la construccion y otros
factores no previsibles pueden producir excentricidades reales superiores a estos pequefios

valores de disefio.

También, la resistencia del concreto bajo cargas axiales altas y sostenidas puede ser un
poco menor que la resistencia del cilindro a corto plazo. Por consiguiente,
independientemente de la magnitud de la excentricidad calculada, el Cédigo ACI 10.3.5
limita la maxima resistencia de disefio a 0.80 @Po para columnas con flejes (con @ =
0.70) y a 0.85 @Po para columnas reforzadas con espiral (con @ = 0.75). Aqui Po es la

resistencia nominal de una columna cargada axialmente con excentricidad nula.
Los efectos de las disposiciones de seguridad del Cédigo ACI se presentan en la figura 4.

La curva continua marcada con "resistencia nominal” es la misma de la figura 3 y
representa la capacidad real de carga, tan precisa como es posible predecirla. La curva
suave que aparece parcialmente punteada, luego continua y después punteada de nuevo,
representa la resistencia de disefio basica obtenida mediante la reduccién de las
resistencias nominales Pny M, para cada excentricidad, por @ = 0.70 para columnas con
flejes y @ = 0.75 para columnas reforzadas con espiral. El punto de corte horizontal en
a®Po representa la carga de disefio maxima estipulada por el Cédigo ACI para pequefias
excentricidades, es decir, para cargas axiales grandes, como se analiz6 anteriormente. En
el otro extremo, para excentricidades grandes, es decir, pequefias cargas axiales, el Codigo
ACI permite una transicion lineal de @ desde 0.70 6 0.75, aplicable a partir del menor
valor entre @Pb 0 0.10 f’c As, hasta 0.90 en P = O. Esta transicion se indica mediante la

linea continua en el extremo inferior derecho de la curva de resistencias de disefio.
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4.2.6. Ayudas de disefio.

El disefio de columnas cargadas excentricamente, de acuerdo con el método de analisis
por compatibilidad de deformaciones ya descrito, requiere la seleccion de una columna de
prueba. La columna de prueba se investiga entonces para determinar si es adecuada para
resistir cualquier combinacion de Pu y M,, que pueda actuar sobre ella en caso de
sobrecarga en la estructura, es decir, para observar si Pu 'y M, resultantes del andlisis de
la estructura, caen dentro de la regidn limitada por la curva marcada como "resistencia de
disefio del ACI", al dibujarlos en el diagrama de interaccion de resistencias, como en la
figura 4. Asimismo, un disefio econdmico exige que la combinacién de Pu y M, que
controla esté muy cerca de la curva limite. Si no se cumplen estas condiciones, se debe

seleccionar una nueva columna de prueba.

Aunque es posible desarrollar un programa de computador muy simple, basado en el
analisis de compatibilidad de deformaciones, para calcular puntos en la curva de
resistencia de disefio e incluso dibujar esta curva para cualquier columna de prueba, en la
practica se utilizan ayudas de disefio como las que estan disponibles en manuales y
volimenes especiales publicados por el American Concrete Institute y por el Concrete
Reinforcing Steel Institute. Estos comprenden los casos practicos mas frecuentes como
columnas rectangulares o cuadradas reforzadas en forma simétrica y columnas circulares

reforzadas con espiral.

Figura 4.4. Disposiciones de seguridad del Codigo ACI superpuestas en el diagrama

sobre la interaccion de resistencia de una columna.

Flejes: #=0.70; = =0.80
Espirales: ¢ =0.75; = =0.85

Resistencia nominal
*Fo / Resistencia de disefio del ACI

i Pﬂ

'i“':iu T My
0.90M,

*Fuente: Disefio de estructuras de concreto, Arthur H. Nilson.
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Las graficas consisten en curvas de interaccion de resistencia del tipo mostrado en la figura
4 y marcadas con "resistencia de disefio del ACI", es decir, que ya tienen incorporadas las
disposiciones de seguridad del Cdédigo. Sin embargo, en lugar de dibujar @Pn vs. ®Mn se
utilizan parametros correspondientes para hacer que las graficas sean aplicables a casos
mas generales, esto es, la carga se dibuja como @Pn/Ag mientras que el momento se
expresa como (@Pn/Ag)(e/h). Se dibujan varios grupos de curvas para diferentes valores
de pg = Ast/Ag; éstas se usan, en la mayor parte de los casos, en conjunto con un grupo de

lineas radiales que representan diferentes relaciones de excentricidad e/h.

Gréficas como las mencionadas permiten el disefio directo de columnas cargadas
excéntricamente para el intervalo corriente de resistencias y de variables geométricas.
Estas pueden utilizarse en cualquiera de las dos maneras que se explican a continuacion.

Para una carga mayorada Pu y una excentricidad equivalente e = Mu/Pu dadas:

1. (a) Seleccionar unas dimensiones tentativas para la seccion transversal b y h (referencia

figura 3).

(b) Calcular la relacion y basada en los requisitos de recubrimiento hasta el centroide de

las barras y seleccionar la grafica correspondiente para el disefio de columnas.
(c) Calcular Pu/Ag y Mu/Agh, donde Ag = bh.

(d) A partir de la grafica y para los valores encontrados en (c), leer la cuantia de acero pg

que se requiere.

(e) Calcular el area total de acero A, = pgbh.

2. (a) Seleccionar la cuantia de acero pg.

(b) Escoger un valor tentativo para h 'y calcularel hyy.

(c) De la gréfica correspondiente, leer Pu/Ag y calcular el area requerida Ag.

(d) Calcular b = Ag/h.

(e) Revisar el valor tentativo de h si se requiere obtener una seccion bien proporcionada.

(f) Calcular el area total de acero Ast = pgbh.
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4.3. Aplicacion en el Disefio Estructural Ampliacion del Centro Experimental
Chocloca.

4.3.1. Alcance del aporte.

Se analizaran dos situaciones al momento de aplicar el cambio de seccion en las columnas

como alternativa a las necesidades arquitectonicas de disefio.
Anélisis de elementos individuales:

Disefar columnas en seccion T, L y Cruz tomandolas como elementos individuales, ya
sea columna en esquina, lateral o interior, para la planta mas solicitada y en esta, para los
elementos mas solicitados. Siendo estas, la planta baja y en ella las columnas C1 (esquina),
C10 (lateral) y C12 (interior).

Andlisis de elementos en interaccion:

Disefar columnas en seccion T, L y Cruz tomandolas como elementos dependientes, ya
sea columna en esquina, lateral o interior, para la columna mas solicitada, C12 (interior),
variando la seccion para cada una de las plantas exceptuando la ultima, puesto que no

requiere.

En el presente estudio se aboca al analisis y disefio de columnas sin tomar en cuenta las
fundaciones, pero se tomara como condicidnate de disefio, el perimetro de columna en

contacto con los &bacos de la losa casetonada.

Todos los célculos se desarrollan en el ANEXO 12. Aporte Académico.
4.4. Analisis de resultados.

Sabiendo que:

La seccion requerida para resistir las solicitaciones en el elemento mas esforzado
(columna interior) es de 40*40 cm (1600 cm2 en contacto con el abaco de la losa) y area
de acero igual a 16,08 cm2. Y para las columnas perimetrales es de 30*30 cm (900 cm2

en contacto con el abaco de la losa) y area de acero igual a 6,79 cm2.

139



Para que el elemento estructural trabaje correctamente, se necesita secciones minimas,
condicionadas por las separaciones de las barras al momento del armado, el ancho del

muro, el area de columna en contacto con el dbaco de la losa.

Como resultado tenemos que todas las secciones cumplen las solicitaciones, a

continuacion, se presenta una tabla comparativa.
Andlisis de elementos individuales:

Tabla 4.1. Tabla comparativa de elementos estructurales individualizados.

Seccion Tipo Seccion referencia % execente
Seccién |Area H® = 1764 |cm2 | Seccién |Area H° = 1600 |cm2 10,25
encruz [Area Acero =| 24,12 [cm2 |cuadrada|Area Acero =| 16,04 |cm2 50,37
Seccién |Area H° = 900 |cm2 Seccién [Area H° = 900 |cm2 0,00
enT |Area Acero=| 11,30 |cm2 |cuadrada|Area Acero=| 6,79 [cm2 66,42
Seccion [Area H® = 900 |cm2 | Seccion |Area H° = 900 |cm2 0,00
enL |Area Acero=| 9,04 [cm2 |cuadrada|Area Acero=| 6,79 |cm2 33,14

*Fuente: Elaboracién propia.
Comparativa seccion cruz vs seccion cuadrada.

La seccion en Cruz ‘+’ cumple las solicitaciones, pero supone un gasto de material en un
porcentaje considerable. Siendo 10,25% de exceso de hormigdn y 50,37% de exceso en
acero de construccién. Tal diferencia de area de acero esta dada por las condiciones de:
cantidad de varillas necesarias para el armado y por el empleo de una norma que trabaja

con un porcentaje minimo de area de acero del 1% para columnas.
Comparativa seccion T vs seccidon cuadrada.

La seccion T cumple las solicitaciones y el area de seccion en contacto con el dbaco de la
losa, el &rea de acero tiene un 33,14% de exceso. Tal diferencia de &rea de acero est4 dada
por las condiciones de: cantidad de varillas necesarias para el armado y por el empleo de

una norma que trabaja con un porcentaje minimo de area de acero del 1% para columnas.
Comparativa seccion L vs seccion cuadrada.

La seccion L cumple las solicitaciones y el area de seccidn en contacto con el dbaco de la

losa, el area de acero tiene un 66,42% de exceso. Tal diferencia de area de acero esta dada
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por las condiciones de: cantidad de varillas necesarias para el armado y por el empleo de

una norma que trabaja con un porcentaje minimo de area de acero del 1% para columnas.
Analisis de elementos en interaccion:

Tabla 4.2. Tabla comparativa de elementos estructurales en interaccion.

Seccion Tipo Seccion referencia % execente
Seccién [Area H® = 1764 |cm2 | Seccién |Area H° = 1600 |cm2 10,25
en cruz [Area Acero =| 24,12 [cm2 |cuadrada|Area Acero =| 16,08 [cm2 50,00
Seccién |Area H° = 1404 [cm2 Seccién [Area H° = 1600 |cm2 -12,25
enT |Area Acero=| 20,10 |cm2 |cuadrada|Area Acero=| 16,08 [cm2 25,00
Seccioén [Area H® = 1044 |cm2 | Seccién |Area H° = 1600 |cm2 -34,75
enL |Area Acero =| 16,08 [cm2 |cuadrada|Area Acero =| 16,08 |cm2 0,00

*Fuente: Elaboracion propia.
Comparativa seccion cruz vs seccion cuadrada.

La seccion en Cruz ‘+’ cumple las solicitaciones, pero supone un gasto de material en un
porcentaje considerable. Siendo 10,25% de exceso de hormigon y 50,00% de exceso en
acero de construccién. Tal diferencia de area de acero estd dada por las condiciones de:
cantidad de varillas necesarias para el armado y por el empleo de una norma que trabaja

con un porcentaje minimo de area de acero del 1% para columnas.
Comparativa seccion T vs seccion cuadrada.

Por facilidad constructiva y convencionalidad, en el disefio estructural, no se variaron las

secciones de las columnas entre plantas, por lo que la columna C12 es de 40*40 cm.

La seccion T cumple las solicitaciones y el area de seccion en contacto con el dbaco de la
losa (1250 cm2), el porcentaje negativo no afecta porque se debe a la continuidad de la
seccion de la columna para otro valor solicitacion, con un cambio de seccion se optimiza
el uso del hormigon, el area de acero tiene un 25,00% de exceso. Tal diferencia de area de
acero esta dada por las condiciones de: cantidad de varillas necesarias para el armado y
por el empleo de una norma que trabaja con un porcentaje minimo de area de acero del

1% para columnas.
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Comparativa seccion L vs seccion cuadrada.

Por facilidad constructiva y convencionalidad, en el disefio estructural, no se variaron las

secciones de las columnas entre plantas, por lo que la columna C12 es de 40*40 cm.

La seccion L cumple las solicitaciones y el area de seccion en contacto con el abaco de la
losa (900 cm2), el porcentaje negativo no afecta porque se debe a la continuidad de la
seccion de la columna para otro valor solicitacion, con un cambio de seccion se optimiza

el uso del hormigdn, el area de acero tiene un 0,00% de exceso.
4.5. Conclusiones (Aporte Académico).

El disefio estructural es de un laboratorio, esti condicionado por su funcionalidad y no por
su apariencia, se pueden cambiar las secciones de las columnas perimetrales, pero al
analizar las interiores se complica por las divisiones de los ambientes con los que cuenta,

debido a que no obedecen a secciones en T, L y Cruz, como alternativa de disefio.

No es recomendable implementar estas secciones en el presente proyecto debido a que las
solicitaciones no son lo suficientemente demandantes, los elementos trabajan cerca al
porcentaje de acero minimo. La mejor alternativa es trabajar con columna de seccién

cuadrada.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.
CONCLUSIONES.

Debido a que las propuestas (disefio arquitectonico de dos laboratorios independientes)
facilitadas por la FCAF de la UAJMS, no son factibles, por el reducido espacio destinado
a la construccion, se propone un disefio alternativo que satisface a todas las necesidades
académicas de un laboratorio de Biotecnologia Vegetal, citando a continuacion las

conclusiones de dicho disefio estructural.

- Se cumplio el principal objetivo, el de disefiar y calcular la estructura del
Laboratorio de Biotecnologia Vegetal que forma parte de la ampliacion de la
infraestructura del CECH.

- El estudio topografico realizado da cuenta que se trata de un area relativamente
plana, donde el emplazamiento de la estructura se encuentra sobre una misma cota,
lo que facilita el emplazamiento de la estructura. El area de emplazamiento es de
423.36 m2.

- Enel estudio de suelos realizado en el sitio del emplazamiento ademas del trabajo
en el laboratorio realizado por la Universidad Auténoma Juan Misael Saracho, se
obtuvo una capacidad portante del suelo de 3,32 Kg/cm2 a una profundidad de
2.65 metros, ademas se pudo identificar un suelo de arcilla dura, lo que permite
fundar un mismo tipo de zapatas (aisladas) a una misma profundidad.

- EIl disefio de la losa casetonada logré cubrir un amplio ambiente y presentar
pequefias deformaciones en comparacion con una losa de viguetas. El disefio de
esta losa cumple los requerimientos de la norma CBH-87. Siendo la losa
Casetonada la mejor alternativa técnica para cubrir luces mayores a 5 m y de
solicitaciones considerables.

- Debido a que se consideré la tabiqueria como carga distribuida por m2, esta puede
estar dispuesta en el orden que necesite el cliente.

- El costo de la obra alcanza los Un Millon Cincuenta Mil, Novecientos Diecisiete,
71/100 Bs.

- Segun el plan de obra, la ejecucion de la obra bruta llevara un tiempo de 296 dias.
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RECOMENDACIONES.

- Se recomienda uniformizar el tamafio de los elementos estructurales para mayor
facilidad constructiva.

- Se recomienda volver a realizar los estudios necesarios al terreno antes de la
construccion y verificar si los resultados son coherentes.

- La losa de la azotea fue disefiada para que cumpla la funcién de cubierta por lo
que no se debe tomar como alternativa el cambio de uso.

- Cumplir las especificaciones técnicas para evitar contratiempos en la etapa
constructiva, siguiendo la normativa CBH-87.
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