CAPITULO |

1. ANTECEDENTES
1.1. Problema

El problema fundamental es la falta de infraestructura para el ambito de la educacién
ya que, en la actualidad, la ciudad de Tarija ha tenido un crecimiento acelerado de su
poblacidn, al igual que el aumento de nifios y jovenes que asisten a colegios para
adquirir el derecho a la educacion. Tal es el caso del barrio Santa FE y barrios
colindantes, no cuenta con una unidad educativa, es por ello que los estudiantes deben
asistir a colegios que se encuentran lejanos a la zona, ademas que no tienen las aulas

suficientes que brinden comodidad a los mismos.

Otro de los problemas es la falta de comodidad ya que se tiene que recorrer una
distancia considerable los nifios y jovenes para asistir al colegio y tambien la
inseguridad que se presenta durante el trayecto, por otro lado, se ve la necesidad de
implementar un proyecto en beneficio de la educacion para la poblacion en edad

escolar.

1.1.1. Planteamiento del problema

El colegio Oscar Zamora es una de las unidades educativas mas cercanas al barrio Santa
Fe y barrios colindantes, asisten en su gran mayoria nifios y jovenes por lo que el
colegio tiene un nimero determinado nimero de estudiantes y esto hace que se haga
dificil al momento poder inscribir en dicha unidad educativa, por lo que se tiene en la

obligacion de buscar otras unidades educativas.

Tambien a la hora de asistir a otras unidades educativas se les hace dificil asistir ya que
tienen recorrer largas distancias y lidiar con el congestionamiento vehicular y buscan

medios para poder trasladarse a dicha unidad educativa.

De mantenerse la situacion actual, los estudiantes de la zona que no cuentan con los

recursos suficientes para asistir a colegios lejanos.



Por lo se plantea como solucion la construccion de un colegio, que pueda brindar

educacion a nifios y jovenes del barrio Santa Fe y barrios colindantes.

1.1.2. Formulacion
Haciendo un analisis a los diferentes problemas que se mencionaron anteriormente, se

formularon a las siguientes alternativas de solucion:

v" Ampliacion de aulas en colegios de otras zonas.
v" Provisién de buses de manera que los estudiantes asistan a colegios de zonas
lejanas.

v’ Construir una nueva infraestructura (Colegio Técnico)

Realizando un analisis a las diferentes alternativas se optd por la construccion de una

nueva infraestructura denominado “Colegio Técnico Humanistico Santa fe”

Lo cual se realizara el calculo estructural del Colegio Técnico Humanistico Santa Fe.

1.1.3. Sistematizacion
Para realizar el disefio estructural del “Colegio Técnico Humanistico Santa Fe”, se
analizaron los siguientes planteamientos estructurales:
» Estructura de Cimentacion con zapatas aisladas de H°A°.
» Estructura de sustentacion: una estructura porticada de H°A®.
» Estructura de sustentacion para separacion de niveles con losa alivianada.
>

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

1.2. Objetivos

1.2.1. General

Realizar el Disefio Estructural del “Colegio Técnico Humanistico Santa Fe” de la
Ciudad de Tarija aplicando los criterios y lineamientos establecidos por la norma
Boliviana CBH-87.

1.2.2. Especificos
» Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento de la infraestructura

del colegio para identificar los desniveles del terreno.



» Realizar la verificacion de los resultados del estudio de suelos, la capacidad
portante del suelo el cual se va a realizar la construccion y fundacion de la
estructura.

» Emplear la Norma Boliviana CBH-87 dentro de software de calculo estructural
y la optimizacion de disefio, adema de verificar los elementos estructurales mas
solicitados de acuerdo a la idealizacion de la estructura.

» Realizar los computos métricos, precios unitarios y presupuesto general del
colegio técnico para determinar el costo de la obra gruesa (estructura de
sustentacion) sin contemplar obra fina ni instalaciones.

» Elaborar un plan de ejecucion de la obra y el cronograma de trabajo de proyecto

y estimar el tiempo de ejecucién del mismo.

1.3. Justificacion

Las razones por las cuales se plantea el Proyecto de Ingenieria Civil son las siguientes:

1.3.1. Académica

El desarrollo del siguiente “Proyecto de Grado™ tiene como fin cumplir con los
requisitos para el proceso de titulacion, para ello se debera estar en condicion de disefar
y emprender un proyecto de investigacién, aplicando los conocimientos académicos
adquiridos con las materias cursadas y los elementos conceptuales y técnicos obtenidos

con el estudio, acerca del disefio de estructuras desarrollando el criterio apropiado.

1.3.2. Técnica
A medida que pasa el tiempo, las metodologias de construccién avanzan de manera
muy significativa, es por ello que se hace indispensable el uso de las normas, métodos

de analisis y herramientas computacionales actualizadas.

v Se usara el programa CYPECAD para el disefio y calculo de estructuras de
Hormigon Armado, verificando sus resultados con el célculo manual,
realizando la respectiva verificacion de los resultados para garantizar la
estabilidad de la estructura, asimismo creando planillas auxiliares que faciliten

la realizacion de los célculos.



v" El disefio estructural manual para las cimentaciones, columnas, vigas, gradas y
losas se realizaran bajo la norma CBH-87.

v Se hara uso de las normas vigentes que proporcionan estudios detallados sobre
los materiales que intervienen en la construccion, de modo que brindan mayor
informacion sobre sus caracteristicas, lo cual permite efectuar un calculo mas
preciso y exacto.

v En el estudio de suelos se realizara bajo las normas (S.U.C.S), como tambien
por la (A.A.S.H.T.O).

1.3.3. Social

El disefio estructural del proyecto serd entregado al Presidente de barrio Santa Fe, el
cual posteriormente el cual junto a los barrios colindantes tendré la posibilidad de
realizar gestiones para llevarlo a cabo. EI mismo sera de gran beneficio a las personas
del barrio Santa Fe, distrito 7 en la Ciudad de Tarija, ya que estd ubicado en una zona
lejana al centro de la ciudad, satisfaciendo las necesidades en el tema de educacion
técnica y humanistica, brindando ambientes cbmodos y adecuados a los estudiantes que

habitan en la zona.

El colegio permitira el acceso a la educacion de la nifiez y juventud para la formacion

de personas con aptitudes intelectuales.

El colegio contara con aulas tanto para primaria como secundaria, tambien con aulas

técnicas, laboratorios, porteria, cancha, salas,

1.4. Marco de Referencia

1.4.1. Espacial

El presente proyecto es elaborado en base a una necesidad actual, que lleva al Disefio
Estructural del Colegio Técnico Humanistico que estara ubicado en el barrio Santa Fe,

distrito 7, provincia Cercado; del departamento de Tarija.

La provincia Cercado esta ubicada el centro-oeste del departamento, limita al noroeste
con Méndez, al este con Burdet O'Connor, al sur con Arce y al suroeste con Avilés. Su

capital es Tarija, que también lo es de todo el departamento.


https://es.wikipedia.org/wiki/Provincia_Eustaquio_M%C3%A9ndez
https://es.wikipedia.org/w/index.php?title=Burdet_O%27Connor&action=edit&redlink=1
https://es.wikipedia.org/wiki/Arce
https://es.wikipedia.org/w/index.php?title=Avilez&action=edit&redlink=1
https://es.wikipedia.org/wiki/Tarija

Figura N° 1.1 Mapa de la Provincia Cercado

Fuente: Internet (www.educa.com.bo)

Figura N° 1.2 Imagen Satelital del emplazamiento del Proyecto en el Barrio

Santa Fe

Fuente: Google Earth


http://www.educa.com.bo/

1.4.2. Informacion socioecondémica relativa al proyecto

Poblacion:

La poblacion de la Ciudad de Tarija, de acuerdo al censo del Instituto Nacional de
Estadisticas, es de 205.375 habitantes de los cuales 179.561 son habitantes del &rea

urbana y 25.814 habitantes del &rea rural, como se indica en el cuadro adjunto.

Tabla N° 1.1 Habitantes en la ciudad de Tarija, Censo 2012

Provincia y Municipio Total Urbana Rural
Cercado 205.375 | 179.561 25.814
Tarija 205.375 179.561 25.814

Fuente: Instituto Nacional de Estadisticas

La ciudad de Tarija se divide en distritos. Asi la zona beneficiada con este proyecto es
el Barrio Santa Fe, ademas de zonas cercanas; ésta se encuentra dentro del distrito 7
que de acuerdo al censo tiene una poblacién de 1412 personas, de las cuales 518

habitantes son mayores de 18 afios de edad, tal como se detalla en el cuadro siguiente:

Tabla N° 1.2 Habitantes Distrito 7 de la Ciudad de Tarija, Censo 2012

Distrito 7 Personas | Personas mayores de 18 afios
Campesino 626 416
12 de Octubre 1654 1072
3 de Mayo 3350 2051
4 de Julio 1965 1344
19 de Marzo 188 103
20 de Enero 449 255
101 familias 887 532
Defensores del Chaco 3271 2187
IV Centenario 2746 1870
Las Pascuas 1240 754
Los Chapacos 1834 1188
Maria de los Angeles 343 211
Santa Fe y otros 1412 518
Total 19965 12501

Fuente: Instituto Nacional de Estadisticas



Extension:

El area verde del barrio Santa Fe esta ubicado sobre una via de segundo orden, con una
superficie aproximada de 16488 m?, de los cuales solo se intervendran un porcentaje
del sitio dejando el resto de espacio para esparcimiento, una futura ampliacion modular

u otro propdésito futuro.

1.4.3. Servicios béasicos existentes

Los servicios basicos son de vital importancia. Los servicios con que debe contar la
poblacion son el agua potable, energia eléctrica, salud, educacién y otros. Sin embargo,
no todos los barrios son atendidos por el gobierno municipal, debido a muchos factores
tales como la falta de recursos financieros, descuido de las autoridades, entre otros. En
este apartado el area de influencia del proyecto cuenta con los servicios anteriormente

citados.

v" Servicios de Agua Potable
v Servicios de Electricidad

v Telefoniay servicio de Internet.

1.4.4. Temporal

El disefio final del proyecto a llevarse a cabo tiene estimado una vida Util de 30 afios
como minimo. Estd disefiado para una proyecciéon futura, tomando en cuenta el
crecimiento poblacional; ademas de garantizar una estructura estable de acuerdo a los

materiales que se emplearan para su ejecucion.

1.5. Alcance
El proyecto contempla el “Disefio Estructural del Colegio Técnico Humanistico Santa
Fe” en la ciudad de Tarija, en el cual se desarrolla lo siguiente:

- Estudio de suelos.

- Topografia.

- ldealizacién de estructura.

- Célculos estructurales.

- Verificacion de sus elementos.



Al tratarse de un disefio estructural, el contenido del informe final contempla:

Antecedentes.

Marco tedrico.

Ingenieria del proyecto.

Aporte académico.

Conclusiones y recomendaciones.
Bibliografia.

Anexos (planos estructurales).

Cabe aclarar que dentro de las restricciones se tiene las siguientes:

No se disefia redes de servicio (agua potable, red eléctrica y alcantarillado).

En consecuencia, el presupuesto no contempla estos items.

1.5.1 Aporte Académico

Se realizard el disefio de la losa reticular segun la Norma Boliviana CBH-87 y la

comparacién econdémica y técnica entre la losa alivianada vs losa reticular.



CAPITULO II

2. MARCO TEORICO

2.1. Levantamiento Topografico

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

haya hecho el ser humano.

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

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

Trabajo de campo. - Antes de realizarlo se debe analizar el objetivo del trabajo, y en
funcidn de distintas consideraciones tomar una decisién, seleccionando el método del
levantamiento, el instrumental mas adecuado, etc. La realizacion de las mediciones y
el registro de los datos en forma comprensible, rutinaria y estandarizada constituyen el
trabajo de campo. El trabajo de campo, ademas de la clésica libreta de campo con
apuntes manuales y croquis, actualmente se ve sustituida por un colector de datos

digital.

Trabajo de gabinete. - Comprende la elaboracion de calculos con base en los datos
registrados en la libreta de campo 0 mas modernamente en la colectora digital externa
0 en el microprocesador interno del instrumento. En efecto, los datos registrados en la
libreta de campo, son procesados en hojas de célculo, como Excel, para obtener
coordenadas totales de los puntos relevados. También incluye la representacion grafica
de los datos para obtener un plano, un gréfico, o para transferir los datos a un formato
digital y procesar la informacion en un sistema CAD (Disefio Asistido por
Computadora). (Medina, 2019)



2.2. Estudio de Suelos

Las propiedades geotécnicas del suelo, como la distribucién del tamafio del grano, la
plasticidad, la compresibilidad y la resistencia por cortante, pueden ser determinadas
mediante apropiadas pruebas de laboratorio. Recientemente, se ha puesto énfasis en la
determinacién in situ de las propiedades de resistencia y deformacion del suelo, debido
a que asi se evita la perturbacidn de las muestras durante la exploracion de campo. (M.

Das, Fundamento de Ingenieria de Cimentaciones, 2007)

En el sentido general de la ingenieria, “suelo” se define como el agregado no
cementado de granos minerales y materia organica descompuesta (particulas sélidas)
junto con el liquido y gas que ocupan los espacios vacios entre las particulas sélidas.
El suelo se usa como material de construccion en diversos proyectos de ingenieria civil
y sirve para soportar las cimentaciones estructurales. Por esto, se deben estudiar las
propiedades del suelo, tales como origen, distribucion granulométrica, capacidad para
drenar agua, compresibilidad, resistencia cortante, capacidad de carga, y otras mas. (M.
Das, Fundamentos de Ingenieria Geotecnica, 2007)

Dichas propiedades se traducen en:

» Distribucién Granulomeétrica
» Limites de Atterberg
» Clasificacién de los suelos (segin A A.S.H.T.O.y S.U.C.S))

» Esfuerzos permisibles en la masa del suelo

Distribucion Granulométrica

En cualquier masa de suelo, los tamarios de los granos varian considerablemente. Para
clasificar apropiadamente un suelo se debe conocer su distribucion granulométrica. La
distribucién granulométrica de suelos de grano grueso es generalmente determinada
mediante andlisis granulométrico por mallas. Para suelo de grano fino, la distribucion
granulométrica puede obtenerse por medio del andlisis granulométrico con el

hidrometro.
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Anélisis Granulométrico Por Mallas

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

determinado. Este porcentaje es generalmente denominado el “porcentaje que pasa’.

El Cuadro siguiente contiene una lista de los nimeros de mallas més usadas en Estados
Unidos y que se utilizan en nuestro medio y el correspondiente tamafio de sus aberturas;
estas mallas se emplean comunmente para el analisis de suelos con fines de

clasificacion.

Tabla N° 2. 1 Tamarios de Tamices U.S. Estandar

Tamiz N° Abertura (mm)
4 4.750
6 3.350
8 2.360

10 2.000
16 1.180
20 0.850
30 0.600
40 0.425
50 0.300
60 0.250
80 0.180
100 0.150
140 0.106
170 0.088
200 0.075
270 0.053

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.
El porcentaje que pasa por cada malla, determinado por un analisis granulométrico por
mallas, se grafica sobre papel semilogaritmico. Note que el didmetro del grano D se
grafica sobre la escala logaritmica y el porcentaje que pasa se grafica sobre la escala

aritmética.
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Figura N° 2.1 Granulometria de un suelo de grano Grueso obtenida por

un analisis granulométrico por mallas
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das .

Dos parametros se determinan de las curvas granulométricas de suelos de grano grueso:
(1) el Coeficiente de Uniformidad (Cu) y (2) el coeficiente de Graduacion, o
Coeficiente de Curvatura (Cz), estos factores son:

_ Deo

C. =
“ Dy

2
D30

C, = —>"2
z Dgo * D1

Donde D10, D30 y Deo Son los didmetros correspondientes al porcentaje que pasa, 10, 30
y 60 %, respectivamente. (M. Das, Principio de Ingenieria de Cimentaciones , 2001)

Limites de Tamafios para Suelos:
Independientemente del origen del suelo, los tamafios de las particulas, que conforman

un suelo, varian en un amplio rango. Los suelos en general son llamados grava, arena,

12



Limo o arcilla, dependiendo del tamafio predominante de las particulas. Para describir
los suelos por el tamafio de sus particulas, varias organizaciones desarrollaron limites
de tamafio de suelo separado.

Las gravas son fragmentos de rocas ocasionalmente con particulas de cuarzo,
feldespato y otros minerales.

Las particulas de arena estan formadas principalmente de cuarzo y feldespatos, aunque
también estan presentes, a veces, otros granos minerales.

Los limos son fracciones microscopicas de suelo que consisten en granos muy finos de
cuarzo y algunas particulas en forma de escamas (hojuelas) que son fragmentos de
minerales micaceos.

Las arcillas son principalmente particulas sub-microscopicas en forma de escamas de
mica, minerales arcillosos y otros minerales. El cuadro 2.2 Muestra que las particulas
de suelo mas pequefias que 0.002 mm son clasificadas como arcilla. Sin embargo, las
arcillas por naturaleza son cohesivas y pueden convertirse en un filamento cuando estan
himedas. Esta propiedad es causada por la presencia de minerales de arcilla tales como
la caolinita y el feldespato que puede estar presente en un suelo en particulas de tamafio
tan pequefio como los minerales de arcilla. Pero esas no tienen la propiedad de cohesion
de los minerales arcillosos. Por tanto, se denominan particulas de tamafio arcilla y no
particulas arcillosas.

El Cuadro 2.2 presenta los limites de tamafio recomendados en el sistema de la
American Association of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) y el
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos Unified Soil Classification System
(Corps of Engineers, Department of the Army y Bureau of Reclamation). (M. Das,

Principio de Ingenieria de Cimentaciones , 2001)
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Tabla N° 2.2 Limites de Tamafio de Suelos Separados

Sistema de Clasificacion Tamaiio del Grano (mm)

Grava: 75 mm a 4.75 mm
Unificado Arena: 4.75 mm a 0.075 mm
Limo y Arcilla (finos): <0.075 mm

Grava: 75 mma 2 mm
AASHTO Arena: 2 mm a 0.05 mm
Limo: 0.05 mm a 0.02 mm
Arcilla: <0.002 mm

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

Limites de Atterberg:

A principios de 1900, un cientifico sueco, Albert Mauritz Atterberg, desarrollé un
método para describir la consistencia de los suelos de grano fino con contenidos
variables de agua. A muy bajo contenido de agua, el suelo se comporta mas como un
solido fragil. Cuando el contenido de agua es muy alto, el suelo y el agua fluyen como
un liquido. (M. Das, Fundamentos de Ingenieria Geotecnica, 2007)

Cuando un suelo arcilloso se mezcla con una cantidad excesiva de agua, éste puede
fluir como un semiliquido. Si el suelo es secado gradualmente, se comportara como un
material plastico, semisélido o sélido, dependiendo de su contenido de agua. El
contenido de agua, en porcentaje, en el que la transicién de estado solido a semisdlido
tiene lugar, se define como el Limite de Contraccion (LC). El contenido de agua en el
punto de transicidn de estado semisolido a plastico es el Limite Plastico (LP), y de
estado plastico a liquido es el Limite Liquido (LL). Estos limites se conocen también

como Limites de Atterberg.
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Figura N° 2.2 Definicién de los Limites de Atterberg
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.

e El limite liquido de un suelo es determinado por medio de la copa de
Casagrande (Designaciéon de prueba D -4318 de la ASTM) y se define como el
contenido de agua con el cual se cierra una ranura de % pulgada (12.7 mm)
mediante 25 golpes.

o El limite plastico se define como el contenido de agua con el cual el suelo se
agrieta al formarse un rollito de 1/8 pulgada (3.18 mm) de didmetro
(Designacion de prueba D -4318 de la ASTM).

e El limite de contraccion se define como el contenido de agua con el cual el
suelo no sufre ningun cambio adicional de volumen con la perdida de agua
(Designacion de prueba D -427 de la ASTM).

El indice de plasticidad (PI) es la diferencia entre el limite liquido y el limite pléstico
de un suelo, o:
IP= LL- LP
(M. Das, Principio de Ingenieria de Cimentaciones , 2001)
Sistema de Clasificacion de Suelos:
Los suelos con propiedades similares se clasifican en grupos y subgrupos basados en

su comportamiento ingenieril. Los sistemas de clasificacion proporcionan un lenguaje
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Comun para expresar en forma concisa las caracteristicas generales de los suelos, que
son infinitamente variadas sin una descripcion detallada.

Los dos sistemas principales de clasificacion actualmente en uso son: (1) El Sistema
AASHTO (American Association of State Highway and Transportation Officials) y (2)
el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (Unified Soil Classification System).
El sistema de clasificacion AASHTO se usa principalmente para la clasificacion de las
capas de carreteras. No se usa en la construccién de cimentaciones. (M. Das, Principio

de Ingenieria de Cimentaciones , 2001)

2.2.1. Ensayo de Penetracion Estandar (SPT)

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

distintas profundidades.

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

definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Consiste en contar el numero de golpes necesarios para que se introduzca a una
determinada profundidad una cuchara (cilindrica y hueca) muy robusta (didmetro
exterior de 51 milimetros e interior de 35 milimetros, lo que supone una relacién de
areas superior a 100), que permite tomar una muestra, naturalmente alterada, en su
interior. El peso de la masa esta normalizado, asi como la altura de caida libre, siendo

de 63'5 kilopondios y 76 centimetros respectivamente.

Una vez que en la perforacion del sondeo se ha alcanzado la profundidad a la que se ha
de realizar la prueba, sin avanzar la entubacion y limpio el fondo del sondeo, se
desciende la toma muestras SPT unido al varillaje hasta apoyarlo suavemente en el

fondo. Realizada esta operacion, se eleva repetidamente la masa con una frecuencia
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Constante, dejandola caer libremente sobre una sufridera que se coloca en la zona

superior del varillaje.

Los resultados de las pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la
resistencia a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.
(Torrijo Echarri & Franchi Vaca, 2020)

Presion admisible:

Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcion de N; incluso
han dibujado los dbacos que dan directamente la presion admisible con un coeficiente
de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios cohesivos, tras
numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la consistencia de
las arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en Laboratorio sobre una
muestra inalterada. (Villalaz, 2005)

A continuacion, la tabla precisa estas relaciones:

Tabla 2.1 Relacion de Resistencia para las Arcillas

Consistencia de la Resistencia a Compresion
N Arcilla Simple kg/cm2
2 Muy Blanda 0,25
2 -4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 05-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura >4

Fuente: Mecanica de suelos y Cimentaciones “Crespo Villalaz” Pag. 175

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:
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Tabla 2.2 Relacion de Resistencia para las Arenas

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

Fuente: Mecdnica de suelos y Cimentaciones “Crespo Villalaz” Pag. 175
Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla 2.1 o Tabla 2.2%. Segun el tipo de suelo al que corresponda, se

obtiene la capacidad portante del suelo de fundacién.

Figura N° 2.3 Capacidad portante para arcillas y mezclas de suelo.
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Fuente: Laboratorio de Mecanica de suelos U.A.J.M.S
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2.3. Disefio Arguitecténico

El disefio arquitectonico tiene como fin un objetivo, satisfacer las demandas por
espacios habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnologico. Presenta soluciones
técnicas, constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener
en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la organizacién, el entorno
fisico y la construccion. La responsabilidad de la Arquitectura corresponde a un

arquitecto competente. El disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.

Mediante el disefio arquitectonico se planifica lo que sera finalmente el edificio
construido con todos los detalles, imagen de estetica, sus sistemas estructurales y todos

los demaés sistemas que componen la obra.

El disefio arquitectdnico debe ser apropiado al emplear la tecnologia en los sistemas
estructurales, buscar la eficiencia y la productividad, permitir la accesibilidad a todos

los segmentos sociales. (Plazola, 1992)

2.4. ldealizacion de las estructuras

Para un calculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una
estructura, es necesario representar la estructura de una manera sencilla de analisis. Asi,
los componentes estructurales tienen ancho y espesor. Ademas, las fuerzas
concentradas rara vez actlan en un punto aislado; generalmente se distribuyen sobre
areas pequefas. Sin embargo, si estas caracteristicas se consideran con detalle, el
analisis de una estructura sera muy dificil o imposible de realizar.

El proceso de reemplazar una estructura real por una simple susceptible de analisis se
Ilama idealizacion estructural. A menudo, las lineas localizadas a lo largo de las lineas
centrales de las componentes representan a los componentes estructurales. El croquis

de una estructura idealizada de esta manera se llama diagrama de lineas.

Si bien el uso de diagramas de lineas simples para el andlisis de estructuras no

conducira a un andlisis perfecto, los resultados suelen ser aceptables. Sin embargo, a
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Veces el analista podra tener dudas acerca de qué diagrama de lineas o qué modelo

exacto usar para el analisis de una estructura particular. (Payco Amaya, 2002)

Analisis y Disefio Estructural:

La aplicacion de cargas a una estructura hace que la estructura se deforme. Debido a la
deformacion, se originan diferentes fuerzas en los componentes que constituyen la
estructura. En este sentido, se denomina analisis estructural al calculo de la magnitud
de estas fuerzas, asi como de las deformaciones que la causaron, lo cual es un tema

muy importante para la sociedad.

El disefio estructural incluye la disposicion y el dimensionamiento de las estructuras y
de sus partes, de manera que soporten en forma satisfactoria las cargas a las cuales
puedan estar sujetas. En particular, el disefio estructural implica lo siguiente: la
disposicion general del sistema estructural; el estudio de los posibles tipos o formas
estructurales que representen soluciones factibles; la consideracién de las condiciones
de carga; el analisis y el disefio estructural preliminares de las soluciones posibles; la
seleccidn de una solucién y el andlisis y el disefio estructural final de la estructura. El

disefio estructural también incluye la preparacion de planos.

De acuerdo a lo descrito anteriormente, se realiza un andlisis de las estructuras que

contempla el proyecto, como sigue a continuacion:

- Sustentacion de la edificacion: La estructura de sustentacion de la edificacion
esta constituida por varios pérticos, estan compuestos de columnas de seccion
cuadrada, rectangular o circular, las vigas (planta baja y alta) de seccion
rectangular y losas seran de losa alivianada y casetonada.

- Fundaciones: Las fundaciones o cimentaciones de una estructura estan en
funcién, principalmente, del tipo de suelo de fundacién, ya que se apoyan sobre
ella; de tal manera que el suelo y los materiales que lo constituyen tengan una
capacidad suficiente para soportarlas sin sufrir deformaciones excesivas,
dependiendo de la interaccién del suelo y la cimentacién, la caracteristica de

ésta cambiara en cuanto a su tipo, forma, tamafio y costo. (Baldera, 2018)
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Fuerzas Estructurales:

Las cargas aplicadas son las cargas conocidas que actian sobre una estructura. Ellas
pueden ser las resultantes del peso propio de la estructura, de las cargas ambientales,
etc. Las reacciones son las fuerzas que los soportes ejercen sobre una estructura. Ellas
se consideran como parte de las fuerzas externas aplicadas y estan en equilibrio con las

otras cargas externas sobre la estructura. (Baldera, 2018)

2.5. Normas de Diserfio de los elementos estructurales

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

Construcciones de Estructuras:

CBH: 1987 Norma boliviana del hormigén armado. Por Decreto Supremo N° 17684
de 7 de octubre de 1980, se crea la Comision Permanente del Hormigdn Armado, que
se encarga de redactar la CBH-87, con los avances cientificos y tecnoldgicos en el
campo del hormigon, haciendo uso de las recomendaciones de los sectores interesados
en este tipo de obras y de los Grupos de Trabajo que se han creado para este fin. (CBH
87, 1987)

Estudio de Suelos para su clasificacion:
Se adopta la clasificacion de la AASTHO (American Association of State Highway

and Transportation Officials) que fue desarrollado en 1929.

2.6. Método de Disefio

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

frente a tal estado limite.

En consecuencia, el proceso de céalculo a emplear, segin la norma, para este proyecto

en los elementos estructurales, consiste en:
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» Obtencidn del efecto Sq de las acciones exteriores, relativo al estado limite en
estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

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

» El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacién:
Rd = Sd
(EHE 08, 2008)

2.6.1. Hormigones

Las caracteristicas de calidad exigidas al hormigén se detallaran en el Pliego de
Especificaciones Teécnicas, siendo necesario, en todos los casos, indicar los datos
relativos a su resistencia a compresion, a su consistencia y al tamafio maximo del arido.
(CBH 87, 1987)

Propiedades del Hormigén
Resistencia: Los hormigones se tipifican de acuerdo a su resistencia a compresion a

los 28 dias, en probetas cilindricas normales (ver Tabla 5 ANEXO 1).

Consistencia: La consistencia del hormigon sera la necesaria para que, con los
métodos de puesta en obra y compactacion previstos, el hormigon pueda rodear las
armaduras en forma continua y rellenar completamente los encofrados sin que se
produzcan coqueras.

Las distintas consistencias y los valores limites de los asentamientos correspondientes,

medidos en el cono de Abram de acuerdo con el método del ensayo son los siguientes:
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Tabla N° 2.3 Asentamientos Admisibles

Consistencia | Asentamiento en cm | Tolerancia en cm
Seca 0-2 0
Plastica 3-5 +-1
Blanda 6-9 +-1
Fluida 10-15 +-2

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

2.6.2. Aceros
Generalidades

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

e Barras lisas.
e Barras corrugadas.

e Mallas electro soldadas.

Por lo que, se debe considerar las caracteristicas geométricas, mecanicas, ductilidad y

adherencia de las armaduras como asi su aptitud al soldeo. (CBH 87, 1987, pag. 23)
Caracteristicas Geométricas

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

serie de didmetros nominales, expresados en mm (ver Tabla 1 de ANEXO 1).
Caracteristicas mecénicas

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

caracteristica mecanica de limite de fluencia de 5000 kg/cm?.

Adherencia entre Hormigén y Acero
La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: el de asegurar el anclaje de las
barras y el de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la

armadura principal, como consecuencia de las variaciones de su tensién longitudinal.
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Armaduras
Anclaje

Los anclajes extremos de las barras se hacen por gancho, patilla, prolongacion recta o
cualquier otro procedimiento, garantizado por la experiencia y que sea capaz de
asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon, sin peligro para éste. (Jimenez
Montoya, 2000)

Figura N° 2.4 Formas de Anclajes
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Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (14 Ed.)
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Figura N° 2.5 Longitud de Anclaje en centimetros
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Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (14°Ed.)

Tabla N° 2.4 Longitudes de anclaje para barras corrugadas aisladas, valores de

los coeficientes m

Hormigon Acero 8400 Sy 8 400 SD Acero B 500 Sy B 500 5D
f
NT{,,, m m m m m m m m
| u 2 | 1 14 3 27 1 19
25 1 7 8 12 15 2 " 15
K1) \:1 4 i 1—0' 13 8 8 13 B
35 K 13 7 9 12 7 ) 12
0 - 2 o “ 1 & 8 1
L5) 7 5 10 5 7 10
0 0 5 0 4 10

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (14°Ed.)

Empalmes

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

empalmadas no rebase 0,1 mm. (Jimenez Montoya, 2000)
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Adherencia

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

cada una de perimetro u, tiene que cumplirse la limitacion.

d
7, = —— <71
® " 0.9d.nu bd

Siendo:
Tod= Resistencia de célculo para adherencia. (Jimenez Montoya, 2000)
Distancia entre Barras

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

continuacion:

¢ Dos centimetros
e EIl didmetro de la barra mas gruesa

e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

Distancia a los Paramentos: El objetivo del recubrimiento es proteger las armaduras
tanto de la corrosién como de la accién del fuego, por ello es fundamental la buena
compacidad del hormigon del recubrimiento, méas ain que su espesor. Las diferentes
normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes que se

recomiendan a continuacion:

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

méaximo del arido.

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras
es de cinco centimetros. Si es necesario disponer de un mayor recubrimiento, y salvo
casos especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en

medio del espesor del recubrimiento para sujetar el hormigon del mismo.
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El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1,5cm. (CBH 87,

1987)

Tabla N° 2.5 Recubrimientos Minimos

Elementos Recubrimiento (cm)
Para vigas y pilares en el interior de edificios 15
Para vigas y pilares al aire libre 2
Para piezas en contacto con el suelo 3
Para un hormigon en un medio fuertemente agresivo 4

Fuente: Formulario de Hormigén Armado, del “Ing. Mostajo Victor”.

Doblado de las Armaduras

El doblado de la armadura debe comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las

piezas de hormigon armado las barras deben doblarse con radios mas amplios de los

utilizados en dicho ensayo, para no provocar una perjudicial concentracion de tensiones

en el hormigon de la zona del codo. En este sentido, conviene advertir que las

tracciones transversales que tienden a desgarrar el hormigon suelen ser més peligrosas

que las compresiones originadas directamente por el codo.

Las operaciones de doblado deben efectuarse en frio y a velocidad moderada.

(Jimenez Montoya, 2000)

Tabla N° 2.6 Diametro minimo de doblado de barras

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (14 Ed.)
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2.6.3. Coeficientes de Seguridad
En los métodos de célculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a
través de coeficientes: minoracion (de la resistencia del hormigon y de la resistencia de

acero) y otros de ponderacién de las cargas y acciones en general.

Estados limites tltimos

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

limites Gltimos son los siguientes:

Tabla N° 2.7 Estados limites ultimos — Coeficientes de minoracion de la

resistencia de los materiales

Material Coeficiente béasico Nivel de control Correccion
Reducido + 0,05
Acero V. =115 Normal 0
Intenso - 0,06
Reducido (1) +0,20
Hormigon v, =1.50 Normal 0
Intenso (2) -0,10

Fuente: Norma Boliviana CBH — 87, Hormigén Armado

Hipdtesis de Carga

Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite tratado se consideraran las
dos hipétesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso,
resulte mas desfavorable. En cada hipotesis deberd tenerse en cuenta solamente

aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS | Yrg-G + ¥rq-Q
HIPOTESIS 11 0,90(yf4.G + ¥54-Q) + 0,90.y74. W
HIPOTESIS 11 0,80(¥;4.G + ¥74-Q) + W + Fyy

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

caracter de permanencia.
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Q: Valor caracteristico de las cargas variables de explotacion, de granizo, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.
(CBH 87, 1987)

2.7. Disefio de Elementos Estructurales

2.7.1. Disefio de Losa Alivianada
Este tipo de losa trabaja con viguetas de hormigdn pretensado y estan unidas

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

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

son aislantes térmicos y acusticos (Figura N° 2.6).
Dentro de las ventajas que el uso de viguetas T pretensadas ofrece son:

» Lavigueta T de hormigdn pretensado es el elemento mas conocido y aprobado
para todo tipo de losas. Es un producto de fabricacion industrial con calidad
garantizada y con caracteristicas siempre uniformes que reemplaza a las
viguetas de fabricacion artesanal de hormigén armado comun.

Mayor resistencia, calidad y seguridad.

Permite salvar grandes luces a un bajo costo.

Aligeramiento y, por tanto, reduccién del peso de la estructura.

Reduccion de materiales y mano de obra.

vV V V V V

De facil colocacion y manejo.

» Asesoramiento gratuito de las empresas que venden este producto.
Las caracteristicas técnicas para la losa son:

» Resistencia del hormigén de 350 kg/cm2.
Tension de rotura de la trenza de acero 18.000kg/cm2
Plastoformo de 50 cm x 15 cm x 100 cm.

Separacién entre viguetas ¢ = 0.50 m.

YV V VYV VY

Canto de la bovedilla b=20 cm.
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» Espesor de la capa de compresién a =5 cm.

> Incremento del ancho del nervio 3 cm.

(Concretec, 2018)

Figura N° 2.6 Geometria de losa alivianada

CMPLINENTO O

Fuente: Concretec Ficha técnica - Viguetas Pretensadas

Distribuciéon de Presiones

Para el disefio se puede decir que las cargas acttan en forma uniformemente distribuida
sobre la totalidad del panel, como una carga tipica por m2 de losa, la cual se utiliza para

todos los paneles y en todos los pisos que contengan seccidn de losa tipica.

Si se presentaran cargas concentradas grandes, éstas requieren apoyos adicionales y

deben ser consideradas por aparte de la carga distribuida. (EHE 08, 2008)

Carga de la losa alivianada sobre la viga
a) Carga muerta “CM”

Para cuantificar el peso de la losa, es necesario establecer los siguientes datos, algunos

se pueden obtener del proveedor:

» Altura de vigueta.

» Altura de la carpeta de compresion.
» Peso especifico del HPA®.

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

Longitud de vigueta.

YV V V V V

Peso del aislante térmico.

b) Carga viva en la losa alivianada “CV”

La carga viva sera la correspondiente de acuerdo a los requerimientos de la obra y se

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

Finalmente, la carga sobre la viga de apoyo es:

Long.Vigueta

Carga = qiotar 2

No se realizara el disefio de la vigueta pretensada, porque en el medio existen viguetas
fabricadas vy, el proveedor sera el encargado del dimensionamiento en funcién del tipo

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

Control de deflexiones
Para poder cumplir con las deflexiones en los forjados, se tomaré los valores de los
espesores minimos para losas recomendados por la norma CBH-87 como referencia,
estos son los siguientes:
» 5.cm; si no existen cargas concentradas; por ejemplo, placas para cubiertas no
accesibles.
» 7 .cm; si las acciones preponderantes son distribuidas o estaticas.
» 10 cm; si una parte moderada de las acciones es concentrada y dinamica; por
ejemplo, placas accesibles a vehiculos de turismo.
» 12 cm; si una parte importante de las acciones es concentrada y dinamica; por
ejemplo, placas accesibles a vehiculos pesados.

» 15 cm; placas sobre apoyos puntuales.
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Pero en el punto 9.5.4.3. de la norma CBH-87 también se recomienda los siguientes
espesores de las losas en funcion a la luz “1”. (relaciones canto/luz):

e Placas macizas, con abacos h = 1/35

e Placas macizas sin dbacos h =1/32

e Placas aligeradas h = 1/28
Segun la norma espafola EHE 2008, en vigas y losas de edificacidn, no serd necesario
la comprobacién de flechas cuando la relacion luz/canto atil del elemento estudiado

sea igual o inferior al valor indicado en la tabla siguiente:

Tabla N° 2.8 Relaciones L/d en vigas y losas de hormigdn armado sometidos a

flexion simple

SISTEMA ESTRUCTURAL K Elemensos fuertementa Elemenios
Armados, o=15% déblimente

Ly Armados o=0,5%

Viga simplemente apoyada 1,00 14 | 20
Losa uni o bidrecconal simplements
apoyada
Viga continua’ en un exdremo 1,30 18 2

Losa unidireccional continua™® en un solo
lado

Viga contnua’ en ambos extremos 150 2 30
Losa unidreccional o bidrecconal
continua'?
Recuadros extenores y de esquina en osas 115 16 23

sin vigas sobre apoyos aislados

Recuadros imenares en iosas sin wgas 120 17 24
sobre apoyos asslados

Voladizo 0,40 6 8

Fuente: Norma Espafiola EHE-2008, Hormigdn Armado
Armadura minima
Segun la norma CBH-87 se recomienda la armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son
gobernantes hasta hormigones con f,q=300 kg/cm2 dado que después para la armadura

minima gobierna la ecuacion (falla fragil).

En la tabla 2.9, se indican los valores de las cuantias geométricas minimas de
armaduras, que deben disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en
funcion del tipo de acero utilizado.
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Tabla N° 2.9 Cuantias geométricas minimas, referidas a la seccion total de

hormigon, en tanto por mil

Elemento | Posicién | AH 215 L | AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares (™) 8 6 5 4
Losa () 2 18 15 14
Vigas () 5 3,3 2.8 2.3
Horizontal 2,5 2 1,6 1,4
Muros(™™**) ™ Vertical 15 1.2 0,9 0,8

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigon Armado
Comprobacion a Esfuerzo Cortante

Es necesario comprobar el esfuerzo cortante, ya que el estado limite de agotamiento
por esfuerzo cortante puede alcanzarse ya sea por agotarse la resistencia a compresion

oblicua del alma o por agotarse su resistencia a traccion oblicua.
El célculo del hormigdn a esfuerzo cortante:
Vd < Veu = 0.50 * \/fed * bw * d

Donde:
Vd: Cortante que solicita actuante de calculo.
Vcu: Cortante que resiste el hormigon.
Para el analisis a esfuerzo cortante hay los siguientes casos:

- Caso1(Vd<Vcu)

Para este caso solo se dispondré de armadura minima y segun la norma CBH-87 en el

punto 8.2.3.3, se recomienda la siguiente expresion para cuantia minima:

fcd
fyd

ASpin = 0.02 x bw * s *

- Caso2(Vcu<Vd<Vou)
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Como en este caso se necesita armadura transversal, antes se verificara que el cortante
de diseno “Vd” sea menor que el cortante que produce la falla de agotamiento por
compresion oblicua “Vou”.

Vou = 0.30 * fcd * bw x d

Donde la armadura para este caso se determinara segin la norma, que es:

Vsu s
090 xd * fyd

n* Avmin =

y
fcd
fyd

n* Avpin = 0.02 % bw * s *

n= El numero de piernas de los estribos
Vsu=Vd-Vcu

Despejando la separacion de estas dos ecuaciones se tiene:

n*Av*0.90 xd * fyd
Vsu

s <

y

n*Av x fyd
s <
0.02 x bw * fcd

Maxima separacion de estribos segin norma CBH-87.
Haciendo cumplir el punto 8.2.3. se tiene:
s<30cm
s <0.85d
s < 3bw

Si el esfuerzo cortante donde se esta disefiando es mayor al esfuerzo cortante de la biela

de comprensidn, lo mas recomendado es cambiar la seccion. (CBH 87, 1987)
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2.7.2. Disefio de Vigas

Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y
que, por lo general, estan solicitadas principalmente a esfuerzos de flexion. Recibe las
cargas de las losas transmitiéndolas a las columnas y/o muros. Solamente se analizara
las secciones rectangulares de hormigén armado, ya que el proyecto esta disefiado con
vigas rectangulares. (EHE 08, 2008)

Andlisis estructural
El andlisis estructural puede realizarse mediante el uso de algun software de calculo
(CYPE Ingenieros Software para Arquitectura, Ingenieria y Construccion) como en

este caso.

La finalidad es determinar los valores de solicitaciones en las secciones criticas
comunes (centro de tramos y apoyos) para dimensionarlas y en secciones especiales

cuya verificacion sea importante.

Disefio de armadura por flexién

» Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys

Md = VSM

» Se debera estimar el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:
— Md
Ha = d% fog
Donde:
bw = Ancho de la viga
d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura

fcd = Resistencia de disefio del hormigon.

» Se calculara el valor AL Oue se obtiene de la tabla 2.11:

Si: g, = 144 NO Necesitaarmaduraa compresion
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Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte
los esfuerzos de traccion. Por lo que, se debera seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:;

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

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

A = w.bw.d.fc—d

fyd
Donde:
w = Cuantia mecénica de la armadura
fyd = Resistencia de calculo del acero

As =Area de la armadura a traccion.

3) Estimar la armadura minima y el valor de “Wmin” se obtiene de la tabla 2.9.

ASpmin = Wpin * bw * d
La ecuacion que se muestra, sélo es para secciones rectangulares
4) Adoptar la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

» Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.

Si = Uym < Hq necesita armadura a compresiéon

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza
necesita armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de

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

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

— Pa—Hdiim
Ws2 = 1-.

Ws2 = Wiim + Wy
Donde:
Wiim = Este valor se obtiene de la tabla 2.10.
Ws1 = Cuantia mecénica para la armadura a traccion.
W;2 = Cuantia mecénica para la armadura a compresion
| = Relacién entre el recubrimiento y el canto (il
r = Recubrimiento geométrico

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

_ Wer by d feq
ot fyd
A _WSZ'bW'd'de
s2 — fd
y

Donde:

Aq= Area de la armadura a traccion.

As>= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de la tabla 2.9.

ASpmin = Whin -bw .d

4) Adoptar la mayor (Asi-As2) armadura de los dos valores anteriormente

mencionados?. (Jimenez Montoya, 2000)
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Tabla N° 2.10 Valores Limites

fy (kp/cm?) | 2200 | 2400 | 4000 | 4200 | 4600 | 5000

fyd (kp/cm?) | 1910 | 2090 | 3480 | 3650 | 4000 | 4350

€ lim 0.793 | 0.779 | 3.48 | 0.668 | 0.648 | 0.628
plim 0.366 | 0.362 | 0.679 | 0.332 | 0.326 | 0.319
W lim 0.546 | 0.536 | 0.467 | 0.46 | 0.446 | 0.432

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14 ed.).

Tabla N° 2.11 Tabla Universal para flexion simple o compuesta

g M W (W/Fyd).10°
00891 |0.03 |0.0310
0.1042 |0.04 |0.0415
0.1181 |0.05 |0.0522
01312 |0.06 |0.0630
0.1438 |0.07 |0.0739
0.1561 |0.08  |0.0849
0.1667 |0.0886 |0.0945
0.1684 |0.09 | 0.0960
01810 |0.10 | 0.1074 2
01937 |0.11  |0.1189
02066 |0.12  |0.1306
02198 |0.13  |0.1426
02330 |0.14 |0.1546
02466 |0.15  |0.1669
02590 |0.159 |0.1782

O—zZ=—200




0.2608
0.2796
0.2988
0.3183
0.3383
0.3587
0.3796
0.4012
0.4234
0.4461
0.4696
0.4939
0.5188
0.5450
0.5721
0.6006
0.6283
0.6305
0.6476
0.6618
0.6681
0.6788
0.6952
0.7310
0.7697
0.7788
0.7935
0.8119
0.8597
0.9152
0.9848

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

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

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

0.9251
5.9911

O—zZ=—200

w

O—zZ=—=200

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14 ed.).
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Disefio de armadura de corte

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

del mismo con las armaduras.

Resulta que el hormigdn puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante
Vecu . Mientras que el cortante total de célculo no supere este valor, Vd <Vcu, no

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

Al suponer que el hormigon resiste Vcu, las armaduras transversales necesarias para
resistir Vsu trabajaran como celosia; este trabajo de celosia no aumenta las tensiones
tangenciales en el hormigdén, puesto que sélo crea en el mismo, compresiones
inclinadas segun bielas, y las armaduras recogen todas las tracciones. Unicamente sera
necesario comprobar que las citadas compresiones no llegan a agotar al hormigén.
(Jimenez Montoya, 2000)

Procedimiento de céalculo

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

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

Se comienza por determinar el esfuerzo cortante absorbido por el hormigon,veu, y el

valor de agotamiento por compresion del alma, Vou.
Vew = foa-b.d
Vy=030.f.4.b.d

Donde:

fvd =0.5* ./ fcd = Resistencia convencional del hormigdn a cortante (Kg/cm?).

fck o , -
fcd = —— =Resistencia de calculo del hormigén (Kg/cm?).
/4

d = Canto Util.
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b =Ancho del alma.

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

esfuerzo cortante de calculo, vag — ,, =v , pudiendo presentarse los siguientes casos:

- Si Vd <Vcu, el hormigon de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante, y
la viga no necesita, tedricamente, armadura transversal. No obstante, es
necesario colocar unos cercos o estribos de seguridad cuyo didmetro no sea
inferior a 6 mm, ni la cuarta parte del diametro correspondiente a las armaduras

principales. La separacion de dichos estribos debe ser:
§s<0,85.d
s<30cm

- Si Veu <Vd <Vou, hay que determinar la altura transversal necesaria

correspondiente al esfuerzo cortante residual, Vsu=Vd —Vcu .
Se calcula entonces:

A = Vsu.s
$7090.d.fyq

Donde:
As = Area de acero necesaria para resistir el cortante.

§ =Separacion de estribos (como una regla préctica se puede tomar 100 cm y determinar

la armadura para cortante cada metro).
d =Canto util.

fyd = Resistencia de célculo del acero.

- Si Vd >Vou, es necesario aumentar las dimensiones de la seccidn.

(Jimenez Montoya, 2000)

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

cortante, su cuantia minima debe ser igual o0 mayor que 0.02:

0,02.foq.by .5

Smin =
fyd

Esta cantidad de acero estara distribuida en 1 metro lineal de viga, si se utiliza esta
expresion. La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera
de 5000 kg/cmz. (Jimenez Montoya, 2000)

2.7.3. Disefio de Columnas

Las columnas son elementos que sostienen principalmente cargas a compresion. En
general, las columnas también soportan momentos lectores con respecto a uno de los
dos ejes de las secciones transversales y esta accion puede introducir fuerzas de tension

sobre una parte de la seccion transversal. (Jimenez Montoya, 2000, pag. 327)

Figura N° 2.7 Secciones Tipicas de soporte de Hormigon Armado

| S
— §
s
B ¥
L K

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)

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

principales. (Jimenez Montoya, 2000, pag. 328)

Disposicion relativa a las armaduras

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

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

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

seccion es circular. (Jimenez Montoya, 2000, pég. 331)

» Armaduras longitudinales
Las limitaciones en las dimensiones de refuerzo mas importantes son las siguientes:

e Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm vy se
situaran en las proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse, por lo
menos, de una barra en cada esquina de la seccion.

e En los soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para
la disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones:
La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a
35 cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe
arriostrarse mediante cercos o estribos para evitar su pandeo.

e Para que el hormigén pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacién
minima entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o0 mayor que 2
cm del didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del &rido. No
obstante, en las esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en

contacto. (Jimenez Montoya, 2000, pag. 331)
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Figura N° 2.8 Limitaciones en el Armado de soportes

4 BARRAS 6 BARRAS a
T I s +2 20
.—u « 35cm. o =15 cm, ISem <o «3%cm,
e 6 BARRAS
'l'lw—‘l\lﬁ w P P s — 9

-o « |5 cm ISem =0 <5—9nvm‘ a=35am

10 BARRAS

S alem)] }m J ‘1&-‘

12 BARRAS

L_ $9.40,9, 49%

e
[P | ot 35| (F° )

o=<38cm

—{ 3 BB L

o=35cm

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)

» Cuantias limites

La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesta, suponiendo

que estan colocadas en dos caras opuestas, A1 Y Ay, las siguientes limitaciones:
Ay . fya = 0,05.N, Ay . fya = 0,05.N,
Ay fya <05.4c . foa Ay . fya <05. A fea

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

As-fyd 20'10-Nd As-fdeAc-fcd

Donde:

Ac = El area de la seccion bruta de hormigon
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fya = Resistencia de célculo del acero, en este caso de 5000 kg/cm2.

A1 y A2 =Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o

compuesta.

Nd = Esfuerzo axial de calculo

fcd = Resistencia de calculo del hormigdn.

As = El area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.
(CBH 87, 1987, pag. 65)

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

las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

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

planos de cercos o estribos debe ser:

S<b

e

Siendo la menor dimensién del nucleo de hormigén, limitada por el borde exterior de
la armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores
mayores de 30 cm.

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

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

S <15¢

Donde:

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

S no debe ser superior a 12 *@.

El diametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del diametro
correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa, y en ningn caso serd menor de 6

mm (Jimenez Montoya, 2000, pag. 337).

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

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

La longitud de pandeo fo de un soporte se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre
dos puntos de momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados
se indica en el Tabla 2.12 en funcion de la sustentacion de la pieza. (Jimenez Montoya,
2000, pag. 340)

Tabla N° 2.12 Longitud de pandeo de las piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud €. k

Un extremo libre y otro empotrado 2

Ambos extremos articulados 1

Biempotrada, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
Soportes elasticamente empotrados 0.70
Otros casos 0.90

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de
los monogramas que se indica en esta parte, siendo para ello preciso decidir
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Previamente si el pdrtico puede considerarse intraslacional o debe considerarse

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

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

x> (%) de todos los pilares

Y, = ; (igual para Wg)

> (%) de todas las vigas

(Jimenez Montoya, 2000, pag. 341)

Figura N° 2.9 Nomogramas para determinar el Coeficiente de Pandeo
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Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigdn Armado
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Esbeltez Geométrica y Mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidon constante a la relacion Ag=Co/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo; y la
esbeltez mecdanica a la relacion A=Lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro 1,
de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (I/A), siendo I y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccién, ambas referidas a la

seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la Norma Boliviana de
Hormigon Armado son los que se mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecanicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar
ninguna comprobacion a pandeo.

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

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

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con
esbelteces mecanicas A > 200 (geométricas Ao > 58). (Jimenez Montoya, 2000,
pag. 342)

Columnas cortas de concreto reforzado

La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez
de la misma. Si la esbeltez mecanica es menor que 35 (equivalentes en secciones
rectangulares, a esbelteces geométricas menores que 10) se trata de una columna corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna
comprobacién a pandeo. La carga que puede soportar esta regida por las dimensiones

de su seccion trasversal y por la resistencia de los materiales con que esta construida.
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Se considera que una columna corta es un miembro méas bien robusto con poca
flexibilidad. (Jimenez Montoya, 2000)

Columnas intermedias

Este tipo de columnas son aquellas que tienen la esbeltez mecanica (35 < A < 100),
donde para poder resolverlas se acudira a los métodos aproximados que vienen

recomendados por la norma CBH-87.

Meétodo de la excentricidad ficticia
Este método aproximado es aplicable a los pilares de seccidén y armaduras constantes,
cuya esbeltez mecénica no supere el valor de 100 (A < 100). Se distinguen dos (2) casos,
seguin sean o no iguales las excentricidades iniciales en los extremos del pilar.
e Excentricidad de primer orden.
Excentricidad inicial o de primer orden “e0”, no es menor que la excentricidad
accidental, siendo eo igual a M/N, donde “M” es el momento exterior aplicado

de primer orden, y “N” la carga axial actuante.

My,
"N
de

eoy Nd

e Excentricidad accidental.
Excentricidad accidental “ea”, toma en cuenta los pequefios errores
constructivos y las inexactitudes en el punto de aplicacién de la fuerza normal.
Segun la norma CBH-87 en el punto 8.3.2.3 se obtiene la siguiente ecuacion

para este tipo de excentricidad.
Cc
e, =€, = 20 =>2cm

Siendo “c” la dimensioén lineal de la seccion paralela al plano de pandeo.
e Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden).
La excentricidad ficticia “efit”, no tiene ningun significado fisico. Se trata de

una excentricidad ficticia tal que, sumada a la excentricidad de primer orden
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“eo0”, tiene en cuenta de forma sencilla los efectos de segundo orden,

conduciendo a un resultado suficientemente aproximado.

% |'2
fyd |c+20e, _i10_4

"3500 | c+10e, |

Eﬁc=‘3

La referencia de esta ecuacion se encuentra en la seccion 8.3.5.2.1 de la Norma
Boliviana CBH-87.
e Excentricidad Final.
Es la suma de todas las excentricidades:
e(x,¥) finar = mayor(e,, e,) + efic

(CBH 87, 1987)

Flexién esviada

Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos

siguientes:

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

- En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan
armadas asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas
secciones que, siendo simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a

una solicitacién que no esta en el plano de simetria.
El dltimo caso es, sin duda el mas frecuente en el que se encuentran.

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

plano principal de flexidn. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe
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Atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos

practicos para su tratamiento. (Jimenez Montoya, 2000)

Seccion rectangular con armadura simétrica

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia préctica,
que es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de

armaduras conocidas, donde la Unica incognita es la armadura total.

En la multitud de elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo
diametro dispuestas simétricamente. Tal es el caso de pilares de edificacién, en los que,
bien en la misma seccién o a lo largo de la altura, actian momentos flectores de
diferente signo, y en los que, en todo caso, el armado asimétrico exigiria un control de
obra especial para evitar errores en la colocacion de las armaduras. Ademas, siendo

importantes los esfuerzos normales, la armadura simétrica es razonablemente eficaz.

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion:

Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el célculo, cuando las piezas 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 en roseta). Si ademas se preparan en forma
adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v,ux, Ly ), son validos para
una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del
hormigon para poder observar las rosetas, consultar el libro de Hormigon Armado de

Jiménez Montoya.
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El dimensionamiento de una seccién es inmediato si disponemos de una roseta

preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite

elastico del acero. Es suficiente ingresar en el sector correspondiente al valor de v del

que se trate, con los valores de ux, 1y, para obtener la cuantia mecénica total necesaria

W.
El Proceso de célculo a realizar para entrar a los abacos es el siguiente:
Determinar la capacidad mecanica del hormigon:

Ue = fea -y - hy
Determinar los esfuerzos reducidos:

_ Ng
UC

v

_ Myq
Hx = Yo n,

M

_ yd
b =0 h,

Los datos basicos que se necesitan son los que se mencionan a continuacion:

hx, hy = Son las dimensiones de la seccion del pilar.
Myq = Momentos flectores de célculo en la direccion Y.
Mxd = Momentos flectores de calculo en la direccion X.
Nq = Esfuerzo normal de calculo.

fca= Resistencia de célculo del hormigén.

fya = Resistencia de calculo del acero.

Definir los valores de momento reducido para entrar a los abacos:

K1 = mayor (IJ-x' IJ-y)

Hz = menor (i, 1y)
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My > Uz

Determinar la cuantia mecénica W con los valores de los esfuerzos reducidos y definir

la distribucion de la armadura para los pilares se entra a los diagramas de interaccion.

Si el valor de v no es redondo, se obtiene w por interpolacion entre los resultados

correspondientes a los valores redondos de v entre los que esté situado el lado.

Los abacos en roste para flexion esviada, estan expuestos en el libro de “Jiménez

Montoya” en el tomo II. (Jimenez Montoya, 2000)

2.7.4. Obras Complementarias

2.7.4.1. Escaleras

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

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

Es recomendable que posean una inclinacion entre 20° y 40°, pues para pendientes

menores se suelen utilizar rampas.

Las huellas “h” miden entre 25 cm y 30 cm y las contrahuellas “C” entre 16 cm y 19

cm.
Las partes que puede tener una escalera son:

- Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

- Descanso: Parte horizontal més extensa que limita los tramos entre los niveles
de piso, de un ancho no menor a 3 huellas. Cada nivel de piso es descanso
principal.

- Huella: Parte horizontal del escalon.

- Contrahuella: Parte vertical del escalon.

- Baranda: Proteccion de la escalera. (XAVIER, 2014)
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Figura N° 2.10 Partes componentes de una escalera

Desembarcol
Huella

Contrahuella o tabica

=

Meseta

Zanca
Arranque
)

Fuente: Internet
Idealizacién de escaleras

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

que puedan tener.

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

trata de un elemento isostatico que no genera reacciones horizontales y donde
el momento flector en cualquier punto, independientemente de la geometria de
la viga, es positivo.
En este caso se presenta un planteamiento muy coman de calculo. La losa esta
simplemente apoyada en las vigas del inicio y final, de manera que transmite
sus cargas a las mismas. La desventaja de este modelo, surge al no producirse
momentos negativos a lo largo del elemento, lo cual ocasiona que en muchos
casos se asuma un momento flector negativo igual a una porcion del méximo
positivo 0 una armadura negativa igual a una porcién de la calculada para el
momento maximo positivo.

- Lafigura 15b representa una viga de igual geometria a la anterior. Sin embargo,

se encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores maximos
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Positivos resultan en consecuencia menores que los de la figura 15%; sin
embargo, se generan momentos de distinto signo.

Este planteamiento es basado en obtener un calculo de momentos negativos al
inicio y al final del elemento. Con este analisis se producen momentos
negativos y positivos, evitando asi asumir valores o porcentajes; pero tiene la
desventaja de que el momento flector positivo se ve reducido por las

condiciones de apoyo planteadas.

En las escaleras mas comunes se tiene una mezcla entre las condiciones de apoyo de
ambas figuras. La simplificacion mas frecuente a realizarse en los calculos consiste en
utilizar el dimensionamiento de armaduras para el momento flector positivo
correspondiente a la figura 15a, tomando previsiones en el armado para cubrir los
momentos negativos correspondientes al funcionamiento estructural indicado en la
figura 15b. (Fernandez Chea, 2001)

Figura N° 2.11 Condiciones de borde en tramos de escaleras

15a. Viga isostatica (momento maximo 15b. Viga hiperestatica (momento
positivo) maximo negativo)
I BT

Cargas y solicitaciones

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

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

qu * L?
8
- Inclinada. EI momento maximo para esta forma de carga es:

Mmax ) =

Los resultados obtenidos empleando cualquiera de las dos formas de cargar al tramo
de la escalera son iguales. Se recomienda usar primero el de la proyeccién horizontal,
dado que se asimila al de una viga horizontal, pero sin olvidar que las reacciones

resultar&n inclinadas en los apoyos.

Las cargas seran todas aquellas que estaran permanentes como: los escalones, el peso
propio de la losa, el peso de la carpeta de mortero empleado para el piso, el peso del
piso y el peso de las barandas sobre los escalones de la escalera. (Fernandez Chea,
2001, pag. 12)

Proceso de Calculo

p = huella
cp = contra huella

Si los apoyos son vigas o zapatas, el momento de disefio sera:
Mu piseio=0 -M max
Donde:
a=0,8-1,0
» Calculo del espesor de la losa de la escalera

Espesor de la losa:

Donde:

t = Espesor de la losa (cm).
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Ln = Longitud horizontal de la escalera (cm).
Para el calculo del espesor se toma un valor constructivo respecto del t promedio

calculado. (Calavera Jose, 1999)
Angulo de inclinacion de la huella:

p

cos 0=

Donde:
P = Longitud del paso (cm).

Cp = Longitud del contrapaso (cm).

Altura inicial:
= t
° cosO
Altura media:
cp t cp
h.=h +—=——+—
mo 2 cosh 2

Donde:
t = Espesor de la losa de la escalera

hm = Altura media
» Caélculo de la carga ultima

qu = Pp+Acab+Sc
Donde:
qu = Carga ultima que actla sobre la escalera
Pp = Peso propio
Acab = Acabados
Sc = Sobrecarga de uso
Una vez que se obtiene la carga Gltima que actuara sobre la escalera se calculara

como una viga sometida a flexion®.
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» Célculo del canto atil

Donde:

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

® = Diametro del hierro

» Calculo de la armadura positiva

M f,
o=— A=wb.d. 2
d p.d* £y fyq

Donde:
As = Area de armadura positiva
fc = Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (kg/cm?)

fy = Limite de fluencia del acero (kg/cm?)

» Disposicion de la armadura

_N"barras.n.d)2 _b-2.r-¢ A
4 N° barras-1 P b.d

Ay

p.. 0,0015<p<p 00133

Donde:

S = Espaciamiento entre barras
» Refuerzo de momento negativo
(A= Aq iy =0,0015.b.d
As min<(')AS
» Refuerzo transversal por temperatura

A4=0.0015.b .t S=—
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Donde:
Ast = Area de armadura transversal

A® = Area de la barra de hierro

2.7.4.2. Rampa

Se disefara la rampa como una losa maciza, el calculo de la armadura longitudinal
tanto positiva como negativa y la armadura trasversal es igual al analisis de disefio de
la escalera.

2.7.5. Fundaciones (Zapata Aislada)

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

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

Dependiendo de las necesidades de la edificacion y de las caracteristicas del suelo,
pueden disefiarse diferentes tipos de fundaciones superficiales como ser: zapatas
aisladas, vigas y losa de fundacion. (Calavera Jose, 1999) .En este proyecto se

disefiaran zapatas aisladas.

Efectos de cargas excéntricas
Una zapata se considera cargada excéntricamente si la columna soportada no es
conceéntrica con el area de la zapata o si la columna transmite, en su unién con la zapata

no solo una carga vertical sino también un momento flector.

La presion del suelo para zapatas excéntricas esta expresada por la siguiente ecuacion

general:

P 6.My 6.Mx<
AB B.A2 A.pz-da

omax = —

Dicha ecuacion obedece a la siguiente figura:
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Figura N° 2.12 Casos de Excentricidad (Zapata aislada vista en planta sometida

a cargas y momentos)

Tomando en cuenta estos aspectos se desarrolla a continuacion diferentes casos de
excentricidad de acuerdo a la figura N° 2.16. La carga puede actuar: en el centro, el
nucleo, el limite y fuera del ndcleo central. (CAMACHO TORRICO &
SEMPERTEGUI TAPIA, 2009, pag. 77)

Figura N°2.13 Vista en planta de zapata aislada sometida a cargas y momentos

Fuente: Material de apoyo didactico “Univ. San Simon, Fundaciones | .
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Caso | (Cuando e =0)

Es el caso en que la excentricidad cae en el centro del ndcleo o tercio medio, en el cual
el momento es muy pequefio. (Figura N° 2.18). La presion del suelo esta dada por la

siguiente ecuacion:

P

9= 4B

Ademas, que se debe cumplir con la siguiente relacion:
q={qq
Donde:

P = Carga de servicio, que se transfiere a la zapata a través de la columna.

ga = Capacidad admisible de carga del suelo.

g = Presion neta que la zapata transmite al suelo. (CAMACHO TORRICO &
SEMPERTEGUI TAPIA, 2009, pag. 79)

Figura N° 2.14 Caso | (e =0)

Pl X

L &

-

N
NENNN:IRENNR Bm

A

Fuente: Material de apoyo didéctico “Univ. San Simén, Fundaciones | ”.

Caso Il (Cuando e < A/6)

En este caso, la excentricidad cae dentro del nucleo central, donde el esfuerzo de

compresion es mayor que el esfuerzo de flexion. (Figura N° 2.19).

Las presiones del suelo seréan:
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P Ge
Gmax = 1+—
AB

A
P Ge

oo = | 1-
A-B A

Ademas, que se debe cumplir con la siguiente relacion:
CImax S CIa
(CAMACHO TORRICO & SEMPERTEGUI TAPIA, 2009, pag. 80)

Figura N° 2.15 Caso Il (Cuando e < A/6)

s I J_L_I_LU _|_L‘_LJ qras | %h\ ﬂ A
A2 ] 11 p | | |

B

-t —

A |

Fuente: Material de apoyo didactico “Univ. San Simén, Fundaciones | ”.

Caso 111 (Cuando e = A/6)

En este caso, la excentricidad se encuentra en el limite del ndcleo central, en el cual el

esfuerzo directo es igual al refuerzo de flexion. (Figura N° 2.20).

Las presiones del suelo estan dadas por las siguientes ecuaciones:

2P
q,. B ——
q max 1B
Goin =0
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Figura N° 2.16 Caso 111 (Cuando e = A/6)

qmis ~—-_1_L__1_J__|__il| [

R |
A2 3 !,
i

Fuente: Material de apoyo didactico Univ. San Simén, Fundaciones |

Caso 1V (Cuando e > A/6)

En este ultimo caso, la excentricidad se encuentra fuera del nacleo central, si la carga
actua fuera del tercio central se provoca esfuerzos de traccion en el lado opuesto de la
excentricidad. Si el esfuerzo maximo debido a la carga P no excede el esfuerzo
admisible neto, no se espera que se levante ese lado de la fundacion y el centro de
gravedad de la distribucién triangular de esfuerzos portantes debe coincidir con el

punto de accion de la carga P.
Las presiones del suelo estan dadas por las siguientes ecuaciones:

4-P
3-B(A-2e)
Gomin =0

'Qmax =
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Figura N° 2.17 Caso IV (Cuando e > A/6)

p—— = J“J‘-J-Ll u_wx . Q:[M

J
')
TT1r | b '
,_*_Tlt 3 -
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Al

—— e —— ———

Fuente: Material de apoyo didactico “Univ. San Simén, Fundaciones | .
(CAMACHO TORRICO & SEMPERTEGUI TAPIA, 2009)

Zapatas aisladas céntricas

Se define como zapatas aisladas a aquellas que transmiten la carga de una sola columna
al suelo, como se puede observar en la Figura N° 2.22 (a). Como excepcion, se
considera como zapata aislada aquella que sostiene dos soportes contiguos separados

por una junta de dilatacion, tipo “diapasén” como Se muestra en la Figura N° 2.22 (b).

Las zapatas aisladas pueden ser de diversas formas geométricas de acuerdo a las
necesidades, su uso es indicado para casos en los que las cargas son relativamente bajas
y/o el suelo tenga buena resistencia. (CAMACHO TORRICO & SEMPERTEGUI
TAPIA, 2009, pag. 82)

Figura N° 2.18 Tipos de Zapatas aisladas

s

Fuente: Calculo de estructuras de cimentacion, de “J. Calavera”.
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El comportamiento resistente de las zapatas aisladas es complejo. Sin embrago, los

métodos de calculo admitidos por las normas son suficientemente seguros, ya que estan

basados en una extensa experimentacion.

Tanto la instruccion espafiola como el Eurocddigo de hormigdn distinguen entre

zapatas rigidas y zapatas flexibles.

Se considera rigidas a las zapatas cuyo vuelo v, en ambas direcciones, no
supera 2h, siendo h el canto maximo. En ellas la distribucion de presiones sobre
el terreno puede suponerse plana; pero para su célculo como piezas de
hormigon, al igual que sucede en las ménsulas cortas, no puede aplicarse la
teoria general de flexion, valida para piezas esbeltas (dimensionamiento en base
a los momentos flectores y esfuerzos cortantes), sino que es necesario aplicar
el método de las bielas y tirantes,

Por el contrario, se considera flexibles a las zapatas cuyo vuelo es superior a 2h
en alguna de las direcciones principales. En ellas la distribucion de presiones
sobre el terreno depende de la rigidez relativa entre suelo y zapata; el suponer
una ley plana queda del lado de la inseguridad para la comprobacién de las
presiones, que seran mayores en el centro de la zapata para carga centrada y
zapata muy flexible. El célculo de esta se hace por la teoria general de la flexion,
como si fuera una losa o una viga plana. (Jimenez Montoya, 2000)

Figura N° 2.19 Zapatas rigidas y flexibles

RGDO V., <2b " RCDOV_ <2k
REXBLE V5> 20 +—= | |ADBIEV>2h Vea
—
: /—\
B
T —

Fuente: Hormigon Armado “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)
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Distribucién de presiones

La distribucion de presiones debajo de una zapata con una carga puntual no es
uniforme. La forma de distribucion de presiones depende del tipo de material de apoyo
y del grado de rigidez de la zapata, tal y como se observa en la Figura N° 2.24. Cuando
la distribucion de esfuerzos es irregular se crea un problema de resolucién bastante
complejo, entonces se adopta, para simplificar el calculo, una reparticion lineal de
presiones la cual en la practica demuestra tener poca variacion con la reparticion real

de presiones.

Para zapatas que descansan sobre suelos granulares gruesos, la presion es mayor en el

centro de la zapata y disminuye hacia el perimetro.

En contraste, en suelos arcillosos las presiones son mayores cerca del borde que en el
centro de la zapata, puesto que en este tipo de suelos la carga produce una resistencia
a cortante alrededor del perimetro, la cual se adiciona a la presion hacia arriba. (Jimenez
Montoya, 2000)

Figura N° 2.20 Distribucion de presiones bajo una zapata

A |
y (LA ) J

a) Zapala rigida b) Zapsias rigides c) Zapata fexible d) Zspats fexible
suelo cohesivo suelo sin cohesion suelo cohesivo suelo sin cohesion

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)

Dimensionamiento de zapata aislada flexible con carga centrada

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

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

N+ P
Taam =
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Donde:

A = Area necesaria en planta de la zapata = a - b.

oadm = Tension admisible del terreno.

N = Carga centrada de servicio (sin mayorar).

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

b) Dimensionamiento del canto de la zapata
Para el célculo resistente del hormigdn, puede considerarse una tension uniforme del
terreno, prescindiendo del peso propio de la zapata, ya que al fraguar el hormigdn queda
en un estado en el que las tensiones son nulas.

N 4

Oy =
t a-b

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

N = Axil transmitido por el soporte.

Por razones economicas el canto debe ser el menor posible, evitando asi que las zapatas
necesiten armadura por cortante, reduciendo también el volumen de hormigon sin que
aumenten las armaduras longitudinales, que suelen estar controladas por las cuantias

geométricas minimas establecidas por las normas.

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

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

( d, = ao-b0+ ab _(ao+bo)
2 4 2-k—1 4

d = d3:M

4+k
_ 2:(b=by)
L ds = 4+k
k = 4 - fvd
Yr O
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foa =0.50"\/fea

Donde:

d = Canto util.

a, b = Dimensiones en planta de la zapata.

o, bo = Dimensiones en planta de la columna.

fvd = Resistencia convencional del hormigdn a cortante.
fcd = Resistencia de calculo del hormigén.

¢ = Coeficiente de seguridad de la solicitacion (y; = 1.6).

ot = Tension uniforme del terreno sobre la zapata.

c) Determinacién de las armaduras principales (Céalculo a flexién)

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

aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones.

La armadura se determina en las secciones 1-1 y 1°-1’, medidas a una distancia de:
0,15.a 6 0,15. b,

de la cara interior de los paramentos, como se muestra en la figura.

Figura N° 2.21 Calculo a flexion de una zapata flexible

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)

Las normas exigen que la seccion total de armadura, en una direccion, no sea inferior

al 20% de la correspondiente en la otra direccion.
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El momento de calculo en la seccion 1-1, debido a carga del terreno o, = N/(a - b)

es:
2

_yf-N(a—aO

Maa = 25— (— +0.15 - ao)

Donde:

a = Lado mayor de la zapata.

ao = Lado mayor de la columna.

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

mediante la férmula simplificada para el momento reducido de célculo.

Momento reducido de calculo:

— Mad
,LI, b . d2 . fcd
Cuantia mecanica:
w=pu(l+uw

Capacidad mecanica del acero:
Us=As-fyg=w-b-d"fcq

As=w.b.d.fc—d

fyd
Armadura minima:
ASmin = Pmin b-d

La cuantia minima exigida por la norma para el acero a ser utilizado es: p>0.0015 para
acero AE-50. (Jimenez Montoya, 2000)

Comprobacion a cortante y Punzonamiento

Se debe realizar comprobaciones a esfuerzo cortante, a punzonamiento y de adherencia.

Como resistencia convencional del hormigén a cortante se adopta el valor:
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foa = 0.5 (fe)'/? (kglem?)

Figura N° 2.22 Comprobaciones a cortante y punzonamiento

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)

- En Zapatas rigidas (v < 2h, en ambas direcciones)
Cuando el vuelo sea, v < 1,5.b, la comprobacion se efectia a punzonamiento por
secciones independientes. Asi, la seccién de referencia 2 - 2 se sitla a una distancia d2
del paramento del soporte, su ancho esbo +d <b, y su canto d2 <1,5.V2.

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

Yr-N (b.b,+d)*(a—a,—d)
*

— 7 <2.foq.(by+d).d,

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

de ancho b y canto d3. Debe ser:

.N sa—
(7

= d) < da. fyq

- En Zapatas flexibles (v > 2h, en alguna direccion principal)
En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo
cortante y a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada para
las zapatas rigidas en el apartado anterior.
Esta comprobacion debe efectuarse en la seccion 3-3 cuando seaa - ao > b - bo; en caso

contrario, se comprobara en la seccion ortogonal.
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La comprobacidon a punzonamiento se efecttia, como en las placas, en la seccion critica
Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del
soporte, es decir, en la seccion Ac = 2 (ap + d + bo+ d).da.

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

a.b

(a.b—(ao+d)(bo+d) < Asz.2f,a

Debe Ilamar la atencion la seguridad de esta ultima comprobacion en el caso de
soportes muy alargados (a. >2bo). ElI Cdodigo ACI-318 adopta para la resistencia a

punzonamiento, en este caso, el valor:

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

Evidentemente, es menor que el correspondiente a la Instruccion espafiola®.

fyd = 2fcd=\/ fea
(Jimenez Montoya, 2000)

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

calculo en la seccién 1-1 es:

v, = ch'lN (52 +015+4a,)

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

_ Va _ — 3/ 2
Tb_0,9.d.n.n.®_f6d_k' fed
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En donde n es el nimero de barras de diametro ¢, y Kk una constante con el valor k=0,95

para las zapatas rigidas, y k = 2,00 para las flexibles®. (Jimenez Montoya, 2000)

2.8. Estrategia para la ejecucion del proyecto
2.8.1. Especificaciones técnicas
Son aquellas que definen la calidad de la obra que se desea ejecutar, en términos de

calidad y cantidad de los trabajos en general.

En el caso de la realizacion de estudio o construccion de obras, éstas forman parte
integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos, ya que sirven para
definir la calidad del producto, la cual no se puede apreciar de manera visual en los
planos. De modo que, se debe redactar una descripcion de lo que se necesita producir
y que vaya acompafiado con los requerimientos, evitando asi interpretaciones

equivocadas.

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

disefio y/o constructivo.

En cualquier caso, en las Especificaciones Técnicas se establecerd necesariamente los
siguientes datos de los materiales para la obra:

e Tipo, clase y categoria de cemento.

e Tipos de acero.

e Resistencia especificada para el hormigdn
Si para una misma obra se prevén distintos tipos de un mismo material, se detallaran,

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

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

aspectos:

e Disposiciones de cimbra y encofrados, cuando no sean las usuales.
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e Proceso de hormigonado, con especial referencia a las juntas (dilatacion,
hormigonado, etc.).

e Proceso de curado, tiempo y condiciones en que debe efectuarse.

e Proceso de desencofrado y descimbramiento.

e Tolerancias dimensidnales. (Pasuy A, 2000)

2.8.2. Computos métricos

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

valoracion al confeccionar el presupuesto de la obra.

Se recomienda realizar las mediciones, expresando: las excavaciones y rellenos, en
metros cubicos; los hormigones, en metros cubicos; las armaduras en kilogramos y en

la unidad que convenga.

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

materiales componentes del hormigén. (Pasuy A, 2000)

2.8.3. Analisis de Precios unitarios

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

técnico de la obra y del marco normativo vigente.

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

insumos de acuerdo a cada regién econémica.

El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de

trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria o equipo de construccién), los costos
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Indirectos (administracion de oficinas centrales y oficinas de campo), el costo por
financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los cargos adicionales
(impuestos). La enumeracion de los costos y cargos mencionados para el analisis,
calculo e integracion de estos, tiene por objeto cubrir en la forma mas amplia posible

los recursos necesarios para realizar cada concepto de trabajo. (Pasuy A, 2000)

2.8.4. Presupuesto general de la obra
Se basa en la previsién del total de los costos involucrados en laobra de

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

Las mediciones y el presupuesto de obra tienen como finalidad dar una idea
aproximada y lo mas real posible del importe de la ejecucion del proyecto. (Pasuy A,
2000)

2.8.5. Cronograma de ejecucion de la obra

El cronograma de ejecucion de obra es una representacion grafica y ordenada con tal
detalle para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleven
a cabo en un tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del

tiempo.

Esta herramienta indica la organizacion del proyecto, en la realizacion de una serie
pasos para la culminacion de actividades. Son la base principal de ejecucion de una

produccion organizada a través de un plan de obra. (Pasuy A, 2000)
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CAPITULO Il

3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Andlisis del Levantamiento Topografico

El levantamiento topogréafico fue realizado con estacion total y de este se obtiene las
curvas de nivel.

El terreno cuenta con una superficie Gtil de 16448,11 m?, de la cual el proyecto solo
ocupara una parte del terreno, la superficie del terreno es suficiente para la posibilidad
de una futura expansion, de acuerdo a la demanda que podria presentarse.
Topograficamente el area de emplazamiento cuenta con desniveles maximo de 1 m:
tomando la parte norte con nivel 0,0 m, con una cota de 1976.10 msnm hasta llegar al
nivel -1.00 m. con una cota de 1975.10 msnm oeste; se muestra un detalle del

levantamiento topografico del terreno. (Anexo 2)

Figura N° 3.1 Levantamiento topografico

Fuente: Elaboracion propia
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Lo cual para ello se tuvo que realizar de forma escalonada para compensar el desnivel
de un metro ya que no se tiene una pendiente pronunciada, se desgloso en tres tramos
cada 0.50 metros de desnivel, en la siguiente grafica se representa en lineas negras el

nivel de las vigas de planta baja y en color naranja el perfil del suelo natural.

Figura N° 3.2 Perfil longitudinal
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3.2. Analisis del Estudio de Suelos
Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT

(Ensayo de Penetracion Estandar).

El estudio se llevd a cabo en el lugar de emplazamiento del proyecto, en el cual se
excavld cuatro pozos en lugares estratégicos del terreno (Figura N° 3.2) con
dimensiones de 1.10 x 1.10 m y a profundidades de 1.50 m, 2.00 m, 2.50 m y 3.00 m.
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Figura N° 3.3 Puntos en los que se realizd el estudio de suelos
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Fuente: Elaboracion Propia

El estudio fue ejecutado por la empresa Consultora y Constructora CEPAS (ver

ANEXO 3), dando como resultado los datos que se presentan a continuacion:

Tabla N° 3.1 Caracteristicas del Suelo

N° Pozo | Profundidad Tipo de Suelo
(m)
1 0.00 - 2.00 CL=Arcillas inorganicas de baja a

media plasticidad, arcillas arenosas o
arcillas limosas. A —6 (8)

2 0.00 — 2.50 CL=Arcillas inorganicas de baja a

media plasticidad, arcillas arenosas o
arcillas limosas. A—6 (8)
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3 0.00 - 3.00 CL= Arcillas inorganicas de baja a
media plasticidad, arcillas arenosas o
arcillas limosas A — 6 (8)

4 0.00 - 1.50 CL= Arcillas inorganicas de baja a
media plasticidad, arcillas arenosas o
arcillas limosas. A — 6 (8)

El contenido de humedad del terreno ensayado es bajo y no se encontro nivel freatico

en el ensayo realizado.

Tabla N° 3.2 Contenido de Humedad natural del terreno

N° Pozo | Profundidad Grado de Humedad
(m) Promedio
1 2.00 8.92 % (Bajo)
2 2.50 9.33 % (Bajo)
3 3.00 9.42 % (Bajo)
4 1.50 9.05 % (Bajo)

Durante la realizacion de los ensayos de SPT, se obtuvieron los siguientes resultados:

Tabla N° 3.3 Capacidad Portante de los pozos estudiados

N° Ensayo | Profundidad N° de Capacidad Portante
(m) Golpes (kg/cm?)
1 2.00 59 5.86
2 2.50 63 5.95
3 3.00 65 6.05
4 1.50 61 5.89

Luego de este estudio, la resistencia del suelo de cimentacion arcillas inorganicas de

baja a media plasticidad, arenosas, limosas con una capacidad portante de 5.89 kg/cm?.

Se desarroll6 la validacién de los resultados, el cual mediante formulas empiricas
(Terzaghi, Meyerhof, Hansen), datos obtenidos de la clasificacion del suelo, numero
de golpes y tablas se determind que la capacidad portante de 3.4 kg/cm? a una
profundidad de 1.50 m. (Anexo 3)
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3.3. Andlisis del Disefio Arquitectdnico

El disefio arquitectonico fue elaborado envase a los planos modelos otorgado por el
Gobierno Autonomo Municipal de la Ciudad de Tarija, consiste en una edificacion de
dos niveles destinados a ambientes como aulas de estudio, aulas técnicas, ambientes
administrativos, laboratorios, comedores, etc. En general todos los ambientes son

amplios, de luces considerables de acuerdo a sus finalidades (ver ANEXO 13).

Figura N° 3.4 Modelado 3D plano arquitecténico del Colegio Técnico

Fuente: Elaboracién Propia

A continuacion, se detallara de qué consta cada nivel:

> Planta Baja: Area de espera, 2 salas de reuniones, 2 secretarias,2 cocinas, 6
aulas, 3 baterias de bafios, biblioteca, laboratorio de fisica y quimica, taller de
biologia, enfermeria, sala de uso multiple, porteria, aula de metalirgica y
soldadura, aula de mecanica, gabinete de psicologia y gabinete de camaras de
seguridad.

» Planta Alta: Direccion, sala de profesores, secretaria, cocina, taller de
tecnologia, 9 aulas, 4 baterias de bafios, salon de actos con escenario, aula de

reposteria y cocina, peluqueria.
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3.4. Modelo Estructural
Una vez obtenida la topografia, el estudio de suelo y el disefio estructural, se procedera

a realizar el modelo estructural de la edificacion.

3.4.1. Estructura de la edificacion
La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos; los

cuales estan compuestos por:

Figura N° 3.5 Vista frontal de la estructura

Fuente: Cypecad 2017

Figura N° 3.6 Vista Lateral de la estructura
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Fuente: Cypecad 2017

e Columnas: Compuestas por secciones cuadradas, rectangulares y circulares.
e Vigas: Compuestas de secciones rectangulares.

e Entrepisos y cubierta: Constituidos por losas alivianadas con viguetas

pretensadas y losa reticular.
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Los porticos estan vinculados a las zapatas superficiales aisladas.

3.4.2. Fundaciones
Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas. Las cargas provenientes de la
estructura son moderadas debido a la magnitud de la obra, como asi también del tipo

de suelo de fundacion.

3.5. Normas Consideradas

Para el disefio de los elementos estructurales se emple6 el método de los estados limites
ultimos, y el Cdédigo Boliviano del Hormigdn Armado CBH-87, por tanto, ademas de
los materiales utilizados, se deben definir los coeficientes de minoracion de resistencias
y de mayoracién de cargas, ya especificados en el capitulo 2.6 y en la propuesta de

proyecto de ingenieria civil.

3.6. Analisis, Célculo y Disefio estructural (Analisis de carga)

3.6.1. Caracteristicas del Proyecto

El edificio en estudio esta proyectado en la Ciudad de Tarija, constituido por dos
plantas. La luz de columna a columna maxima es de 4,50 m y 6,60 m, los niveles de

las plantas son de 4,64 m. para la planta baja y 3.50 m. para la planta alta.

Se plantea losas alivianadas con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo
como estructura de entrepisos y parte de la estructura de sustentacion de cubierta por
ser compatible con las dimensiones que se tiene para que funcione correctamente la luz
méaxima para la disposicion de las viguetas. Se cuenta con 3 escaleras de hormigon

armado.

Se plantea zapatas aisladas cuadradas de hormigon armado que son compatibles con
las caracteristicas del suelo de fundacion. La profundidad de las zapatas es de 1,50 m,

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

3.6.1.1. Materiales
Los materiales usados en el disefio de los diferentes elementos estructurales

corresponden a materiales comercializados actualmente en nuestro medio, y que se
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Enmarcan dentro de las especificaciones y limitaciones de las normativas ya

mencionadas.

Hormigon
Para los elementos de hormigon armado se usara hormigon con la resistencia
caracteristica a compresion a los 28 dias de f. = 250 kg/cm?, Control Normal y Factor

de Minoracion de 1,50.
Ademas, presentara las siguientes caracteristicas:

- Peso especifico del hormigon 2500 kg/m3
- Modulo de elasticidad 333.000 kg/cm2

- Mobdulo de Poisson 0.2

Acero de Refuerzo
Para los refuerzos longitudinales y transversales de los elementos de hormigdn se usara

acero A-500 con las siguientes caracteristicas:

- Limite de Fluencia f,« = 5000 kg/cm?

- Limite de Ruptura 5000 kg/cm?, Control normal
- Factor de minoracion 1,15.

- Peso especifico 7860 kg/cm?®

- Moddulo de elasticidad 2.000.000 kg/cm?

3.6.1.2. Caracteristicas del suelo de fundacion

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

La clasificacion del suelo a nivel fundacion (1,50 m de profundidad) corresponde a un
suelo CL (Arcillas inorganicas de baja a media plasticidad, arcillas arenosas o arcillas
limosas, segun sistema S.U.C.S.) o0 A -6 (8) (segun la norma AASHTO).

Capacidad portante del suelo
La capacidad portante del suelo en el cual se emplazara el proyecto a una profundidad
de 1,50 m., es de 3.40 kg/cm?.
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3.6.1.3. Pre dimensionamiento de los elementos estructurales

Pre dimensionamiento de Columnas

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

cuantias de acero elevadas.

Pre dimensionamiento de Vigas

Se recomienda utilizar:

Se tiene luces de longitud tanto en las direcciones “x”y “y”: 1 =4,50 m. y 6.60 m.
Para una luz de 4,50 m

450
12

h=375cm
Para una luz de 6,60 m

660
12

h=55cm
El canto de la viga por seguridad y constructivamente se asumira:
h=40cm y h=55cm
Para la base de la viga se puede considerar b = h/2
b=20cm
Por recomendacion de la norma, la base minima debe ser de 25cm
Por lo tanto, el pre dimensionamiento de las vigas queda de la siguiente manera:

Vigas de 40cm x 25cm. y  Vigas de 55cm x25cm.
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3.6.1.4. Cargas consideradas en el disefio
Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como
sobrecargas de uso, se desarrollan en el ANEXO 4. A continuacion se presenta una

tabla resumen de las cargas consideradas en el disefio.

Tabla N° 3.4 Cargas Consideradas en la Estructura de Hormigon Armado

Cargas Consideradas
Peso Propio H° 2500 Kg/m3
Sobrepiso y Acabados 80 Kg/m?
Cargas E/Inl]J)rr(]):ie:*GI;arl:]jrlllo Exterior (e=18 950 kg/m
Permanentes Muro_de Ladrillo Exterior (e=18 690 kg/m
cm)h=3,40m
gna::r;et;[?e?tz réigltleézgén para desagtie pluvial 240 kg/m?
Despachos y comedores 300 Kg/m?
Sala de reuniones 500 Kg/m?
Sobre&iré:]as de Escaleras y accesos 400 Kg/m?
Accesible solo para conservacion 100 Kg/m?
Barandado 200 kg/m
Granizo 225 Kg/m?

3.6.1.5. Juntas de dilatacion

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

calculo.
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En principio las juntas de dilatacion deben afectar a todos los elementos de la
estructura, incluidos los secundarios, tales como muros medianeros de fachada, por

ejemplo, a no ser que se trate de elementos rigurosamente estables.

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

las juntas se continden en dichos elementos, fisurandolos.

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

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

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

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

- Enregiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10°C), 25 m.
- En regiones himedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor a
10°C), 50 m.

AL = a =L * AT
Donde:
a = Coeficiente de dilacion térmica del hormigdn
L = Longitud de célculo
AT = Variacion de temperatura

En caso del disefio estructural del Colegio Técnico Humanistico Santa Fe se tiene una
variacion térmica de mas de 10°C; por lo tanto, se debera disponer de una junta de

dilatacion.
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Figura N° 3.7 Ubicacion de las Juntas de dilatacion
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Fuente: CYPECAD 2017
Datos:
o= 1.0 x 10 por cada grado centigrado
Tmax =t;=30.8 °C
Tmin=t,=-15°
AT = t;— t,
AT=32,3°C

Para el incremento de temperatura del hormigén y resumen climatoldgico consulte
ANEXO 1.
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AL = a.L.AT
La estructura dispondra de 3 juntas de dilatacion:

e 1° Junta de dilatacion

L1 =13.30m L, =54.25m

AL1 = 1,0x1075.13,30.32,3.100 = 0,43cm
AL2 = 1,0x107°.54.25.32,3.100 = 1,75 cm
ALipta;r = 043 cm+1,75cm = 2,18 cm

2,18
ALtotal = T = 1,09 cm

Teniendo una dilatacion térmica de 1,09 cm, se adoptard una junta de 2,00 cm

constructivamente.

e 2°Junta de dilatacion

L1=33,60m L2=24,90 m

AL1 = 1,0x1075.33,60.32,3.100 = 1,09 cm
AL2 = 1,0x107°.24,90.32,3.100 = 0,81 cm
ALiotar = 1,09cm + 082cm = cm

1.91
ALtotal = T = 0.96 cm

Teniendo una dilatacion térmica de 0,96 c¢cm, se adoptard una junta de 2,00 cm

constructivamente.
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e 3°Junta de dilatacion
L;=33,10m L, =25,40 m

AL1 = 1,0x107°.33,10.32,3.100 = 1,07 cm
AL2 = 1,0x107°.25,40.32,3.100 = 0,82 cm

ALiotar = 1,07m+0,82m = 1,89 cm

1,89
ALtotal = T = 0,95 cm

Teniendo una dilatacion térmica de 0,95 cm, se tomara una junta de 2,00 cm

constructivamente.
e 4°Junta de dilatacion
L;:=26,95m L, =24,90 m

AL1 = 1,0x107°.26,95.32,3.100 = 0,87 cm
AL2 = 1,0x107°.24,90.32,3.100 = 0,81 cm

ALiprq; = 0,87 m+0,81m = 1,68 cm

1,68
ALtotal = T = 0,84 cm

Teniendo una dilatacion térmica de 0,84 cm, se tomard una junta de 2,00 cm

constructivamente.
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3.6.2. Elementos mas solicitados

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

Losa

Los esfuerzos en E.L.U. de las losas aligeradas vienen dadas por los esfuerzos locales
de las viguetas y de esta forma podemos comprobar todas las exigencias de la norma
CBH-87.

Ademas, se comprobd la armadura de una losa casetonada que se dispuso en losas de

gran luz.

Losa mas solicitada

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

envolventes:
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Figura N° 3.8 Envolventes de M y V del Portico 83, Viga 252
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Fuente: CYPECAD 2017




Figura N° 3.9 Pdrtico 83, Viga 252

Viga 252

== i Portico 83

Fuente: CYPECAD 2017

Columna

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

son:

Figura N° 3.10 Esfuerzos de disefio de la Columna P187
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-1 2866 0.52 019 - e

7678 393 147

Fuente: CYPECAD 2017
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Figura N° 3.11 Columna P187

COLUMNA P187

Fuente: CYPECAD 2017

Escalera

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

dimensionamiento, se analizara el disefio de una de ellas.

Figura N° 3.12 Escalera

Fuente: CYPECAD 2017
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Rampa

La rampa a disefiar es de dos tramos, tal como se muestra en la siguiente figura.

Zapata

Figura N° 3.13 Rampa

Fuente: CYPECAD 2017

Para la zapata elegida, sus esfuerzos de calculo en E.L.U. (Estados Limites Ultimos)

datos que se obtuvieron de listado son:

Tabla N° 3.5 Esfuerzos de disefio de la Zapata P187

Esfuerzos
Columna
Nd (ton) Mdx (ton-m) | Mdy (ton-m)
pP187 86.29 0.38 0.22
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Figura N° 3.14 Zapata P187

ZAPATA P187

Fuente: CYPECAD 2017

3.7. Disefio y Verificacion de los Elementos Estructurales
3.7.1. Disefio de Losas
3.7.1.1. Losa Alivianada

El disefio y verificacion se realizara a la losa del primer piso que esta entre las columnas
P-184, P-186, P-187, y P-188.

Figura N° 3.15 Representacion grafica de la losa

itie

His

i 2 3

1'. |
32

¢ N

s brer s »e
E - = = . L - e e—— - -
= e
= - - v
g == —of -
el el e
. e ——r e o e -

—

Fuente: CYPECAD 2017
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La losa alivianada o forjado unidireccional, Ilamado asi por que reparte las cargas que

recibe en una sola direccidn, estd compuesta por:

a) Viguetas Pretensadas
b) Complemento aligerante de Plastoformo

c) Carpeta de compresion de Hormigon armado

Figura N° 3.16 Losa Alivianada con viguetas pretensadas

a) Viguetas Pretensadas

Para la losa alivianada se utilizara viguetas pretensadas de la marca CONCRETEC que
son reconocidas en nuestro medio y su control de calidad en su fabricacion es
reconocida a nivel nacional. Las caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada de
CONCRETEC son las siguientes: La vigueta pretensada de CONCRETEC es fabricada
con tecnologia automatizada y de ultima generacién, obteniendo un producto de alta
estandarizacion y calidad, lo cual garantiza las resistencias y funcionalidad en las losas

de entre piso y cubiertas.

Figura N° 3.17 Vigueta Pretensada CONCRETEC

B

Fuente: Ficha Técnica CONCRETEC
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Tabla N° 3.6 Especificaciones Técnicas de las Viguetas Pretensadas

Dimensiones (mm) Peso Resistencia
Producto Promedio del Acero Tipo de
Al b h L (Kg) (fyk=Kg/cm?) | Hormigén
Vigueta Variable
Pretensada |56 | 110 | 114.4 | (hasta 17.2 18.000 350
9.00 m.) Kg/cm?
Vigueta Variable
Pretensada | 60 | 121 | 112 (hasta 19 18.000 350
9.00 m.) Kg/cm?

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC

La seccion de la vigueta pretensada de CONCRETEC ha sido optimizada para generar

una traba perfecta entre la vigueta y la carpeta de compresion, evitando que ésta se

desprenda a causa de cualquier tipo de carga aleatoria.

Figura N° 3.18 Caracteristicas Geométricas de la Vigueta seleccionada

Fuente: Elaboracion Propia
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Sistema de aplicacion de la Vigueta Pretensada:

Figura N° 3.19 Sistema de Aplicacion de la Vigueta

COMPLEMENTO D€
FLATOFORM CONCRETEC

VT

SO
£33

Fuente: Ficha Técnica Vigueta Pretensada

Tabla N° 3.7 Sistema de Aplicacion de la Vigueta Pretensada

Dimensiones (cm)

Descripcion Referencia | Simple Doble
Distancia entre ejes (Paso) D 50-55-58-60 | 62-70-72
Altura de Complemento h1 de 10a 25 de 12a25
Altura de carpeta de compresién h2 5 5
Altura paquete estructural H de 15a 30 de 17a30

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensada CONCRETEC

El espaciamiento entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas,

de la misma manera la variacion de la altura del complemento permite generar losas

mas rigidas y estables.
Se asumira una distancia entre ejes de:

D =50 cm.

Se recomienda una altura del paquete estructural de:
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5z = para losas unidireccionales simplemente apoyadas

Por lo tanto:

4,50m
24

=019m= Constructivamente H = 0.25 m = 25 cm.

Entonces se asumira una altura de complemento de:
h1 =20 cm.
Hormigén:

La practica actual pide una resistencia de 350 a 500 Kg/cm? para el concreto
presforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es de 200 a
250 Kg/cm?.

Acero:

El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir presfuerzo y suministrar la fuerza

de tension en el concreto presforzado.

El acero de alta resistencia utilizado como armadura de la vigueta Concretec
proporciona a la losa una resistencia superior a tres veces respecto al acero usado en

hormigén armado In situ, garantizando mayor durabilidad y calidad.

Tabla N° 3. 8 Comparacion: Vigueta Pretensada - Vigueta Prefabricada

Producto Resistencia del Acero | Resistencia del Hormigén
fyk = Kg/lcm? fekos = Kglem?
Vigueta Pretensada 18.000 350
Vigueta Prefabricada 5.000 210

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensada CONCRETEC
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Luz de célculo:

La luz de calculo de cada tramo de forjado se medira entre ejes de los elementos de
apoyo.

Las luces varian en toda la estructura, la mayor luz que tendra la vigueta sera de 4,50

metros.

Entrada en la viga:

Las viguetas deben apoyarse a un minimo de 10 cm. sobre muros de mamposteria o
encadenados. Sobre encofrados de vigas a hormigonar, las viguetas se apoyaran a un
minimo de 5 cm.

El apoyo de las viguetas serd de 10 cm. en toda la estructura.

b) Complementos aligerantes de Plastoformo
Las dimensiones del plastoformo proporcionadas por el fabricante son 20x46x100
(cm.).

Figura N° 3.20 Caracteristicas Geométricas del Complemento de Plastoformo

| 32em |
....................... £
=
........................ 2
el S £
sl A 2 |
S e I
| E
............................. 2
............................. o4
Y T =
4cm 3Bcm 4cm
46cm

Fuente: Elaboracion Propia

c) Carpeta de compresion de Hormigon armado
Elemento formado por hormigon vertido en obra y armaduras, destinado a repartir las

distintas cargas aplicadas sobre el forjado. El espesor minimo h; de la losa superior
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Hormigonada en obra, con pieza aligerante, no deberd ser menor a 5 cm. Ademas,

cumplird la siguiente condicion:

Figura N° 3.21 Espesor minimo de la Carpeta de Compresion

Fuente: Elaboracién Propia

El espesor de la placa de compresion “h,” Figura N° 3.15 segun el tipo de piezas
empleadas, cumplira en todo punto las siguientes condiciones:

e Con piezas resistentes: no serd inferior a 2 cm. ni a “e/8”

e Con o sin piezas aligerantes: no sera inferior a 3 cm. Ni a “e/6” ; siendo “a” la

distancia del punto considerado al centro de la pieza

cm
2 = i =

Entonces:
16
h, >—=2.67 cm.
6
Se asumira una altura de la carpeta de compresion de: hz =5 cm.
Ancho efectivo de la losa:
En ausencia de una determinacion mas precisa, se puede asumir que es igual al caso de

vigas en T que supone, para las comprobaciones a nivel de seccion, que las secciones
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Normales se distribuyen uniformemente en un cierto ancho reducido de las alas,

llamado ancho efectivo.

Donde:

be = Ancho efectivo

bo = 4 cm. Ancho del nervio de la vigueta pretensada
lo =450 cm. Luz de la vigueta

b = Separacidn real entre viguetas.

1
be=4+§*450=94cm.

En ningln caso, el ancho efectivo serd mayor que la separacién real entre viguetas;

entonces se tiene que el ancho efectivo sera:
b, = 50 cm.

Calculo de la reduccion modular o coeficiente de equivalencia:

Los esfuerzos producidos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia

de rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos

usando el concepto de seccién transformada, mediante el cual el concreto colocado in

situ de menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de

concreto de mas alta calidad.

E.
fc:_"‘fcp:> fc:n*fcp

Ecp

Donde:

fc , Ec = Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigdn armado respectivamente

fep, Ecp = Esfuerzo, médulo de deformacion del hormigon pretensado respectivamente
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n = Reduccién modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de menor
calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto de

mas calidad.

— EcZSO — 19000 *\/fck — \/fck — V250
Ecpsso 19000 * \/fo,  \[fep V350

Calculo de las caracteristicas geométricas de la vigueta

= (0.845

Propiedades de la Vigueta normalent =0

Figura N° 3.22 Caracteristicas Geométricas de la Vigueta Pretensada

(Unidades en cm)

Gem

i ©

706

495

Fuente: Elaboracion Propia

A =80.5cm? Area de la seccion transversal de la vigueta
Cxo =4.95cm Brazo mecénico inferior

Cio =7.05cm Brazo mecéanico superior

Ixc = 1132.296 cm* Momento de Inercia con respecto al eje
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Propiedades de la Vigueta compuestaent = oo

Figura N° 3.23 Caracteristicas Geométricas de la seccion Homogeneizada

L S0cm

18 |

o
o
Jrom

"\, Centro de Gravedad

17,08
©o0em .

Fuente: Elaboracion Propia

A =2385cm? Area de la seccion compuesta

Cz200 =17.08 cm Brazo mecénico inferior

Cio0 = 7.92cm Brazo mecanico superior

Ixc = 19793.58 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x

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

PPpeso propio de la losa = 230 Kg/m?

SCuiva= 500 Kg/m?

Luz de calculo de las viguetas pretensadas: | = 4,50 m.
Separacién entre Viguetas: b = 0.50 m.

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga Muerta: CM = (230 + 80) *0.50 = 155 Kg/m
Sobrecarga de uso: SC = 500*0.50 = 250 Kg/m

La carga caracteristica total sobre la vigueta es:

gk = 155 + 250 = 405 Kg/m Cargas de servicio
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Qs = 1.6*405 = 648 Kg/m  Cargas ponderadas

Verificacion de la Vigueta Pretensada:

Pretensar el hormigon consiste en aplicar una fuerza total que se produzca en las
mismas tensiones contrarias a las que luego, en estado de servicio, produciran las
cargas exteriores. De ahi la palabra pretensado, que significa tension previa a la puesta
de servicio.

La existencia de la fuerza de pretensado obliga a realizar en la pieza de hormigén
pretensado algunas comprobaciones tensionales, fundamentalmente en dos instantes:
Uno, en el de aplicacion de la fuerza de pretensado. Otro en el estado de servicio de la

pieza. Esta es una diferencia importante respecto a las piezas de hormig6n armado.

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

armaduras activas una tension no superior al menor de los limites siguientes:

0.74 * fp maxk 0.90 * frx

fomaxk = 18000.00 Kg/cm? Tension de rotura Gltima del acero pretensado, obtenida de
la guia Téc