CAPITULO I
ANTECEDENTES
1.1 EL PROBLEMA.

La Escuela Superior de Formacion de Maestros "Juan Misael Saracho" carece de una

infraestructura de laboratorio adecuada para las préacticas profesionales de los estudiantes.

El proyecto se encuentra en etapa de pre inversién por lo que el problema es la falta del
calculo estructural de la infraestructura en dicha institucion, el cual sera desarrollado a lo
largo de este trabajo, basado en conocimientos solidos de como estructurar, disefiar y evaluar
los diferentes elementos estructurales que intervienen en este tipo de estructuras, para
realizar un célculo objetivo y de esta manera obtener un disefio eficiente, de alta calidad, y a
la vez nos permita reducir los costos de construccion de la estructura al contar con un calculo
que cumpla con los pardmetros establecidos segin normativa vigente regulada dentro de

nuestro pais y no llegue a ser sobredimensionado.

1.1.1 Planteamiento.

Actualmente en la escuela superior de maestros ya existe un espacio destinado a la
construccion de dicho laboratorio por esta razon se plantea como solucion el disefio
estructural del laboratorio en la Escuela Superior de Formacion de Maestros Juan Misael

Saracho.

1.1.2 Formulacion.

Con la nueva infraestructura de " Del Laboratorio en la Escuela Superior de Formacion de
Maestros Juan Misael Saracho”, causara un impacto positivo para los estudiantes,
incorporando una infraestructura eficiente, como areas de laboratorio de computacion,
laboratorio de fisica, laboratorio de quimica, laboratorio de biologia y deméas dependencias

para una educacion acorde a las nuevas tendencias educativas

1.1.3 Sistematizacion.

De la alternativa definida " Disefio Estructural del Laboratorio en la Escuela Superior de
Formacion de Maestros Juan Misael Saracho", el planteo estructural que se hace es:



* Cubierta y Entrepisos: Losas Alivianadas con viguetas pretensadas con
complemento de plasto formo.

» Porticos de Columnas y Vigas: Estas seran de Hormigén Armado al ser de este
material presentan mayor rigidez.

» Fundacion: Estas seran Zapatas Aisladas de Hormigon Armado.

1.2 OBJETIVOS.
1.2.1 General.

Realizar el disefio estructural de todos los elementos estructurales del laboratorio de la
escuela superior de formacion de Maestros "Juan Misael Saracho”, cumpliendo la Norma
Boliviana de Hormigon Armado (CBH-87) y analizando correctamente cada uno de estos

elementos.

1.2.2 Especificos.

- Realizar el estudio del suelo con el equipo SPT para determinar la capacidad portante
del suelo.
- Elaborar los planos estructurales de losas, vigas, columnas y fundaciones para su

correcta construccion.

- Determinar el presupuesto de la estructura, necesario para la materializacion del
proyecto.

- Realizar el cronograma de ejecucion del proyecto.
1.3 JUSTIFICACION.
1.3.1 Académica

Desarrollar el proyecto colabora y contribuye a profundizar los conocimientos adquiridos
durante la formacion academica y aplicarlos en el campo de estructura de edificaciones con

respecto a estructuras de hormigén armado y elementos pretensados.

1.3.2 Técnica

De acuerdo a un andlisis técnico, iniciando con el estudio y revision de los planos

arguitectonicos, el estudio de suelos y las normas establecidas, la ejecucion del laboratorio
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de La Escuela Superior de Formacion de Maestros " Juan Misael Saracho " es viable por las
adecuadas condiciones topograficas de la zona de emplazamiento, dicha zona cuenta con vias
de acceso apropiadas para el transporte de material y personal, ademas existen mano de obra

calificada, materiales necesarios y suficientes en el medio para su construccion.

El disefio estructural seréd desarrollado aplicando métodos de célculo actuales adquiridos a lo
largo del estudio de la carrera universitaria apoyados en la norma Norma Boliviana CBH-87
y en el programa CYPECAD, los cuales seran validados mediante calculos manuales,
mediante el cual se buscara un sistema estructural que mejor se adapte a los aspectos técnicos

y econémicos.

1.3.3 Socioecondmico.

Se realizaré el calculo estructural del laboratorio de La Escuela Superior de Formacion de
Maestros " Juan Misael Saracho " ubicado en la localidad de Canasmoro, esta edificacion
brindard a sus alumnos la oportunidad de estudiar en una institucion creciente, las
condiciones de esta infraestructura seran de calidad y suficientemente Gtiles para sus
funciones, cubriendo la demanda actual del servicio educativo y cumpliendo con las
necesidades pedagogicas, aumentando conocimientos practicos que refuercen la educacion ,
proporcionando mayor desarrollo y bienestar debido a que la propuesta de disefio se realizara

cumpliendo con las normas establecidas.

En base a la informacién preliminar del sitio y revisién de los planos arquitecténicos, los m2
que seran construidos son espacios suficientes para satisfacer las necesidades de los
estudiantes, estos contardn con costos razonables para su ejecucion y funcionamiento por lo
cual este proyecto es econdmicamente viable considerando su magnitud y adecuado disefio

para la poblacién universitaria.
14 ALCANCE DEL PROYECTO.

El proyecto contempla el “Disefio Estructural del laboratorio en la escuela superior de
formacion de maestros Juan Misael Saracho” realizando a su tiempo un anélisis de suelos, y
de este determinar la resistencia admisible del terreno de fundacién y examinar su
configuracion topografica y el plano arquitectonico que fueron proporcionado por la Sub

Gobernacion del departamento de Tarija, y en base a estos documentos se elabora el
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planteamiento estructural y se realiza el disefio de todos los elementos pertenecientes a la
estructura como ser, fundaciones, columnas, vigas y escaleras.

Losa alivianada y otros elementos estructurales mediante lo estipulado por la norma boliviana
CBH-87. En el disefio estructural se plasmara el siguiente contenido: Memoria de célculo,
planos estructurales, especificaciones técnicas, presupuesto, volimenes de obra y tiempo de

ejecucion fisica del proyecto.

1.5 Restricciones del proyecto.

Debido a que el proyecto se enfoca principalmente al disefio estructural, no se calculara
ningun tipo de instalaciones en el proyecto como instalaciones sanitaria, eléctrica, agua

potable, etc.
1.6 LOCALIZACION.

El proyecto se encuentra ubicado en la localidad de Canasmoro, provincia Mendez
perteneciente al departamento de Tarija. En esta localidad se encuentra la Escuela Superior
de Formacién de Maestros situada sobre la ruta asfaltada Tomatas pasando el cruce con

Carachimayo a 22.6 km de la ciudad de Tarija.

Figura 1.6.1 Mapa de Bolivia, ubicacion Tarija

Fuente: (Google)



Figura 1.6.2 Mapa de Tarija ubicacion de la Prov. Mendez
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Figura 1.6.3 Ubicacion del Proyecto en la Localidad de Canasmoro

‘ Escuela Superior de

Formacién de Maestros...

Fuente: (Google earthpro)

1.6.1 Descripcion del lugar de emplazamiento.

En lo respecta al lugar de emplazamiento del proyecto, el terreno cuenta con una superficie

2149m?, topograficamente el area de emplazamiento de la estructura cuenta con desniveles



poco significativos ya que se encuentra en una zona donde ya existe una cancha de futbol,

con una altitud promedio de 2001 msnm.

Las coordenadas geogréficas en la que se encuentra el lugar donde se emplazar el centro de
salud se muestra en la figura 1.2 y son:

Latitud sur: 21°21'22.9" Longitud oeste: 64°45'01.2"

1.6.2 Servicios existentes en el &rea del proyecto.

La localidad de Canasmoro cuenta con todos los servicios basicos, una red de alcantarillado
sanitario, una red de agua potable suministrado por una EPSA (entidad prestadora de
servicios de agua potable y alcantarillado sanitario) de la region, en cuanto a la energia
eléctrica S.E.T.A.R (Servicios Eléctricos de Tarija) es la empresa encargada de proporcionar
este servicio, se dispone de una red de distribucion de alta tensién, la electricidad llega a cada
domicilio de la localidad. Cabe recalcar que Canasmoro dispone de una micro planta de
tratamiento de aguas residuales, la cual esta a cargo de la Alcaldia de San Lorenzo. Esta
localidad también tiene a disposicion una conexion a internet via satélite mediante una antena
parabdlica fijada en el interior de la Escuela Superior de Formacion de Maestros. Por lo tanto,

el lugar de emplazamiento cuenta con todos los servicios anteriormente mencionados.
1.6.3 Climaen el area de proyecto.

El clima caracteristico es seco. Las temperaturas y los riesgos climaticos que se dan son muy
variados (sequias, granizadas, riadas), definidos a épocas y meses del afio temperaturas
medias y extremas que van entre los 11°C a 38°C como también épocas secas y temperaturas

bajas extremas de asta cero grados. La estacion seca va de abril hasta octubre.



CAPITULO 1I
MARCO TEORICO
Para el logro del objetivo general del proyecto se debe tener conocimiento sobre el suelo de
fundacidn del lugar de emplazamiento, idealizar y definir las estructuras de sustentacion de
la nueva infraestructura, definir los materiales a emplear, definir las cargas a utilizar en el

disefio, definir la normativa a utilizar y el método de disefio, etc.

En consecuencia, con lo sefialado en el parrafo anterior, se debe elaborar el marco teérico el
cual nos brindara conocimientos para realizar los estudios de disefios que se contemplan en

el presente proyecto.
2.1 LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El levantamiento topografico es el conjunto de operacién necesarias para obtener la

representacion de un determinado terreno natural.

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno, de elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre. Se realiza para
tener una idea clara de la configuracion del terreno, de la presencia de elementos naturales o
instalaciones construidas por el hombre, se toman los datos necesarios para la representacion
gréafica o elaboracion de las curvas de nivel del area en estudio, se realiza con estacion total,
eliminando los errores de lectura, anotacién, transcripcion y célculo, esto debido a que la
toma y registro de los datos topogréaficos es de forma digital. El levantamiento topogréafico

fue proporcionado por la Sub Gobernacién del departamento de Tarija.
2.2 ESTUDIO DE SUELOS.

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

relacion al peso que va soportar. Un estudio de suelo se caracteriza por tiene tres etapas:

- Trabajo en terreno.
- Trabajo en laboratorio.

- Redaccién del infirme final.



e Trabajo de terreno: En esta primera etapa es donde se inspecciona y se toma las

muestras de terreno las que luego seran analizadas en el laboratorio.

e Trabajo de laboratorio: una vez hecho el trabajo en terreno las muestras son

Ilevadas al laboratorio para realizar los ensayos correspondientes.

e Redaccion del informe final: este informe es el documento técnico final que se
tendra que presentar a las autoridades competentes. La parte mas importante del
informe final son las recomendaciones sobre qué tipo de fundacion/cimentacion es

mas conveniente realizar.

2.2.1 Capacidad de soporte del suelo.

2.2.1.1 Analisis Granulométrico Por Mallas:

Un analisis granulométrico por mallas se efectla tomando una cantidad medida de suelo
seco 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 por ciento acumulado de
suelo que pasas a traves de cada malla es determinados. Este porcentaje es generalmente

denominado el “porcentaje que pasa”.

La tabla 2.2.1. Contiene una lista de los nameros de mallas usadas en Estados Unidos y que

se utilizan en nuestro medio y el correspondiente tamario de sus aberturas.



Tabla 2.2.1 Tamaio de tamiz

Tamiz Abertura

N° (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 Braja M.

El porcentaje que pasa por cada malla, determinado por un analisis granulométrico por

mallas, se grafica sobre papel semilogaritmico, como muestra la figura 2.2.1.

Figura 2.2.1 Granulometria obtenido por un Analisis Granulométrico por Mallas.
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M.

Tamarnios para Suelos: Independientemente de su origen los tamafos de particulas

que conforman el suelo pueden variar en un amplio intervalo.



Tabla 2.2.2 Limites de tamafio de suelos separados

Sistema de Clasificacion

Tamafio del Grano (mm)

Unificado Grava: 75 mma4.75 mm

Arena: 4.75 mm a 0.075 mm

Limo y Arcilla (finos): <0.075 mm
AASHTO Grava: 75 mma2 mm

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 Braja M. Das.

Los suelos en general son Ilamados grava, arena, limo o arcilla, dependiendo del tamafio

predominante de las particulas dentro del suelo.

2.2.1.2 Limites de Atterberg

Cuando un suelo arcillo se mezcla con una cantidad excesiva de agua, este puede fluir como
un semiliquido. Si el suelo es secado gradualmente, se comportara como un material plastico,
semisalido o sélido, dependiendo de su contenido de agua. Este, en por ciento, con el que el
suelo cambia de un estado liquido a un estado plastico se define como limite liquido (LL).
Igualmente, los contenidos de agua, en por ciento, con el que el suelo cambia de un estado
plastico a un semisolido y de un semisolido a un sélido se define como limite plastico (LP)

y el limite de contraccion (SL), respectivamente.

Figura 2.2.2 Definicion de los Limites de Atterberg
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Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das
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El indice de plasticidad (PI) es la diferencia entre el limite liquido y el limite plastico de un
suelo.
IP=LL-LP

2.2.1.3 Sistema de Clasificacion de Suelos.

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 clasificacion de las capas de

carreteras. No se usa en la construccion de cimentaciones.

AASHTO.

La evaluacién dentro de cada grupo se realiza por medio de un indice de grupo gue es un
valor calculado a partir de una ecuacion empirica. Los suelos clasificados dentro de los
grupos A-1, A-2, A-3 son materiales granulares de los cuales 35% o0 menos de las particulas
pasan atreves del tamiz N° 200. Los suelo que tienen méas del 35% de particulas que pasan
atreves del tamiz N° 200 se clasifican dentro de los grupos de material fino A-4, A-5, A-6 y

A-7. estos suelos son parcialmente limo y material de tipo arcilla.
Sistema unificado.

El sistema de clasificacion unificado esta basado en la determinacion en laboratorio de la

distribucion del tamafio de particulas, el limite liquido y el indice de plasticidad.

Este sistema de clasificacion también se base en la grafica de plasticidad, que fue obtenida
por medio de investigaciones realizadas en laboratorio por A. Casagrande (1932).

2.2.1.4 Prueba de penetracion estandar SPT.

El ensayo de Penetracion Estandar o SPT es una prueba de penetracién dinamica empleada
para ensayar terrenos en los que se quiere realizar un reconocimiento geotécnico. Constituye
el ensayo o prueba maés utilizada en la realizacion de sondeos y se realiza en el fondo de la
perforacion. Consiste en medir el nimero de golpes necesarios para que se introduzca a una
determinada profundidad una cuchara (cindrica hueca) muy robusta (didmetro inferior 50mm
e interior 35mm lo que se supone una relacion 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 63.5kg y 76.2 cm respectivamente. ( figura 2.2.3).
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Figura 2.2.3 Ensayo de Penetracion Estandar SPT

e

Ensayo de Penetracion Estandar

Fuente:htt://imag.search.yahom.cm

Este es uno de los métodos que rinde mejores resultados en la practica y proporciona una
informacion maés util en torno al subsuelo, no solo en lo referente a la descripcion, sino
también en cuanto a la resistencia del suelo. El ensayo de penetracion normal estandar SPT
es una prueba In Situ que se realiza en el fondo de una perforacion, consiste en determinar el
numero de golpes de un martillo de peso 63.5 Kg y 762 mm (30 plg) de altura de caida,

necesarios para hincar en

el suelo inalterado; toma muestras en una distancia de 305 mm cuyos didmetros normalizados

son: 36.8 mm de didmetro interior y 50.8 mm de didmetro exterior del tubo.

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.
2.3 ANALISIS DE LAS CARGAS.

La informacion general acerca de las cargas a imponer sobre la estructura viene dada
generalmente en las especificaciones y en las normas. Bésicamente es parte de la
Responsabilidad del disefiador especificar las condiciones de cargas y tener cuidado en los

casos especiales. Las cargas pueden clasificarse en cinco tipos:

- Peso propio.

- Carga permanente.
- Sobrecarga de uso.
- Accion del viento.
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2.3.1 Peso propio.

Son las que corresponden a la accion del peso del elemento resistente que se calcula, con
exclusion de las cargas propias que acttan sobre él.

2.3.2 Carga permanente.

Corresponde al peso de las cargas muertas, piso, mamposteria, y otros elementos de presencia

permanente y que no son la estructura resistente.

2.3.3  Sobre carga de servicio.

Cargas debidas a la ocupacién y uso o servicio que presta la estructura. Por ejemplo, peso de

personas y muebles en edificios, mercaderia en depdsitos, vehiculos en puentes, etc.

2.3.4  Accion del viento.
Es la producida por la presion y succiones que el viento origina sobre la superficie.
2.4 ANALISIS DE ESFUERZOS.

Una vez definidas las cargas externas, debe hacerse un analisis de esfuerzos con el fin de
determinar las fuerzas internas, algunas veces conocidas como esfuerzos que se produciran
en los diferentes elementos. Cuando intervienen sobrecargas, deben analizarse con todo

cuidado los esfuerzos maximos posibles en cada uno de los elementos de la estructura
2.5 NORMA DE DISENO.

La normativa de disefio que se utilizara en este proyecto es la Norma Boliviana de Hormigén
Armado CBH-87.

Esta norma proporciona las prescripciones de obligatorio cumplimiento en el pais y que deber
ser observadas en el proyecto ejecucion y control de obras de hormigén armado, tanto
publicas como privadas, para conseguir la seguridad, durabilidad y adecuacion a las
condiciones de utilizacion, requeridas en este caso. Es aplicable a las estructuras y elementos
estructurales de hormigdn armado, fabricados con materiales que cumplan las prescripciones

contenidas en el mismo
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2.6 HIPOTESIS DE CARGAS.

Para encontrar la hipétesis de carga més desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma. Partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga
gue a continuacion se indican, y se elegira la que, en cada caso, resulte méas de carga que a

continuacion se indican, y se elegira la que, en cada caso, resulte méas desfavorable.

En cada hipotesis deberén tenerse en cuenta, solamente, aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible.
Hipotesis I: »,, *G +y,, *Q
Hipotesis 11: 0.9(y;, *G + y,, *Q) +0.9% y,, *W

Hipotesis I11: 0.8(y;, *G + 7, * Q) + Fop +W,,

En estas expresiones:

G = valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter
de permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas las
acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq= Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, mas
las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.

W = Valor caracteristico de la carga de viento.

Weq= Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se
tomard: Weq=0

En situacion topografica muy expuesta al viento, se adoptara: Weq = 0.25*w

F..= Valor caracteristico de la accién sismica
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2.7 MATERIALES.

Para el disefio estructural se utilizard el hormigon (conjunto de elementos que forman masa)

y el acero.

2.7.1 HORMIGON.

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

las construcciones.

2.7.1.1 Resistencia del hormigon.

Resistencia caracteristica de proyecto fc es el valor que se adopta en el proyecto para la
resistencia a comprension como base de los calculos, asociados con la norma CBH-87 a un
nivel de confianza del 95 % se denomina, también, resistencia especificada. Resistencia
caracteristica real de obra fcr, es el valor que corresponde al cuantil del 5 % en la curva de
distribucion de resistencias a compresion del hormigén colocado en obra. Dicho de otro
modo, fcr,es el valor de la resistencia, por debajo del cual se puede esperar hallar un méaximo
del 5 % de la poblacion de todas las medidas posibles de la resistencia del hormigén
especificado. Resistencia caracteristica estimada fce, €s el valor que estima o cuantifica la
resistencia caracteristica real de la obra, a partir de un nimero infinito de resultados de

ensayos normalizados de resistencia a comprension, sobre probetas tomadas en obra.

2.7.1.2 Resistencia de Calculo.

Se considerara como resistencias de célculo, o de disefio del hormigdn (en compresion feq 0
en traccion feq), el valor de la resistencia caracteristica de proyecto correspondiente,
dividido por un coeficiente de minoracion vy¢, que adoptan los indicados en la tabla 2.7.1.
Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia del calculo debera
reducirse ademas de un 10 % para tener en cuenta la disminucién de calidad que el hormigén

de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y compactacion.
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Tabla 2.7.1 Estados limites ultimos- Coeficientes de minoracion de la resistencia
de los materiale

Materia Coeficiente basico Nivel de control correccion
Reducido +0.5

Acero vs = 1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido (1) +0.20

Hormigon | yc=1.5 Normal 0
Intenso (2) -0.10

Fuente: Norma Boliviana 1CBH-87

2.7.1.3 Resistencia minima del hormigon en funcion de la del acero.

A fin de no usar aceros de resistencia muy alta con hormigones de baja resistencia, la

resistencia de proyecto del hormigdn fck, no sera menor que la indicada en la tabla 2.7.2, en

funcion del tipo de acero.

Tabla 2.7.2 Resistencia del Hormigon en funcion del tipo de acero

Valor minino de la Tipo de
resistencia de hormigén
Tipo de solicitacién proyecto del
acero hormigén a los 28
dias fck en Mpa

AH215L Estatica 12.5 H12.5
AH 400 Estatica 15 H 12
Estatica 20 H 20

AH 500 Estatica 17.5 H 175
Estatica 20 H 20
AH 600 Estatica 20 H 20
Estatica 20 H 20

Fuente: Norma Boliviana CBH-8

+ Diagrama real tension — deformacion. - El diagrama real, tension-deformacion

presenta formas generales. Segun la naturaleza de los constituyentes y la velocidad

de deformacidn, la abscisa correspondiente a la maxima ordenada estd comprendida
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entre 2 por mil y 2,5 por mil, el acortamiento Gltimo &y, oscila alrededor de 3,5 por
mil y la tensién ultima ocy, estd comprendida entre 0,75 fc y 0,85 fc. Dada la dificultad
de la determinacion del diagrama real, tension deformacion del hormigén, a nivel de
valores de célculo, en la practica se utiliza cualquiera de los diagramas simplificados

que se indican en las figura 2.7.1.

Figura 2.7.1 Diagrama parabola - rectangulo

0.85fFcd -

0.0020 0.0035

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

Diagrama rectangular. - Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 x,
siendo “x” la profundidad del eje neutro y el ancho 0,85 fcd (figura 2.7.2).

Figura 2.7.2 Diagrama Rectangular

£c 0.85fcd

0.8x

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

Moédulo de deformacién longitudinal. — para cargas instantaneas o rapidamente
variables, el médulo de deformacion longitudinal inicia E; del hormigdn (pendiente
de la tangente en el origen de la curva real o € segun el diagrama real, tension

deformacion a la edad de “j” dias puede tomarse igual a:
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on = 6640 * \/fj ;en MPa

Donde

[13%3]

Fj = resistencia caracteristica a compresion del hormigén a ) dias de edad. Debe expresarse
en MPa. Como modulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Ej (pendiente de la

secante), se adoptara.

E]- = 6000 * \/;] ;en MPa

Valido siempre que las tensiones, en condiciones de servicio, no sobre pasen el valor de 0.5f;.
en esta expresion debe entrarse con fj en MPa

Como valor medio del médulo secante de la deformacion longitudinal del hormigén Ecm se
adoptara el dado por la siguiente expresion.

Ecm= 9500 * ( fck + 8) 12

Normalmente fck esta referido a la edad de 28 dias y, por consiguiente, el valor de Ecm
correspondiente a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresién
para deducir Ecm a partir de la resistencia fj (to), correspondiente a una edad t, dada cuando
se trate de cargas duraderas o permanente podra tomarse como valor de “E” los dos tercios
(2/3) de los valores anteriores, en climas hiumedos, y los dos quintos (2/5), en climas secos.
Las dos (2) primeras formulas incluidas en las prescripciones para el calculo de los médulos

de deformacion, se transforman en las siguientes al expresarlas en kp/cm?

Eoj = 21000 * ,/f; Eoj = 19000 * ,/f;

» Coeficiente de poisson. - Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones
elasticas, bajo tensiones normales de utilizacion, se tomara un valor medio, p, igual a
0,20. En ciertos célculos, puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.

» Coeficiente de dilatacion térmica. - Como coeficiente de dilatacion térmica del

hormigén armado, se tomara: o. = 1,0 x 10 por grado centigrado.
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2.7.2 Aceros.
2.7.3 Resistencia caracteristica.

La resistencia caracteristica del acero f yk, se define como el cuantil 5 % del limite elastico

en traccion (aparente fy,0 convencional al 0,2 %,fo.2).
2.7.4 Resistencia de célculo.

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

fix
fyd: L

s
Donde:

fyx = limite elastico del proyecto.

v s = coeficiente de minoracion.

La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.
2.7.5 Diagrama tension - deformacion.

Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta como base de los calculos,
asociado en esta norma a un nivel de confianza del 95 %. Diagrama caracteristico
tensiondeformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene la propiedad de que los valores
de la tension, correspondientes a deformaciones no mayores del 10 por mil, presentan un
nivel de confianza del 95 % con respecto a los correspondientes valores obtenidos en ensayos

de traccion.
2.7.6 Diagrama de calculo tensién — deformacion.

Los diagramas de célculo tension-deformacion del acero (en traccién o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta de
HOOKE, de razon igual a: 1/ y s.Estos diagramas vienen representados en las figuras 2.6 a y
2.6.b.
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Figura 2.7.3 Diagrama de Calculo Tension - Deformacion

[y
l fo=fan ‘ E—
fa
W] /
< - (1)1} g -
1 & 1 g
/| |/
/ [
/ fa () =1 fea (b)
—t o

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

La deformacion del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion, al
valor 3,5 por mil.

* Moddulo de deformacion longitudinal. - Para todas las armaduras tratadas en la

norma CBH -87 se tiene como mddulo de deformacion longitudinal:

Es =210 000 MPa

* Coeficiente de dilatacion térmica. - El coeficiente de dilatacion térmica del acero

se tomara igual al del hormigén, es decir: o= 1,0 x 107, por grado centigrado.
2.8 HORMIGON ARMADO.

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

las construcciones.

2.8.1 Adherenciaentre el Hormigon y el Acero.
La adherencia entre el hormigon-acero es el fendmeno basico sobre el que descansa el

funcionamiento del hormigon armado como material estructural. Si no existiese adherencia,

las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el acero se
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deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafaria al hormigdn en sus
deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana de hormigén armado
dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigon y
armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el anclaje de la armadura
en los dispositivos de anclaje de sus extremos”. La adherencia cumple fundamentalmente dos
objetivos: la de asegurar el anclaje de las barras y la de transmitir las tensiones tangenciales
periféricas que aparecen en la armadura principal como consecuencia de las variaciones de

su tension longitudinal.

2.8.2 Disposicion de las Armaduras.

Las armaduras que se disponen en el hormigon armado pueden clasificarse en principales y
secundarias, debiendo distinguirse entre las primeras las longitudinales y las transversales.
Las armaduras longitudinales tienen por objeto, bien absorber los esfuerzos de traccion
originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien reforzar las zonas
comprimidas del hormigon. Las armaduras transversales se disponen para absorber las
fuerzas de traccion originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), asi como
para asegurar la necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida la
formacion de fisuras localizadas. En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se
disponen, bien por razones meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no
preponderantes, mas 0 menos paréasitos. Su trazado puede ser longitudinal o transversal y se
incluyen entre ellas las armaduras de montaje, cuyo fin es facilitar la organizacion de las
labores de ferralla, las armaduras de piel que se disponen en los paramentos de vigas de canto
importante; las armaduras por retraccion y efectos térmicos que se disponen, en los forjados
y en vigas en general, las armaduras de reparto que se colocan bajo cargas concentradas vy,
en general, cuando interesa repartir una carga; etc. Ademas de su misién especifica, las
armaduras secundarias ayudan a impedir una figuracion excesiva y contribuyen al buen atado
de los elementos estructurales, facilitando que su trabajo real responda al supuesto con el

calculo.
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2.8.3 Colocacién de la Armadura.

Las armaduras se colocardn limpias, exentas de Oxido no adherente, pintura, grasa o
cualquier otra sustancia perjudicial. Se dispondran de acuerdo con las indicaciones del
proyecto, sujetas entre si y al encofrado de manera que no puedan experimentar movimientos
durante el vertido y compactacion del hormigdn y permitan a éste envolverlas sin dejar
coqueras. En vigas y elementos analogos, las barras que se doblen deberan ir
convenientemente envueltas por cercos o estribos, en la zona del codo. Esta disposicién es
siempre recomendable, cualquiera que sea el elemento de que se trate. En estas zonas cuando

se doblan simultaneamente muchas barras, resulta aconsejable aumentar el diametro de los

estribos o disminuir la separacion. Las barras corrugadas de didmetro ggo32mm, sélo podran

utilizarse en piezas cuyo espesor sea por lo menos igual a 50 cm.Los cercos o estribos se
sujetaran a las barras principales mediante simple atado u otro procedimiento idoneo,
prohibiéndose expresamente la fijacion mediante puntos de soldadura. Cuando exista peligro
de que se puedan confundir unas barras con otras, se prohibe el empleo simultaneo de aceros
de caracteristicas mecéanicas diferentes. Se podran utilizar, no obstante en un mismo
elemento, dos tipos diferentes de acero, uno para la armadura principal y otro para los
estribos.

2.8.4 Distancia entre Barras.

Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado deben
tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacién y compactacion del
hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras. Las
prescripciones que siguen son aplicables a las obras ordinarias de hormigon armado,
ejecutadas in situ. Cuando se trate de obras provisionales, o0 en los casos especiales de
ejecucion particularmente cuidada (por ejemplo, elementos prefabricados con riguroso
control), se podran disminuir las distancias minimas que se indican, previa justificacién

especial.

a) La distancia horizontal libre o espaciamiento entre dos barras aisladas, consecutivas

salvo lo indicado en e), sera igual o superior al mayor de los tres valores siguientes.

- 2cm.
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- El didametro de la mayor.

- 1,2 veces el tamafio maximo del arido.

b) La distancia vertical libre, o espaciamiento, entre dos barras aisladas consecutivas

cumplird las dos primeras condiciones del parrafo anterior.

c) Como norma general, se podran colocar en contacto dos o tres barras de la armadura
principal siempre que sean corrugadas, cuando se trate de piezas comprimidas, hormigonadas
en posicion vertical y cuyas dimensiones sean tales que no hagan necesario disponer

empalmes en las armaduras, podran colocarse hasta cuatro barras corrugadas en contacto.

En los grupos de barras, para determinar las magnitudes de los recubrimientos y las distancias
libres a las armaduras vecinas, se sustituye cualquier paquete de n barras del mismo didmetro

por una barra ficticia, con el mismo centro de gravedad que el paquete y de un didmetro

“equivalente” @n, dado por la expresion:

Bn = @ *n

Si el paquete esta formado por “n” barras de didmetros distintos, @n serd el diametro de la

barra ficticia que tenga, igual area y el mismo centro de gravedad que el paquete.

d) En los grupos el nimero de barras y su diametro, seran tales que el didmetro
equivalente del grupo, definido en la forma indicada en el parrafo anterior, no serd mayor
que 50 mm, salvo en piezas comprimidas que se hormigonen en posicion vertical, en las que
podra elevarse a 70mm. La limitacion anterior. En las zonas de traslapo, el nimero méximo

de barras en contacto, en la zona de empalme sera cuatro.

2.8.5 Recubrimiento.

2.8.5.1 Recubrimiento Geométrico.
Se denomina recubrimiento geometrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la

distancia libre entre su superficie y el parametro mas proximo de la pieza.

2.8.5.2 Recubrimiento Mecanico.
En los célculos se denomina recubrimiento mecanico a la distancia entre el centro de
gravedad de una armadura y el pardmetro mas préximo, en la direccion del brazo mecéanico.

El objeto del recubrimiento es proteger la armadura, tanto de la correccion como de la posible
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accion de fuego, es fundamental la buena compacidad del hormigén del recubrimiento, mas

aun gue su espesor, por ello, se tienen las siguientes consideraciones.

a) Cuando se trate de armaduras principales, el recubrimiento o distancia libre entre
cualquier punto de la superficie lateral de una barra y el paramento mas préximo de la
pieza, serd igual o superior al diametro de dicha barra o a los seis quintos (6/5) del tamafio
maximo del rido. En el caso de grupos de barras, para la determinacion de esta distancia,
se partira del diametro equivalente @n. Para cualquier clase de armaduras (incluso
estribos), la distancia mencionada en el parrafo anterior, no serd inferior a los valores que,

en funcidn de las condiciones ambientales, se indican en la siguiente tabla.

Tabla 2.8.1 Recubrimientos minimos en milimetros

Valores béasicos Correcciones para
Condiciones ambientales Armaduras O Il—|205rm|g|:)r;0
Moderada sensiblesa |, . '
No severas lamina | H15 H 45
mente Severas la

(mm) S . S H175 | H50
everas corrosion H 20 H 55

15 25 35 +10 -5 +5 -5

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

Las correcciones indicadas en la tabla, pueden acumularse; pero en ningun caso, el

recubrimiento resultante podra ser inferior a 15mm.

b) En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control y siempre que la resistencia
caracteristica del hormigdn sea superior a 25 MPa, podréa omitirse la limitacién del parrafo

a), relativa al tamafio méaximo del arido y reducirse en 5 mm los valores del parrafo b).

c) En las estructuras expuestas a ambientes quimicamente agresivos, o a peligro de

incendio, el recubrimiento de la armadura vendra fijado por el proyectista.

d) La distancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado, no
sera mayor de 4 cm; pudiendo prescindirse de esta limitacion en elementos enterrados, si

se hace previamente una capa de regularizacién; en los hormigonados con técnicas
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especiales y en aquellos en los que la armadura trabaje exclusivamente a compresion y

presente un riesgo despreciable frente a incendios.

e) La distancia libre de los pardmetros a las barras dobladas, no sera inferior a dos

milimetros, medida en direccién perpendicular al plano de la curva.

) Los elementos de cimentacion que vayan a estar sometidos a la accién de aguas
subterraneas, debera protegerse superficialmente con una impermeabilizacion adecuada,

para evitar la corrosion de las armaduras.

2.8.6 Daoblado de las armaduras.

La operacion de doblado se realizara en frio y a velocidad moderada, por medios mecanico
no admitiéndose ninguna excepcion en el caso de aceros endurecidos por deformacion en frio
0 sometidos a tratamientos especiales, admitiéndose sélo el doblado en caliente para barras
de acero ordinario de didmetro igual o superior a 25 mm, siempre que no se alcance la
temperatura correspondiente al rojo cereza oscuro (800°C) y se dejen enfriar las barras
lentamente. El doblado de las barras se realizara con diametros interiores “d” que cumplan
las condiciones siguientes:

2 *fyk

d=>
B 3*fck

* @ ; d=>10=*¢ ; d=> dy,

Donde:

fyx = Limite elastico caracteristico del acero. fe
= Resistencia caracteristica del hormigén.
@ = Didmetro de la barra.

dm = Didmetro del madril en el ensayo de doblado-desdoblado.

No debe admitirse el enderezamiento de codos, incluidos los de suministro, salvo cuando esta
operacion pueda realizarse sin dafio inmediato o futuro para la barra correspondiente. Para

vigas se podré utilizar 3.5@ para diametros interiores con una prolongacion recta igual a 2d.
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Figura 2.8.1 Didmetros internos para patillas en barras corrugadas

PATILLA NORMAL PARA
BARRAS CORRUGADAS

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

2.8.7 Anclaje de las armaduras.

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon

sin peligro para éste. En general se efectlan mediante alguna de las disposiciones siguientes:

- Por prolongacion recta.

- Por gancho o patilla.

- Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo); -

- Por disposiciones especiales.
La longitud de anclaje de una armadura es funcién de sus caracteristicas geométricas de
adherencia, de la resistencia del hormigén, de la posicion de la barra con respecto al
hormigonado, del esfuerzo con la armadura y de la forma del dispositivo del anclaje: por ello
su célculo es complicado y aun cuando el fallo de anclaje es un estado limite que deberia dar
origen en rigor, al calculo semi probabilista correspondiente en la practica se sustituye por el
empleo de longitudes mediante formulas sencillas, que quedan del lado de la seguridad. Los
factores que tienen influencia en el largo de anclaje y que fueron detectados en los diferentes

ensayos en laboratorio se definen como:

- El anclaje depende de la textura externa de la armadura (cuanto més lisa sea la barra
mayor sera el anclaje).

- De la calidad del hormigon (el anclaje serd menor cuanto mas resistente sea el
hormigon).

- De la posicion de las armaduras en relacion a la seccion transversal de la pieza del

hormigon.
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Es aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el hormigon
no esté sometido a fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar las armaduras de
momento negativo, sobre apoyos intermedios, hasta una distancia de éstos del orden del
quinto de la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90, por la cara mas
alejada del soporte 0 muro. Las longitudes de anclaje dependen de la posicidén que ocupan

las barras en la pieza con respecto al hormigonado. Se distinguen la posicion 1y 1I:

a) Posicion I: de adherencia buena, para las armaduras que, durante el hormigonado,
forman con la horizontal un angulo comprendido entre 45y 90°, o que en el caso de formar
un &ngulo inferior a 45°, estan situadas en la mitad inferior de la seccidn, o a una distancia

igual o mayor a 30 cm. de la cara superior de una capa de hormigonado.

b) Posicion Il: de adherencia deficiente, para las armaduras que durante el
hormigonado, no se encuentran en ninguno de los casos anteriores. En esta posicion, las
longitudes de anclaje seran iguales a 1,4 veces las de la posicion 1.

Debe disponerse armadura transversal:

En el caso de anclajes de las barras de traccion, cuando no existe una comprension transversal

adecuada, por ejemplo, la originada por una reaccion de apoyo.

Siempre que se trate de anclajes de barras de compresion. El esfuerzo que puede desarrollar

un anclaje se calculara suponiendo:

a) Que, en la longitud interesada por el anclaje, la tensién de adherencia es constante e igual
al valor, medio que se define convencionalmente.

b ) En las partes curvas del anclaje se superpone a la adherencia un rozamiento entre el acero
y el hormigdn. Estas hipdtesis conducen, en el anclaje total por prolongacién recta, a la
siguiente ecuacion de equilibrio:

As * fyd= [ * Ib * Tbm

I = —2%
b 4 * Tpm

Donde:

I, = largo del anclaje para una barra rectilinea.
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fya = resistencia de célculo del acero.
@ = diametro de la armadura con la cual se esta trabajando.

Tom = tension de adherencia ultima del hormigon.

2.8.8 Anclaje de barras corrugadas.

No se deben adoptar, para la longitud resultante valores inferiores al mayor de los tres

siguientes:

- 100 -15cm
- La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la

reduccion 0.7*ly

Figura 2.8.2 Longitud de anclaje en centimetros (@ en centimetros)

fyk 2 & vk :
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Fuente: Hormigdn Armado Pedro Jiménez Montoya(15%d)
Donde:

Fyk = resistencia de calculo del acero en MPa

@ = didmetro de la armadura con la que se esta trabajando
De la tabla 11 — anexo 3 se obtiene my, mz, ms, ms4, para hormigones de 25MPa y barras
de 500MPa

2.8.9 Empalmes de las Armaduras.

Los empalmes de las barras pueden efectuarse mediante alguna de las disposiciones
siguientes: por solapo, por soldadura o por manguito u otros dispositivos. Siempre que sea

posible, deben evitarse los empalmes de las armaduras trabajen a su maxima carga. También
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conviene alejar entre si los empalmes de las distintas barras de una misma armadura, de modo

que sus centros queden separados, en la direccion de las barras.
e Empalme por traslapo solapo. —

Se efectla adosando los extremos de las dos barras que se empalman en la posicion que mejor

permita el hormigonado, dejando una separacion entre ellas de 4@ como maximo.

Figura 2.8.3 Empalmes por traslapo o solapo

b1 .

T J= = e

v
v

<4

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

Cuando se empalman por solapo barras lisas que trabajen a traccién se terminaran en gancho

normal; en el caso de barras corrugadas no se dispondran ni ganchos ni patillas.

El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente w (tabla2.7).

Que lleva en cuenta la cantidad de las barras traccionadas empalmadas en la misma region.
a) Empalmes sin ganchos Iy = w*I
b) Empalmes con gancho

np = < 1.5 para barras lisas

20 cm
l,=wx*xly,—15%x@ > { 100
0.5 = lb
np = > 1.5 para barras corrugadas
20 cm
l,=wx*xly, —10%x0@ > { 100
0.5 = lb

El coeficiente w depende de los siguientes factores:
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a) Del porcentaje de las barras empalmadas en la misma seccion.
b) De la distancia (a) entre los ejes del empalme en la misma seccion.
c) De ladistancia (b) entre la barra empalmada del extremo y la fase externa de la pieza.

Tabla 2.8.2 Porcentaje maximo de barras empalmadas con relacion a la seccion
total de acero

DISTANCIA(b) COEFICIENTE
DISTANCIA (a) |Entre la  barra|Porcentaje maximo de barras
Entre ejes de externa empalmadas w
empalme de empalme y la fase >50
externa de la pieza 20% |25% |33% |50% %
a< 109 b< 50 1.2 14 |16 (18 (2
a>100 B > 50 1 1.1 |12 |13 (14

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

Este es el porcentaje maximo permitido para el empalme de las barras traccionadas en una
misma seccion. En el caso de que las barras estén comprimidas se considera como una
seccion de buena adherencia y el coeficiente w es igual a 1, por lo tanto, el coeficiente no

mayora el largo del anclaje en zona comprimida:

2.9 Coeficiente de Minoracion de Resistencias y Mayoracion de Cargas.

Los coeficientes de seguridad para el estado de limite ultimo son:

- coeficiente de minoracion del aCero.........c.covvvviiiiiiiiiiiiiieaaenn vs =1.15

- coeficiente de minoracion del hormigon................c.ocooiiiii.n. ve=15

- coeficiente de ponderacidn de las acciones

- deefectodesfavorable.........ovueeeeenn vy fg =7 fq=1,60
- de efecto favorable permanente..................cooiiiiiiiiiiiiiinn.n, v fg = 0,90
- deefecto favorable variable........ ..o vyfg=0
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2.10 DISENO DE VIGAS.

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

rectangulares.

Figura 2.10.1 Esquema del comportamiento de una viga a flexion

Ey 0.85fck
C
= b=
AS £y T=Asfy
/ esfuerzos
b deformaciones redes
unitarias

Fuente: Norma boliviana de hormigén armado CBH-87

2.10.1 Dominios de deformacion.

Las deformaciones lineales de las secciones segun la naturaleza de la solicitacion conducen

a admitir varios dominios que han sido esquematizados en la figura 2.10.2

Figura 2.10.2 Diagrama de Pivotes

Fuente: Jiménez Montoya hormigon armado
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2.10.2 Calculo a flexion simple.

Se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que se obtiene
del Cuadro (coeficiente de minoracién de resistencia y mayo racion de cargas).

Md=Ys*M

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

Hd = v+ a2 « od
Donde: bw = Ancho de la viga d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro

de gravedad de la armadura mas traccionada (también llamado “canto util”). fcd =Resistencia

de disefio del hormigén.
Se calcularé el valor plim, se obtiene de la tabla 3 anexo 3 si
Wim = Wd no se necesita armadura a compresion.

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no necesita
armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos

de traccion 'y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra a la tabla 4- anexo 3 y se obtiene la cuantia

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

f
Ag =(»S>l<bw>|<d>|<c—d
yd
Donde:
w= Cuantia mecéanica de la armadura.
fyd= Resistencia de calculo del acero.

As=Area de la armadura a traccion.
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3) Calcular la armadura minima y el valor de @wmin se obtiene de la tabla 5 — anexo 3

Asmin = wmin * bw * d
La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares.
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.
si wim < pd se necesita armadura a compresion.

Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita

armadura de compresion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion.

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

Wso = Ws1 = Wijm T Wy

Donde:
WIim= Este valor se obtiene de la tabla 3 - anexo 3.

Ws1= Cuantia mecénica para la armadura a traccion.

Ws2= Cuantia mecénica para la armadura a compresion.

[= Relacion entre el recubrimiento y el canto Gtil. r=Recubrimiento
geomeétrico.

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

feqrwg1*bwxd feq*wgo*bwxd

Ag1 = Ag; =

fyq fya
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Donde:

Asl= Area de la armadura a traccion.

As2= Area de la armadura a compresion.

— As2. compresion

- As|. traccion

f—— bWt

= N

3) Calcular la armadura minima, y el valor de wmin se obtiene de la tabla 5 — anexo 3

Asmin = Wmin * bw * d

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para Asl
como para As2

2.10.3 Esfuerzo cortante.

En el dimensionamiento a corte en la situacion de rotura suele admitirse la colaboracion del
hormigén, resultando una formula aditiva que suma la contribucién del mismo con las
armaduras. El estado de agotamiento por esfuerzos cortante puede alcanzarse ya sea por
agotarse la resistencia a compresion oblicua del alma o por agotarse su resistencia a traccion

oblicua, en consecuencia, es necesario comprobar que se cumple simultdneamente.

Vrd < Vul Vrd < VuZ
Donde:

V1 = cortante ultimo por compresion oblicua del alma.
V2 = cortante de agotamiento por traccion del alma.
Vg = cortante reducido de calculo.

Vrd = Vd+Ved

Vg = valor de célculo del esfuerzo cortante producido por las acciones exteriores.
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V. = valor de calculo de la componente paralela a la seccion, de la resultante de tensiones
normales, tanto de compresién como de traccion, sobre las fibras longitudinales de hormigon

en piezas de seccion variables.

Vrd = Vd
2.10.4 Procedimiento de calculo.

2.10.4.1 Agotamiento por compresion oblicua del alma (Vu1):

Esta se comprueba en una seccion situada sobre el borde del apoyo.

Vur=0.30 * fea*x bw=d

2.10.4.2 Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vu2):
Vuz= chzfvd* bwxd
La comprobacion correspondiente a V. se efectlia para una seccion situada a una distancia

del canto util del borde del apoyo directo.

Donde:

fua=0.5+fcd Resistencia convencional del hormigon a cortante (Kp/cm?).

fecd = % Resistencia de célculo del hormigén (Kp/cm?).
d = Canto util.

b = Ancho del alma.

2.10.4.3 Agotamiento de piezas con armaduras de cortante (Vad)

Esfuerzo cortante Gltimo con armadura transversal es.

Va=Veu+ Vsu

Donde el primer término del segundo miembro es la contribucion del hormigén y el segundo

la contribucién de las armaduras transversal. Por lo tanto:

Vsu=Va—Vcu
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2.10.4.4 Como contribucidn de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

~0.90 xd * A * fyd
S

su

Se calcula el area de acero para 1m de cortante, utilizando Vs

Vsu *S
Ag=—"——
0.90 * d * fyd
Determinacioén del area minima
0.02 * fcd * by, * s
Asmin = fyd

Adoptamos el area mayor.

2.10.5 Estado limite de figuracion.

Ya se sabe que en estructuras de hormigon armado suele ser inevitable la aparicion de fisuras
gue no se suponen inconvenientes para su normal utilizacion, siempre que se limite su
abertura méaxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad, funcionalidad,
estanqueidad y apariencia, la clave de la verificacion es entonces mantener la abertura de
fisura (de trabajo) por debajo de los valores maximos dados en funcion del tipo de ambiente

(agresividad del ambiente). La norma CBH-87 recomienda los valores para Wmax:

W1=0.1mm, W2 = 0.2mm, W3 = 0.4mm
Consiste en satisfacer la siguiente inecuacion:

Wk < Wmax
Donde
W\ = abertura caracteristica de la fisura
Wmax = abertura maxima de la fisura

2.11 COLUMNAS.

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales, en las
que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones transversales pueden

estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.
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La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actdan sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obra y, en altimo extremo, al terreno de cimentacién por lo que
contribuyen elementos de gran responsabilidad resistente. Las armaduras de las columnas

suelen estar constituidos por barras longitudinales, y estribos.

Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de absorber
compresiones en colaboracion con el hormigon, tracciones en los casos de flexion compuesta
o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por deslizamiento del
hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos constituyen la armadura transversal
cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a

resistir esfuerzos cortantes.

2.11.1 Compresion simple

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

sometidas a compresion se calculan con una excentricidad minima accidental.

2.11.2 Excentricidad minima de calculo.

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

independientemente en cada uno de los dos planos principales.

- Excentricidad de primer orden.

Serd la correspondiente al extremo de mayor momento.

6=
Ny

Donde:

€, (4

M= momento de disefio en la direccion “x” o “y
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Ng = normal de disefio.

2.11.3 Disposicion relativa de las armaduras. —

Las armaduras de los soportes de hormigon 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.

2.11.3.1 Cuantias limites. —
La norma boliviana de hormigdn armado recomienda para las armaduras longitudinales de
las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan colocadas en

dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:

As1 * fyc.d => 0.05 = N4
As1 * fycd < 0.5 * fcd * A
As2 * fyc.d > 0.05 * N4

As2 % fycd < 0.5 x fed* A

Donde:

Fyc,d = Resistencia de calculo del acero a compresion.

Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta.

Nd=Esfuerzo normal mayorado de compresion.

fcd =Resistencia de calculo del hormigon en compresion.

A= area de la seccion total de hormigon.

Para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la forma:

As * fycd>0.10 * Ng
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As * fyc,d > fed * Ac

Donde:

Ac= El 4rea de la seccion bruta de hormigon.

Fyc,d= Resistencia de célculo del acero a compresion.
Nd=Esfuerzo axial de célculo.

fcd =Resistencia de calculo del hormigon en compresion.

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

2.11.4 Pandeo en piezas comprimidas de hormigon armado.

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

de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo {o de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de
momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a pdrticos
depende de la relacién de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos,
y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte, siendo para ello preciso
decidir previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse

traslacional.
lo =ax*l
Para determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

Z(?)de todos los pilares Z(?)de todos los pilares
EI ) Yg = B :
Z(T)de todas las vigas Z(T)de todas las vigas

WYy =

- Esbeltez geométrica y mecéanica.

l,
A=—= <35 esbeltez mecanica
I

A
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—

A= FO < 10 esbeltez geométrica

Donde:
lo = longitud de pandeo.

I = radio de giro.

k = coeficiente de pandeo.

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

Para esbelteces mecanicas A< Alim la pieza puede considerarse corta, despreciando los
efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.
Segun la instruccién espafiola Alim est4 asociada a una pérdida de capacidad resistente menor

del 10% respecto del soporte considerado corto y bale:

C 0.24 e, 2
Aim = 35 |—# |1+ — +3.4<——1> < 100
v F2 e,

Donde:

V= axial reducido de calculo que solicita al soporte.

B Ac * fcd

\'%

e1 = mayor excentricidad de célculo de primer orden del soporte.
e2 = menor excentricidad de célculo de primer orden del soporte.
h = dimensiones del soporte en el plano de flexion considerado.
C = coeficiente que depende de la disposicién de armadura: 0.24 para armadura simétrica en
las dos caras.
- Para esbelteces mecanicas 100<A<200(geométricas 10<A0<58), puede aplicarse el
método general, para soportes de secciones y armadura constante

- No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con

esbelteces mecéanicas A>200(geométricas L0>58).
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2.11.5 Armadura longitudinal.

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

barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

- La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse mediante

cercos o estribos, para evitar su pandeo.

- Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual 0 mayor que 2cm, que el diametro de
la mayor y que 6/5 del tamafio méximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes

se podran colocar dos o tres barras en contacto.

2.11.6 Armadura transversal.

La misidn 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 v,
eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces pueden
ser absorbidos por el hormigon. El didmetro de la armadura transversal debe ser al menos
igual a 6mm, o a la cuarta parte del didmetro maximo de las barras longitudinales
comprimidas. La separacion “s” entre estribos no debe sobre pasar a la menor de las tres

cantidades siguientes:

12 veces el didametro minimo de las barras longitudinales.

- La menor dimensién del nucleo de la seccion, limitado por el borde exterior de
armadura transversal.

- 300mm.

- En pilares circulares (columnas), se puede utilizar estribos circulares o adoptar una

distribucioén helicoidal de la armadura transversal.
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212 ZAPATAS.

Toda cimentacion ha de garantizar de forma permanente, la estabilidad de la obra que soporta.
Por ello se debe calcularse teniendo en cuenta, por una parte, el adecuado coeficiente de
seguridad frente al hundimiento; por otra los asientos que pueden producirse, los cuales
deben ser compatibles, con la capacidad de formacion de la estructura cimentada, con el fin
a que la misma va destinada y con la calidad del terreno que sirve de sustentacion. Los
elementos de cimentacion se dimensionan para resistir, no solo la carga actuante sino también
las reacciones inducidas. En todo elemento de cimentacion sometido a momentos o fuerzas
horizontales, debera comprobarse su seguridad al vuelco y al deslizamiento.

Figura 2.12.1 Cimentacion sometida a momentos y fuerzas horizontales
N

=

s -]

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

A

La comprobacion consistira en verificar que los momentos estabilizadores de las fuerzas
exteriores respecto al punto A (figura 2.12.1) superen los momentos de vuelco es decir que

se cumple:
(N+G) (/2) = (M+ V*h) 11
Donde:

N,M,V = esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante, en la cara superior de la
cimentacion

G = peso propio de la cimentacion.

a = ancho del elemento de cimentacion.

h = altura total del elemento de cimentacion.

v1 = coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se recomienda adoptar el valor de 1.5.
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En la anterior expresion no se incluye el peso del terreno que gravita sobre el elemento de
cimentacion, cuyo efecto es estabilizar, ya que para poderlo tener en cuenta tendria que existir
absoluta certeza de que dicho efecto actuara, de modo permanente, durante toda la vida de

servicio de la cimentacion y con el valor que para el mismo se hubiese adoptado en el célculo.

Para la comprobacion de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se contara
solo con el rozamiento entre la base del elemento de cementacion y el terreno, o la cohesion
de este. El posible empuje positivo sobre la cara lateral del elemento no se tendra en cuenta
a menos que esté garantizada su actuacion permanente. Se verificard que cumplan las

siguientes expresiones:

- Para suelos sin cohesion (arenas): (N+G) typd > y2V
- Para suelos cohesivos (arcillas): ACq> vV

Donde:

N,V = esfuerzo normal y esfuerzo cortante, la cara superior de la cimentacion (figura 2.15).
G = peso propio de la zapata.

¢d = (29/3)= valor de calculo del angulo de rozamiento interno.

Cq = 0.5c=valor de célculo de la cohesion.

A = &rea de la base del elemento de cimentacion.

v2 = coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor de 1.5.

2.12.1 Zapatas aisladas

Las zapatas que son cimentaciones que se disponen para zonas aisladas de la estructura, se
emplean cuando el terreno tiene una resistencia media o alta en relacién con las cargas que
le transmite la estructura y es suficientemente homogéneo como para que no sean de temer
asientos diferenciales significativos entre las distintas partes de esta. En zapatas de espesor
constante el canto h no debe ser menor de 30 cm y en las de espesor variable el canto (ho) en
el borde debe ser ho>h/3 y no menor de 25cm. El 4ngulo de inclinacion suele tomarse B<30°,
que corresponde, aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigén fresco. Las

formas tipicas de la seccion son las indicadas en la figura 2.12.2.
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Figura 2.12.2 Formas tipicas de una zapata aislada

Fuente: Jiménez Montoya Hormigén Armado

Figura 2.12.3 Zapatas rigidas y flexibles

Vimax
RIGIDA Vmax= 2h
=

FLEXIBLE WVmax=> 2h

|- ]

Fuente: Norma Boliviana de Hormigdén Armado CBH-87

- Tipo | — Zapata rigida.
Incluye los casos que en vuelco méaximo de la cimentacion Vmax, medio en ambas direcciones

principales, desde el pardmetro del elemento que se cimienta, no sea mayor a 2h.

- Tipo Il — Zapatas flexibles.
incluye los casos que en dicho vuelo méximo es superior a 2h, en alguna de las direcciones

principales.

2.12.2 Calculo a flexion.

La determinacion 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 1-1y
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11", medidas a una distancia de 0.15 * a, 0 0.15 * by, de la cara interior de los parametros

como se muestra en la figura 2.12.4.

Figura 2.12.4 Calculo de flexion de una zapata flexible

sbea,+2h

- e ines (P

T

o e 1

H 7| ir

| | ]

| +| |+ s

- d +-°0-L ! '
L—-d.._n_..J-LI r

o — -0 "

Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado

La norma exige que la seccion total de armadura en una direccion, no sea inferior al 20% de

la correspondiente a la otra direccion.

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

*N ,a-a 2
Mad:Y;—a( - +0.15%a )

Donde:

a = lado mayor de la zapata.

o = lado mayor de la columna.

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimenciones b*d, puede determinarse

mediante la formula simplificada para el momento reducido de calculo.

. p Maq
Momento reducido de calculo: W= ———
bd” * fq
Cuantia mecanica: o = p(l+w)
Capacidad mecanica del acero: Us=As*fya=w=*b xd * fca
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Armadura minima: Asmin= pmin* b * d

2.12.3 Célculo de la cortante.
Como resistencia convencional del hormigén a cortante se adopta el valor:

Vvd = 05 * W/fcd

Figura 2.12.5 Comprobaciones al cortante y punzonamiento

+20 oo 420+

Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigon Armado

Se verifica en la seccién 2-2, cuando sea a-a, > b-bo, caso contrario se comprobara en la

seccion ortogonal. Se verifica de acuerdo a la siguiente ecuacion:

Yf*N(a_ao

axb 2 _d)Sdz*Vd

2.12.4 Calculo a Punzonamiento.

Para la comprobacién a punzonamiento, se tomara como seccion de referencia en la cual, de
hacerse la comprobacion, aquella seccién perpendicular a la base de la zapata o cabezal,
formada por el conjunto de secciones verticales, situadas alrededor del pilar o muro que se

cimienta, concéntricas con él, a una distancia de su paramento igual a la mitad del canto Util
del elemento de cimentacion.
La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando sea:

ye* N
axb

[axb—(a, +d)(b, + d)] < A, * 2f 4

Siendo Ac:

Ac=2*(ao+d+b0+d)*d2
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2.13 ESCALERAS

Una escalera es uno de los recursos arquitectonicos que, con mas frecuencia, se utiliza para

comunicar espacios situados en diferentes planos.

La tipologia estructural de las escaleras es muy variada sin embargo las escaleras mas
comunmente empleadas son aquellas que su configuracion estructural esta basada en losas 0
placas de concreto armado apoyadas en sus extremos y escalonadas de tal forma que sea facil

la movilizacidn a través de ellas,

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se

tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,

escaleras caracol, helicoidales, etc. Una escalera se compone de la siguientes partes :

- Peldafios : Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el
pieal subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama "huella” y la parte vertical se
[lama "contrahuella".

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

- Cajade escalera : Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edificio. Cuando
este espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama Escalera Ciega y
cuando hay un espacio central este recibe el nombre de Ojo de Escalera.

- Arranque de escalera : Es la parte donde se apoya apoya la escalera en su comienzo.

El ancho o ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores
de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe
tener es de 60 cm, mientras que para el cruce de dos personas debera tener como minimo

80cm, aunque en escaleras para vivienda el ancho minimo que se utiliza es de 1m.

La altura de paso, es la distancia libre en vertical entre el suelo del primer peldafio y el
techo que tiene encima, siendo la distancia normal la comprendida entre 2 y 2,40m, solo

en casos de excepcidn y en escaleras de poca importancia se puede reducir la medida
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hasta 1,80m.

El ancho o huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm, para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica esta comprendida entre
los 11y 22cm.

La huella, al encontrarse con la contrahuella, casi siempre queda ligeramente prolongada
entre 2 y 4 cm, a este saliente se lo denomina bordon y sirve para disminuir el desarrollo
de la escalera, a la vez que consigue una anchura mayor de huella, no teniendose en

cuenta este saliente para el avance de la escalera.

Las barandillas son elementos de proteccion y seguridad, asi como una ayuda para que

sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera.

Figura 2.13.1 Escalera

A
z '/

Desembarco
Hueila

Contrahuella o tabica
£

Meseta

-

2 — Arranque
Tramo _
—
‘\—.

Fuente: Elaboracion propia

Su proceso de calculo se puede describir de la siguiente manera :

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de ancho

para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en losas macizas.
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2.14 Estrategia para la ejecucion del proyecto.
2.14.1 Especificaciones técnicas.

Son las que definen la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por intermedio del
contratista, en términos de calidad y cantidad.

2.14.2 CoOmputos métricos.

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volumenes de
las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de férmulas geométricas

y trigonométricas.

2.14.3 Precios unitarios.

Para poder determinar el presupuesto por precios unitarios es indispensable realizar el
computo métrico, de manera tal que la multiplicacion de cada una de las actividades definidas
para una unidad determinada, le corresponda a un precio unitario que determine el costo

parcial.

2.14.4 Presupuesto general de la obra.

Un presupuesto es el valor total estimado del costo que tendra una construccion al ser
terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida del desglose de los
elementos que constituyan la construccién, cada uno de ellos se halla condicionado a una
serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de fécil estimacion mientras que

otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.

2.14.5 Cronograma de ejecucion.

En toda actividad a realizar se requiere conocimientos precisos y claros de lo que se va a
ejecutar, de su finalidad, viabilidad, elementos disponibles, capacidad financiera, etc.

El cronograma de ejecucién 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 lleve a cabo en un

tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del tiempo.
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CAPITULO 111
INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO.

La topografia del lugar presenta una superficie relativamente plana, tal como se aprecia en la

fotografia, tiene una altitud promedio de 2001 msnm. (Figura 3.1.1)
Latitud sur: 21°21'22.9" Longitud oeste: 64°45'01.2"

Figura 3.1.1 Fotografia de la superficie del terreno

Fuente: Elaboracion Propia.

Se muestra el detalle del levantamiento topogréafico del terreno en el Anexo 1.

El terreno cuenta con una superficie de 2149 m? topograficamente se considera un terreno
plano con una pendiente menor al 1% ya que en el lugar de emplazamiento del proyecto se

encuentra una cancha.
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3.2 ANALISIS EL ESTUDIO DE SUELOS.
3.2.1 Capacidad de soporte del suelo.

Para la determinacién de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, ubicados en
lugares estratégicos del terreno, con profundidades iguales.

(Figura 3.2.1)

Figura 3.2.1 Ubicacion de los pozos

Fuente: Elaboracion Propia.

El estudio de suelos estuvo a cargo del postulante y de la consultora y constructora CEPAS.
Dando como resultado lo que se indica a continuacién en las figuras 3.2.2 y 3.2.3. Las
planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en el anexo 2 donde se detalla que
todo el extracto de suelo es uniforme.
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Figura 3.2.2 Resultados pozo numero 1

ENSAYO DE CARGA DIRECTA (S.P.T.)

Datos Standarizados del Equipo

Datos de Campo

Altura de penetracion 30cm N° de Golpes de 0430 cm 52
Peso del Martillo 65 kg
Altura de caida 75¢cm
Pozo  Produndidad N° Resistencia
; Tipo de Suelo
N° mts Golpes Admisible
GP= Gravas mal graduadas, mezclas de grava y
1 4,00 52 5,75 arena con poco o nada de finos.
Kg/icm2
DESCRIPCION GRAFICA
A
4.00m
S.P.
v o

PUNTO DE ENSAYO

Fuente: estudio de suelos.
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Figura 3.2.3 Resultados del pozo numero 2

ENSAYO DE CARGA DIRECTA (S.P.T)

Datos Standarizados del Equipo

Datos de Campo

Altura de penetracion 30cm N° de Golpes de 04 30cm 55
Peso del Martillo 65 kg
Altura de caida 75¢cm
Pozo Produndidad N° Resistencia
Tipo de Suelo
N° mts Golpes Admisible
GP= Gravas mal graduadas, mezclas de grava y
2 4,00 55 6,07 arena con poco o nada de finos.
Kg/em2
DESCRIPCION GRAFICA
4
4,00m
S.P.
v ol

PUNTO DE ENSAYO

Fuente: Estudio de suelos.
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3.2.2 Incremento del esfuerzo vertical en una masa de suelo causado por carga de
cimentacion.

El nivel de fundacion se realizard a 2my se tomaré la resistencia del pozo N°1 ya que dicho
estudio se realiz6 a 4m de profundidad se tendra un analisis segun las relaciones matematicas
que desarrollo Boussinesq para la determinacion de los esfuerzos normal y de corte en un
punto cualquiera dentro de medios homogéneos.

q.B.L

AP= Bio (L)

Donde tenemos que el esfuerzo a una profundidad de 2m es:
Gadm = Ap+(l

(l = Gadm- Ap

_(0,4m. Ap).B.L
P B2 (L+2)

Iterando y remplazando datos de B=L=200cm como dimensiones maximas se tiene un
incremento de presion del terreno de:

Resistencia admisible del pozo N°1 =5.75 Kg/ cm?=0.56 MPa

~(56.38-Ap).200.200
P 200+200)(200+200)

=0.11 MPa

Entonces la carga admisible a los 2 m de profundidad sera de:
q = Cadm- Ap = 0.45 MPa

Dicho valor sera utilizado como resistencia admisible del terreno a 2m de profundidad ya que

se trata de un extracto homogéneo.
3.3 PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL.

El andlisis estructural de la edificacion se realizé mediante el modelado de la estructura en el
software CYPECAD con el cuaf obtendrems los distintos esfuerzos que utilizaremos para la

verificacion manual.
En la verificacion de los diferentes elementos estructurales se verifica lo siguiente:
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- El disefio de vigas se realizo a flexion y cortante.
- El disefio de columnas se realizo6 a flexo-compresion y cortante
-El disefio de zapatas a flexion cortante y punzonamiento.

- Entrepisos: construidos por losas alivianadas de viguetas pretensadas con complemento de

poliestireno.

El disefio estructural con el software CYPECAD adopta las siguientes caracteristicas tanto

para el hormigon y el acero que viene por defecto utilizando la norma CBH-87.
Hormigon Armado (H-25) fc =25 MPa

Acero de refuerzo ( AH-500) fyr =500 MPa

Figura 3.3.1 Estructura en Cypecad

Fuente: CYPECAD

3.3.1 Investigacion de las cargas.

3.3.1.1 Peso Propio.
El peso propio de la estructura el programa CYPECAD por defecto las considera y no es

necesario realizar el calculo.

3.3.1.2 Carga permanente.
Las cargas que se usaran en la estructura seran las que se muestran a continuacion, analisis

de cargas ver (anexo 4).

Sobre piso y acabado = 867.82 N/m?
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Cielo falso con placas de yeso = 200 N/m?
Muro de ladrillo de 6 huecos espesor 18cm (exterior)= 6093.80 N/m
Muro de ladrillo 6 huecos espesor 12cm (interior) = 3928.66 N/m

Carga de barandas = 78.83 N/m
Muro de ladrillo macizo espesor 12cm (Recepcion)

QM1 = 2366.97 N/m
QM2 = 2229.47 N/m
QM3 = 2179.47 N/m

QM4+=2066.97 N/m
Muro de Vidrio = 760.02 N/m
Mesones de Hormigon Armado = 3767.73 N/m
3.3.1.3 Sobrecarga de servicio.
La carga viva para la edificacion sera aplicada segin norma los detalles se especifican en el

anexo 4.

3.3.1.4 Accion del viento.

En Bolivia no contamos con una normativa de vientos aprobada es por eso que no se cuenta
con datos fehacientes de las acciones que el viento puede producir en una estructura, sin
embargo, se cuenta con una normativa que esta en revision ANTEPROYECTO DE NORMA
BOLIVIANA APBN-1225003-1, la misma cuenta con datos de velocidades del viento para
los distintos departamentos del pais, estos datos se obtendran para introducir en el programa

para que realice el célculo de la estructura.
Los detalles de las consideraciones del viento se encuentran en el anexo 4.

3.3.1.5 Analisis de esfuerzos.
El software CYPECAD proporciona un resumen de solicitaciones en los elementos a partir
de las demandas de carga y un analisis basado en las diferentes solicitaciones, de acuerdo a

la estructura.
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3.3.2 Seleccién de los distintos elementos.

3.3.2.1 Dibujoy detalles.
Los dibujos y detalles de la estructura se detallan en los planos arquitectonicos y planos
estructurales del disefio estructural del laboratorio en la Escuela Superior de Formacion de

Maestros Juan Misael Saracho.

3.3.2.2 Normas de disefo.
Todos los elementos estructurales fueron disefiados con la Norma Boliviana de hormigon
armado (CBH-87).

3.3.2.3 Hipotesis de carga.
Para el proyecto, se analizé las combinaciones de carga mencionadas en la seccion 2.6.
Hipdtesis de cargas, descartando la Hipdtesis |1, y al ser la cubierta una losa, e Hipotesis 1,

ya que no se contara con carga de sismo por lo tanto no se realizara el anlisis de sismo.
De esta manera la combinacion de carga utilizada seré la siguiente:
Hipotesis |
Vig G +7ig *Q
Donde: yig = yq de acuerdo a un efecto desfavorable y nivel de control normal
3.4 MATERIALES.

Hormigon.

Resistencia caracteristica a los 28 dias

fck 25 MPa
Maodulo de deformacion Ec 6000*,/ fex
Acero.
Limite de fluencia fyx =500 MPa
Maodulo de elasticidad Es =21 MPa
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3.5 HORMIGON ARMADO.
3.5.1 Disposicion de armadura.

3.5.1.1 Recubrimiento.
3.5.1.1.1 Calculo del recubrimiento para losas.

Para poder determinar el grado de expresion de la estructura se hizo uso de tablas de la EHE-

08 (anexo 3. Tabla 9-tablal0) para asi ingresar a la tabla 8 del anexo 3 y poder determinar
el recubrimiento minimo.

Vida Util de la estructura = 50 afios (anexo 3 — Tabla 9)
Grado de expresion = I1b (anexo 3 Tabla -10).
Recubrimiento minimo segun las condiciones ambientales = 2.5 cm (anexo 3- Tabla 8)

Segun las condiciones de la Tabla 8- anexo 3, se tiene un recubrimiento minimo para losas

de: Inor=Trmin =2 MC

El recubrimiento mecénico se calcularéd de acuerdo al diametro de las barras y su respectivo

centro de gravedad de dichas barras actuantes en cada una de las losas.

3.5.1.1.2 Calculo del recubrimiento para vigas.
Para poder determinar el grado de expresion de la estructura se hizo uso de tablas de la
EHEO8(anexo 3. Tabla 9- Tabla 10) para asi ingresar a la Tabla 8 del anexo 3 y poder

determinar el recubrimiento minimo.

Recubrimiento mecéanico recubrimiento normal

Vida util de la estructura = 50 afios (anexo 3 - Tabla 9)

Recubrimiento minimo segun las condiciones ambientales = 2.5 cm ( anexo 3 Tabla - 8)

Ior = I'min = 2.5cm
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3.5.1.2 Calculo del recubrimiento para columnas.
Para poder determinar el grado de expresion de la estructura se hizo uso de tablas de la
EHEO8(anexo 3. Tabla 9) para asi ingresar a la Tabla 8 del anexo 3 y poder determinar el

recubrimiento minimo.
Vida Gtil de la estructura = 50 afios (anexo 3 - Tabla 9).
Recubrimiento minimo segun las condiciones ambientales = 2.5 cm (anexo 3 Tabla - 8).

Segun las correcciones para armaduras sensible a la corrosion para proteger a dicha armadura

longitudinal se tiene un recubrimiento minimo para columnas de:
Inor = 'min = 3.5CM

3.5.1.3 Calculo de recubrimiento para zapatas.

Para las zapatas se tendra un mayor cuidado al momento de determinar el recubrimiento, ya
que el valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es de
cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento por razones de
durabilidad, proteccidn contra incendios utilizacién de grupos de barras, se podra usar este

valor maximo.
nor = I'min = 5Cm

3.5.1.4 Doblado de las armaduras.
Se utilizara 3.5@ para diametros interiores con una prolongacion recta igual a 2. los
respectivos célculos se adjuntan en el disefio de cada elemento estructural.

3.5.1.5 Anclaje de las armaduras.

., f,
Armadura a traccion. Iy =my* @° > 2X-*@ >15¢cm

. f
Armadura de compresion. 1, = m,* @#% > ZL(‘)‘*@ >15cm
Dichos calculos se adjuntan en cada elemento estructural.

3.5.1.1 Empalme de las armaduras.
El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente w (tabla

2.7). dichos calculos se adjuntan el disefio de cada elemento estructural.
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20cm
Iv=yw*Ib-10*¢ > 104
0.5*Ib
3.6 Coeficiente de minoracion de resistencias y mayoracion de cargas.

3.6.1 Coeficiente de minoracion del hormigon.

De acuerdo con el anexo 3 - Tabla 2: estados limites Ultimos — coeficiente de minoracion de
la resistencia del hormigdn, el coeficiente de minoracion del hormigoén es: ys=1,50

3.6.2 Coeficiente de minoracién del acero.

De acuerdo con el anexo 3 - tabla 2: estados limites Ultimos — coeficiente de minoracién de
la resistencia del acero, el coeficiente para la minoracion del acero es: ys=1,15

3.6.3 Coeficiente de mayoracion de cargas.

De acuerdo a la seccion 2.8. coeficientes de minoracion de resistencias y mayoracion de
cargas, el coeficiente de ponderacion de las acciones es: y g = y fq = 1,60

3.7 VERIFICACION DE LOSAS.
3.7.1 Verificacion de la losa alivianada con viguetas pretensadas.

La verificacion se realizara a la losa del primer piso correspondiente a las columnas P8, P10,
P12y P14 (figura 3.7.1).
Figura 3.7.1 Vista en planta de la descripcion de las viguetas

[ T T T T T T T T r i T

10.38} SSRGS 10.38] 1
/EV’IJ4
\0.38 0.38
® =
4048 / 0.57k [0.a8f
038 [0.38 ™
I

= PPy
R [ 1 1 1 == 2SS b [ 1 1 1 1

Fuente: CYPECAD
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Este célculo fue desarrollado en el capitulo 4 (Aporte Académico).
3.8 VERIFICACION DE VIGAS DE HORMIGON ARMADO.

Para el disefio de las vigas se procede a cargar los pdrticos en el programa para obtener las
maximas solicitaciones, a continuacion, se realizara la verificacion manual para comprobar

si los resultados coinciden con los obtenidos en el programa.

Como préctica habitual en ingenieria civil se procede a comprobar los elementos mas

solicitados.
3.8.1 Verificacién del estado limite ultimo.

3.8.1.1 Verificacion de la viga entre la columna 12 y columna 14.

Para realizar el célculo de la armadura en las vigas escogemos la viga comprendida entre las
columnas 12 y 14 seccién 30x50 cm. El resultado de las armaduras obtenidas con las
envolventes de disefio se presenta en un listado a detalle, de igual manera los planos muestran

a detalle el armado de las vigas.

Dominio de deformacion. Las vigas fueron disefiadas a flexion simple o compuesta en
donde las rectas de deformacion representantes de los planos de rotura giran alrededor de

un pivote, correspondiente al maximo acortamiento del hormigén ¢ =3.5%o

e Calculo de flexion simple. Los envolventes de disefio para la viga seran los
siguientes.

Figura 3.8.1 Envolvente de disefio de la viga-momentos

-234.21

—181.30

P12 g P14
T T

166.70

Fuente: CYPECAD
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Datos:

Momento Méximo Positivo Mayorado Md=166.70 KN-m
Canto de la Viga h=05m

Base de la Viga bw =300 mm
Resistencia del Hormigon fu=25 MPa
Resistencia del Acero fyk =500 MPa
Resistencia de calculo del Hormigon fca=16.67 MPa
Resistencia de célculo del acero fya=434.78 MPa

Recubrimiento minimo
Morm= Imin = 25 mm

ve=1.5; vys=1.15;y~=1,6

e Calculo del recubrimiento mecanico.

asumiendo un didmetro para las barras longitudinales y un diametro para estribos.

@estribos = 8mm
@barras = 20mm

_ 0barras . 2cm _
T'mecanico — rnomdl_gestribos + 2 =2.5cm+0.8cm+ P =4.3cm

Canto util de la seccién.

d=h- Tmecanico — 50 -4.3=45.70cm

3.8.1.2 Verificacién de la armadura longitudinal positiva para la viga entre la P12 y

P14

e Determinacion del momento reducido de calculo: pd.

M, 166700N-m

_ - =0.16
M™%, 0.3 m*(457 mm)>*16.34MPa

Entonces: plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero
fyk = 50 MPa (anexo 3 tabla 3)
Como:

ud< plim no se necesita armadura a compresion
0.16 < 0.319
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Calculo de la armadura en traccion:

Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o
compuesta se obtiene “ws” (anexo 3- Tabla 4)
Con: ud = 0,16 se obtiene una cuantia mecénica de os =0.179

e Determinacién de la armadura: As

A= o bwd* 2 20 179 #300 mm*457 mm* o0/ MPd
R Pl e T 434,78 MPa

As=940.93 mm?

e Determinacién de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de
Acero fyx =500 MPa  omin=0,0028
Asmin= @min* bw* d = 0,0028 * 300mm * 457 mm = 384 mm?

Como: As > Asmin

Entonces el area de calculo sera:
As = 940.93 mm?

Se considerara el siguiente diametro: ® = 16 mm con un area de Asa16 = 201 mm? y @& =12
mm con un area de As o12 = 113 mm? entonces el nimero de barras a usar seran:
N° de barras = 3®16 + 3912
Aso16= 3 * 201 mm? = 603 mm?
Aso12= 3 ¥113 mm? = 339 mm?

Con un area total d célculo sera

As real = 942 mm?

Se utilizard: 3®@16 mm + 3®12mm

CYPECAD =3®16 mm + 3®d12mm
3.8.1.3 Verificacién de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo

apoyado sobre P12
Momento Méaximo Negativo Mayorado M¢=181800 N-m

63



e Determinacion del momento reducido de calculo pd :

My 181800 N-m

= = = 0.17
Ma ™y @, 03 m *(457 mm)>*16.67 MPa

Entonces: plim = 0.319 valor obtenido en funcidn al tipo de acero
fyk =500 MPa  (anexo 3- Tabla 3)
ud< ulim no se necesita armadura a compresion
0.17<0.31

Calculo de la armadura en traccion:

Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de célculo a flexion simple o
compuesta se obtiene “ws”(anexo 3- Tabla4)
Con: pd = 0.17 se obtiene una cuantia mecanica de ®s =0.192

e Determinacion de la armadura: As

A= 0, *bwHd* 2= 0.19%300 mm*457 mm* -0l M2
R Wi TN 434,78 MPa

As=904.776 mm?
e Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero
fy = 500 MPa (anexo 3 — tabla 5) wmin= 0,0028
Asmin= @min* bw* d = 0,0028 * 300 mm * 457 mm = 384 mm?

Como: As > As min

Entonces el area de calculo seré:
As = 904.77 mm?

Se considerara el siguiente diametro: ® =16 mm con un area de As o16 = 201 mm?, y el
didmetro: @ =12 mm con un area de As 012= 113 mm? entonces el nimero de barras a usar
seran:

N°de barras = 3916 + 3¢12

Aso12 = 3% 113 mm? = 339 mm?
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Asp16= 3* 201 mm?2 = 603 mm?2

Con un area total de calculo de:
As real = 942 mm2

Se utilizara: 3®16+ 3®12mm
CYPECAD = 3®16 +3®12mm

3.8.1.4 Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado
sobre P14

Momento Méximo Negativo Mayorado Mg=234210 Nm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

M, 234210 N*m

_ _ ~0.22
M7y w2, 0.3m*(457mm)?*16.67 MPa

Entonces: plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero
fy =500 MPa (anexo 3 — Tabla 3)

pd< plim no se necesita armadura a compresion
0.22<0.319
Calculo de la armadura en traccion:

Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o
compuesta se obtiene “ws”(anexo 3-tabla 4)

Con: ud = 0.22 se obtiene una cuantia mecanica de os =0.2613

e Determinacion de la armadura: As

S fa 434.78MPa

s=1273.11 mm?
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e Determinacion de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geomeétricas minimas con el tipo de Acero
fy =500 MPa  omin= 0,0028
Asmin= wmin* bw* d = 0,0028 * 300 mm * 457 mm = 384 mm?

Como: As > As min

Entonces el area de calculo sera:
As = 1273.11 mm?

Se considerara el siguiente diametro: ® =12 mm con un area de As o1z = 113 mm?, y el

didametro: ® =20 mm con un area de As 20 =314 mm? entonces el nimero de barras a usar

seran:
N° de barras = 3920 + 312

Asp16= 3 * 113 mm?2 = 339 mm?

Asp20= 3% 314 mm? = 942 mm?
Con un &rea total de calculo de:
Asreal = 1281 mm?
Se utilizara: 3®@20mm +3®12mm
CYPECAD 3®20mm +3 ®12mm
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Tabla 3.8.1 Resultados Armadura Longitudinal

Viga entre las columnas Armadura Armadura Armadura
P12y P14 Necesaria Necesaria Adoptada
(mm?) CYPECAD CYPECAD
(mm?)
Armadura longitudinal 3@16mm
Inferior positiva 940.93 942 +3@12mm

Armadura longitudinal

Superior negativa lado 904 942 3@16mm
Izquierdo apoyado +3@012mm
sobre P12

Armadura longitudinal

Superior negativa lado 1273.11 1281 3@20mm
Derecho apoyado sobre +3@012mm
P14

Fuente: Elaboracion propia
3.8.1.5 Doblado de las armaduras en barras longitudinales.
El doblado de las barras correspondientes a cada didmetro y segun las patillas:
dio = 35*@ = 35*1 = 35mm
dis = 35*@ = 35*1.6 = 56mm
d2o =35*@0 =35*2 =70 mm
das = 3.5*@ = 35*2.5 =87,5mm
3.8.1.6 Anclaje de la armadura en barras longitudinales.
Armadura de traccion @ = 20mm
De la tabla 12 — anexo 3 se obtiene el valor de mz = 11 para hormigon de 25 MPa y barras
de 500 MPa
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B L —11%1 62> 390 4
l=m;*0* > 40> 15 1,= 11*1.67> 20%2> 15

Ib=44 > 35.08 = 15cm

a) 10*2 =200 mm

b) 150 mm

c) 0.70*44 =308 mm

Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 20 cm en forma de patilla

Armadura de compresion @ = 16mm

De la tabla 12 — anexo 3 se obtiene el valor de m3 = 11 para hormigon de 25 MPay barras de
500 MPa

= o x> ko — 1% (2> 200 4
l, = m;y @228.5 D>15 l,=11*%1.6"> 53 1.6>15

Ib=28.16 > 28.07 = 150 mm

a) 10*1.6 =160 mm

b) 150 mm

c) 0.70*28.16 = 197.1 mm

Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 20 cm en forma de patilla
Armadura de compresion @ = 10mm

De la Tabla 12 — anexo 3 se obtiene el valor de mz = 11 para hormigén de

25 MPa y barras de 500 MPa

o k2 > DK« —11%12 > 390 4
l, = m;*0 228.5 d>15 l,=11*1 228.5 1>15

Ib=11>17.54 > 150 mm
a) 10*2 =200 mm
b) 150 mm
c) 0.70*44 =308 mm
Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 200 mm en forma de patilla.
Armadura de compresion @ = 25mm
De la Tabla 12 — anexo 3 se obtiene el valor de mz = 11 para hormigén de

25 MPa y barras de 500 MPa

— o kO > Dk« —11%7 g2 > 290 4
l, = m;*0 228.5 D>15 l,=11%2.5 228.5 2.5>15
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Ib=68.75>43.85 > 150 mm

a) 10*2 =200 mm

b) 150 mm

¢) 0.70*44 =308 mm

Por tanto, se adoptaré una longitud de anclaje de 200 mm en forma de patilla. Para

uniformizar todas las patillas, se utilizara 250 mm para los diferentes diametros.

3.8.1.7 Empalmes de las armaduras en barras longitudinales

El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente w (Tabla
2.6)

lyi0=14%x25—-10%*1=25¢cm
lvig=14%x25—-10%1.6=19cm
lipo=14%25-10%x2=15cm

lips=14%25—-10%25=25cm

Esfuerzo cortante

Figura 3.8.2 Envolvente de disefio de la viga cortante

220.55
- __L
__|__7 _
|-
P12 —|_7___ P12
L
- 1
—230 .57
Fuente: CYPECAD
Datos:
Canto de la viga h=500 mm
Base de la viga bw=300 mm
Resistencia de calculo del hormigén fcd=16.67 MPa
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Resistencia de calculo del acero fyd=434.78 MPa
Recubrimiento mecénico Imecanico = 43 mm
Canto util de la seccion d =457 mm
ve=1.5; vs=1.15; y=1,6
e Agotamiento por compresion oblicua del alma (Vu1):
Esta es la comprueba en una seccion sobre el bordo el apoyo.
Vu1=10.30 % fea* bw* d
Vur=0.30 = 16.67x 300 * 457

Vu1=672259.29 N
Donde:

Vui>Va

Vu1=672259.29 N > Va= 220550 Cumple!!!

e Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vu2):
Vuz=Veu= fev* bw* d
La comprobacion correspondiente a V. se efectlia para una seccion situada a una distancia
del canto util del borde del apoyo directo.

Siendo fcy la resistencia virtual al cortante del hormigén dado por la expresion:

fvd=0,5*Vfcd =0,5*16.67= 0.63 MPa

3.8.1.8 Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la P12
lado izquierdo de la viga

Por lo tanto:
Vew = foa *bw *d = 0,63 *x 300 mm * 457 mm = 86854.16 N
Donde:

Vd <Veu
220550 <£86854.16 N No cumple

No cumple por lo que se debe disponer de armadura transversal a cortante
e Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va).

El esfuerzo cortante ultimo con armadura transversal es:

Va=Veu+ Vsu
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Donde el primer término del segundo miembro es la contribucion del hormigon y el
segundo la contribucion de las armaduras transversales Por lo tanto:

Vsu=Vd—Vecu
Va1 = 217300 N Cortante situado a una distancia “d” de un canto util del borde del apoyo
Ve = 86854.17 N Cortante absorbido por el hormigon
Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales

Vsu=217300— 86854.17 = 130445.83 N

e Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:
| 0.90*d*Ay*fy
S

su

Se calculara de acero para un metro de cortante utilizando Vs,

_ Vu*s  130445.83*1000
© 0.90%d*f,y  0.90%457*434.78

As

As = 729.46 mm3/m

e Determinacion de la armadura minima

0.02%f,4*byes  0.02%16.67*300%1000

foq 434.78

As

Agnin= 230 mm?/m

Adoptamos la mayor:
As = 729.46 mm3/m

Pero como se esté trabajado con dos piernas en los estribos entonces:
Asadoptada  729.46

ST T T2

e Determinacién del nimero de barras de acero.
4*As 4*364.46

- 2
*Q* T*8

=364.73 mm?/m

8.25

A8mm —>n=
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1 1000
—=——=100 mm

esp< 4 1 13%Omm =100 mm

0.85*d=0.85%457=388

Por lo tanto, para el tramo se tiene:
Se utilizara: 10 @8 ¢/100 mm

3.8.1.9 Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la P14
lado derecho de la viga

Va1 =226850 N Cortante situado a una distancia “d” de un canto util del borde del apoyo
Ve = 86854.16 N Cortante absorbido por el hormigon

Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales

Vsu= 226850 N— 86854.16 = 139995.84 N

e Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

| 0.90%d*A g

su

S

Se calculara de acero para un metro de cortante utilizando Vs,
Va*s  139995.84*1000

A = =
“T0.90%d*,y  0.90%457%434.78

As = 782.86 mm3/m

e Determinacion de la armadura minima

0.02%f,*b,*s _ 0.02%16.67#300%1000
g 43478 - on

smin ~

Adoptamos la mayor:
As = 782.86 mm?/m

Pero como se estéa trabajado con dos piernas en los estribos entonces:

_ Asadoptada  782.86
S 2 2

=329 mm?/m
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e Determinacion del nimero de barras de acero.

4%As  4*329
P8mm —n = 5 - T
*0 T*8
100 142.8
—=—= .8 mm
<{ n 100 =100
°sp= 300 mm mm

0.85*d =0.85*457 =388

Por lo tanto, para el tramo se tiene:
Se utilizara: 1048 ¢/100 mm

3.8.1.10 Verificacidn de la armadura transversal para la seccion central
correspondiente entre P12 y P14 de la viga

Los cortantes considerados para el disefio seran:

x=2.10m Vg, = 218460 N

x=1.80m Vg, =228770 N

Vdcentral = 218460 N Cortante situado a una distancia 2.10 m desde el canto de apoyo
Vo= 86854.17 N Cortante absorbido por el hormigon

Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales

Vsu=218460— 86854.17 = 131605.83 N

e Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

_ 0.90%d* Ay

su

S

e Secalculara de acero para un metro de cortante utilizando Vsu

_ Vu*s  131605.83 ¥1000
0.90*d*f,, 0.90*457%434.78

As

As = 736.08 mm2/m

e Determinacién de la armadura minima

] 0.02*fcd*bw*s 0.02*16.34*300*1000 5
Asmin = = =230 mm~/m

g 434.78

Adoptamos la mayor:
As =736.08 mm?/m
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Pero como se estéa trabajado con dos piernas en los estribos entonces:

_ Asadoptada  736.08

S

2

2

e Determinacion del nimero de barras de acero.

4*As 436804

=368.04 mm?/m

A8mm —n = 5 = :
n*0 T*8
i=% =166.6 mm

0.85*d =0.85*457 =388

Por lo tanto, para el tramo se tiene:

Se utilizara: @8 ¢/30 mm

Tabla 3.8.2 Resultados de armaduras transversal

Armadura | Armadura Armadura
Viga entre las columnas Necesaria | Necesaria Adoptada
P12y P14 mm?/m CYPECAD Manual

mm?2/m CYPECAD

Armadura transversal lado @8 ¢/10 cm
Izquierdo apoyado P 12 729 804.24
Armadura transversal lado @8 ¢/10 cm
Derecho apoyado P 14 782.86 804.24
Armadura transversal centro @8 c/30 cm
De la viga entre P12y P14 736.08 822.78

Fuente : Elaboracion propia
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3.8.2 Estado limite de figuracion.

3.8.2.1 Verificacion de estados limites de servicio.
3.8.2.2 Verificacion del estado Limite de Figuracion.

Datos:

Canto de la viga h=50cm

Base de la viga bw =30 cm
Recubrimiento mecénico I'mecanico = 4.3 CM
Diametro de estribo Destribo = 8 mm

Canto util de la viga d =45.70 cm.

Luz de la viga L =630cm

Modulo de deformacion del acero Es = 205939.7 N/mm?
Peso propio del elemento Qpp = 3862.72 N/m
Carga muerta considerada sobre el elemento Qcm =8884.82 N/m

(Peso del entrepiso = 1067.2 N/m +Peso propio de la losa alivianada =2794.9 N/m) (que
actian en un metro lineal)

Se debe trabajar con las cargas sin ponderar, se considera que la viga esta simplemente
apoyada, por lo tanto, el momento maximo sin ponderar es:

(aeapp) "1’ (3862.72+3677.49)%6.30°

=38605.87 N*
2 2 7 N*m

Mg

Mk = Momento para el que se realiza la comprobacion del estado limite de figuracién que no
es mas que el valor de calculo en la seccidn que nos interesa verificar.

Ya se sabe que en estructuras de hormigén armado suele ser inevitable la aparicién de fisuras
gue no se suponen inconvenientes para su normal utilizacion, siempre que se limite su
abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad, funcionalidad,
estanqueidad y apariencia, la clave de la verificacion es entonces mantener la abertura de
fisura (de trabajo) por debajo de los valores maximos dados en funcion del tipo de ambiente

(agresividad del ambiente). La norma CBH-87 recomienda:
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Tabla 3.8.3 Maxima abertura caracteristica aceptable de fisura

Condiciones del Sensibilidad de la armadura a la
ambiente corrosion
Muy Sensible Poco Sensible
No severas <w2 <w3
Moderadamente <wl <w2
severas
Severas <wl <w2 6 <wl

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
Los valores recomendados para Wmax son:
wi=01Imm w2=02mm ws3= 0.4mm
Por las condiciones del edificio se tomara un valor de: Wmax = 0.4 mm

Consiste en satisfacer la siguiente inecuacion:

Wk < Wmax

Donde:
W, = Abertura caracteristica de la fisura
Whax = Abertura méxima de la fisura
Consiste en encontrar el valor de la abertura caracteristica y verificar que sea menor que el
valor de la abertura maxima
Wi=p * Sm* &sm
Donde:
B = Coeficiente que relaciona la abertura media de la fisura con el valor caracteristico y vale
1.7 se esta del lado de la seguridad
Sm = Separacion media entre fisuras, expresado en mm.

%
(I) Ac,eﬁcaz

Sm =2%c +0.2%s +0.4*K, *
As

Donde:

¢ = 25 mm Recubrimiento de la armadura
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s = 33.5 mm Distancia entre barras longitudinales
by.N° de barras*@-2%r _ 30-5*%2-2%4.3
Ne°de barras-1 5-1

= 2.85cm

s:

K1 = Coeficiente K1=0.125 (flexion)

K2 = Coeficiente K>=0.5 (carga de larga duracion)

A, eficaz = Area de hormigon que envuelve a las armaduras, area donde se puede producir la
fisura méaxima.

As = Seccion total de las armaduras situadas en el area Ac, eficaz

As = 1375mm?

Donde:
Aceficaz=bxh"h"=75«® +r

Por lo tanto:

h"=75%20+25=175mm
Ac,eficaz= 52500 mmz2

Con todos los datos anteriores sale que:

*A
Sm =2%c 4+ ().2%s + 0.4*K1 %* (I) c,eficaz

S

Sm=94.88 mm
Por otra parte:
esm = Alargamiento medio de las armaduras teniendo en cuenta la colaboracion del hormigén
entre fisuras

o} O\ 2 o
o= 2% [1«1 (%) ] 040
S S S

Donde:

os = Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipdtesis de seccién fisurada osr =
Tension de la armadura en el instante inmediatamente posterior a aquel en que se fisura el
hormigodn, es decir, cuando la traccion de la fibra més extendida del hormigon alcanza el
valor méximo de la resistencia a flexo traccion (fc)

Es = Mddulo de elasticidad del acero
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En estructuras de hormigdn no pretensado osy osr pueden calcularse, de forma simplificada:
ook o= Mas
S0.8%d*A, S0.8%d*A

Donde puede hallarse:

Msis = Momento en que la fibra més traicionada de hormigon alcanza el valor fe
Mfis= fct* Wb

Donde:

W5 = Mddulo de la seccion bruta antes de la figuracion

b*h? 3 [
Mg, = ——*0.30* |fi

" ~ 300mm*(500mm)’ 0 30*3 ( 250 N )2 .1
fis 6 ‘ 9.81mm2/ 100
M;=31846810.5 N-mm
Y de esto se tiene:
My Mg
Os=™ S owarr Osr™ S owar A
0.8*d*A, 0.8*d*A,
~ 38605.87*100*10 ~ 31846810.5
T T0.8%457*1375 oS 0.8%45.7%1375
6= 76.79 MPa 6,= 63.25 MPa
El alargamiento medio es:
c Oy )2 c
Eom= E—S * ll-K2* (G—S> l >0.4%* E—S
4 O 4
£n=5.91*10 > 0.4%2=2.58 *10

S

Donde:

(&
Egm> 0.4% E—
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5.91*%10°* >2.58*10™

El valor de la abertura caracteristica (W) es:
Wi=p * Sm* esm= 1.7 * 94.88 » 5,91 = 10~*= 0.095 mm

Wi=0.095 mm < Wmax= 0.40 mm
3.8.2.3 Verificacion del estado limite de deformacion.
La comprobacion del estado limite de deformacion tiene que realizarse en los casos en que
las deformaciones puedan ocasionar la puesta de fuera de servicio de la estructura por razones
funcionales, estéticas u otras.
La flecha producida por la carga actuante se denomina flecha instantdnea y la producida por
los demaés efectos a lo largo del tiempo se denomina flechas diferidas.

3.8.3 Calculo de la flecha instantanea.

El célculo de la flecha instantanea depende de varios factores ellos: la vinculacién de la barra,
el tipo de carga, el tipo de material, los esfuerzos, etc. Para empezar, hay que decir que
generalmente se considera la flecha de flexion y se desprecia el efecto que produce el
cortante.

Por ejemplo, para una viga biarticulada, cargada uniformemente, la flecha en su luz media
seré:

i*q*l4

384 E*I

fine=

Por lo general se adopta el valor del médulo de deformacion secante, por ser menor que el
tangente para asi obtener una flecha conservadora, el médulo de deformacion secante es:
fcm: fck,28 + 8 =25+8=33 MPa

E. = 8500*}/f., = 27254.74 MPa

fem = Resistencia media del hormigon a los 28 dias de edad
El otro coeficiente es el momento de inercia. Que para el caso del hormigon armado existe
una seccion compuesta (hormigén y acero) por lo que la seccion debera ser homogeneizada

antes de ser aplicado.
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L= () ot () 1<ty

a

Donde:

le = Inercia equivalente

Ma = Momento flector méaximo aplicado a la seccion en el instante en el que se evalla la

flecha.

Ms = Momento nominal de figuracion de la seccidn, que se calcula mediante la expresion:
M, = fct,ft*wb

fet = Resistencia a flexo traccion del hormigon

fct,ft =0.3* 13 / fczzk

De lo anterior se tiene:

b*h? b*h’
W= =12500000 mm? I,= B =3125000000 mm*
M,= 38605870 N mm
3
fo i =0.3%, f o M= 1 1* Wy
f. qn=2.55MPa M = 31875000 N*mm

Para hallar el momento de inercia de la seccién totalmente fisurada es necesario conocer la

posicion de la linea neutra (x) que para una seccion rectangular es:

*r
o] e
in*pl*d*<l+—l> x| 1+ 1+—12
P, n*pl*(1+%)
1
Donde:
_E,_21000
"TE, 30581
A1 = 1375mm?
A; = 1375mm?
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A
P2" e

Ay

pfﬁ:OOllO

=0.0110
r=di=dx=d =25mm
Y por lo tanto:
X = 114.09mm
A partir de aqui, la inercia de la seccion fisurada se halla como:
X X
= n* *(d_x)* - — % R(x_r)¥ [ —_
I =n*A,*(d-x) (d 3)+n A, *(x-1) (3 r)

I;=3718850.70 mm*

Finalmente, la inercia equivalente sera:

M; 31875000
L= —072
M, 38605870

[.=3125000000 mm?
La flecha instantanea sera:
5, 158.86 N/cm*(630cm)*

fine = 362" ~30s810%312500  me 0-34mm
3.8.4 Célculo de la flecha diferida:
YN S
1+50%*p,
§=2 p, = 0.018
La flecha diferida es:
&

A= = = 1.29
1+50*p, 1+50%*0.0110

fiie = i A = 0.34%1.29 = 0.4386 cm

La flecha total sera:

frotal = finf+ fair= 0.34 + 0.4386= 7.86 mm

Se adopta un valor maximo para la flecha de:
L _6300_
500 500 oo

Cumpliéndose:
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ftota = 7.86 mm < fagm=12.6 mm  Cumple

ftotal < fadm

3.8.5 Verificacion es estado limite de servicio.

De la verificacion del estado limite de figuracion:

Wk = 0.06 mm < Wmax= 0.4 mm

De la verificacion del estado limite de deformaciones:

cumple

frota = 11.75 mm < fagm=12.6 mm  Cumple

Tabla 3.8.4 Resumen General de armadura de vigas

) Armadura | Armadura
Viga entre las Columnas P12 | Armadura _
CYPECAD | necesaria (mm?)
y P14 adoptada
(mm?)
Armadura longitudinal 3016 mm 942 940
inferior positiva +2012mm
Armadura longitudinal
] tiva lad 3012mm
superior negativa lado
) P ) J +3P16mm 942 904
izquierdo apoyado sobre P 12
Armadura longitudinal
] tiva lad 3012 mm
superior negativa lado
P g +3020mm 1273.11 1281
derecho apoyado sobre P 14
Armadura transversal lado @8 c/10 cm
804.24 729
Izquierdo apoyado P 12
Armadura transversal lado @8 c¢/15 cm
derecho apoyado P 14 804.24 782.86
Armadura transversal centro | @8 ¢/30 cm
De la viga entre P12y P14 822.78 736.08

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3.8.3 Disposicion de la armadura de la viga

=[]
=L
3P16!:'1: L=3A5 o =P 53:0 L=a55
e W£§|L=1175 e $
TTT TIT
T Pt r v PR i e e
1170 100

SF7E12 1L =1180

IFPREE16 L=5S00

A0 13
1 e1828 1&c] e 162838 12 1 BES
o155 A1 12323 c/30 10 of 12
1515 124 prt= Lyl 180 1212 154

Fuente: CYPECAD

3.9 VERIFICACION DE COLUMNA DE HORMIGON ARMADO.

Las columnas fueron calculadas siguiendo la teoria especificada en el marco teorico.

Las columnas fueron disefiadas a flexion, las dimensiones de las columnas cuadradas son de
25 x 30 cm. Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos
correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o

deformaciones. La columna P 14, que presenta los siguientes datos.

Figura 3.9.1 Vista de Columnas

Fuente: CIPECAD
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Datos P 14:

Resistencia caracteristica de H°A° fok = 25 MPa
Resistencia caracteristica de acero fyk = 500 MPa
Recubrimiento minimo min = 35 mm
Dimensiones b =250 mm.; h =300 mm.
Longitud L=35m
Axial de célculo Ng = 699100 N
Momento de célculo en direccion x Max =800 N m
Momento de célculo en direccion y Mgy =2000 N m

e Caracteristicas geométricas de la columna.
Ix = 562500000 mm?*
ly = 390625000 mm*

A = 75000 mm?

e Resistencias de calculo de los materiales:

f, 25MPa
fg=—= =16.67 MPa
Y. 1.5
fix 500 MPa
fyd :’Y_ :? =434.78 MPa
s .
3.9.1 Armadura longitudinal.
Determinacion del coeficiente “y”:
> (?) de todos los pilares > (?) de todos los pilares
WA= FI B~

> (T) de todas las vigas > (?) de todas las vigas

Datos geométricos que concurren a la columna en estudio



Figura 3.9.2 Geometria de los elementos que ocurren a la columna

Elemento longitud (cm) base (cm) altura (cm) Ix (cm4) ly (cm4)
columna 14 350 25 30 56250 39062.5
columna 1 350 25 30 56250 39062.5
columna 2 240 25 30 56250 39062.5
viga 1 611 20 40 106666.67 2666.67
viga 2 342 20 40 106666.67 2666.67
viga 3 618 20 40 106666.67 2666.67
viga 4 448 20 40 106666.67 2666.67
viga 5 611 30 50 31250 112500
viga 6 342 25 40 133333.3 52083.33
viga 7 618 30 50 312500 112500
viga 8 448 25 40 133333.3 52083.33

Fuente: Elaboracién Propia

Por lo tanto, el coeficiente es:

Lot 1 Lot | Lyer
P xCl Py
- Ly Lo ~0.34 - b Lo ~0.32
VaXTT 0 Toe Lvs Lve YAYTT 7 Tvs Tos Loe
XV7 | xV8 | yV5 + yVé yV7 , yV8 4+ XV5 | 2xV6
Ly7 Lyg Lys Lys Ly7 Lyg Lys Lys
Ixﬁ-l— IXP 1 Iyﬂ_FIyﬂ
B Leo Ly B B Leo Ly B
Vo= P 0.89 Yy T ~1.09
Lvs | Lova  yvi | yva w3 yva | Lvi | Levo
Lys Lys Lyi Ly Lys Lysa Lyi Ly

e Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la estructura:

Segun el libro Proyecto y Calculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo 45.2.1.

Indica que en el caso de estructura de edificacion de menos de 15 plantas en las que el
1
corrimiento horizontal maximo en el dintel de la dltima planta, no supere 7so de la altura

total, se podrd comprobar aisladamente cada pilar con la longitud de pandeo deducida de

monograma de anexo 3, tabla 6 para estructuras intranslacionales.

Entonces:

Desplazamiento en “x” del pilar = 0.96 mm
Desplazamiento en “y” del pilar = 3.82 mm

Altura total = 7.40 m = 7400mm
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1
—_ % >
750 7400 > 3.19 mm

9.87mm > 3.19 mm

Con estos valores se ingresa al monograma confeccionado por Jackson y Moreland

correspondiente a portico instraslacional (anexo 3, tabla 6) obteniendo de este modo el factor

[{P2]

de longitud de pandeo “a” y con este valor la longitud de pandeo “lo”.
ax= 0.63 ay=0.77

Por lo tanto, la longitud de pandeo I, es:

lox ==l
on =0.63 * 350 on: 0.77 = 350
on = 2200 mm. on: 2700 mm.
La esbeltez geométrica seré:
ol 220
&y 25
loy 270
ng: ?: 3—:9
La esbeltez mecanica sera:
l a * 1
A=%= I
)
220 270
= —— b= ——
56250 39062.5
(=50) NG
dy=25.40 )y=31.18

Tenemos la esbeltez mecénica en el eje Ax = 25.40 para esbelteces mecénicas 35<A<100,
tratandose de una columna corta y esbeltez mecanica en el eje 1y = 31.18 menos a 35 se

trata de una columna corta.
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Cuando la esbeltez mecanica es menor a 35 pueden despreciarse los efectos de segundo orden

y por lo tanto no comprobar las condiciones de inestabilidad

e Excentricidad de Primer Orden:

_de_ 800 Nm ~0.0011
Cx" N, 699100N 0™
Mg, 2000 Nm
e = =0.0028m

%N, 699100 N
e Laexcentricidad de célculo sera:
(XY)max = eo + efic + ea
emax=011+0+2=211cm.
oymax=0.28 + 0+ 2 =2.28 cm.

La capacidad mecénica del hormigon Uc es:
Uc=fcaxb*h

Uc=1666.67 * 25 * 30

Uc=1250002.5N

Los esfuerzos reducidos seran:
_Ng_ 699100 _
VTU, 12500025
Ng*e,  699100%*2.11

= ~0.04
MU 12500025%30 00

Ng*ey  699100%2.28

= = ~0.05
H" U 1250002.5%25

Con estos valores se entra en el abaco en roseta para secciones rectangulares con cuatro

armaduras Véase Anexo 3. En el sector correspondiente al valor de v de que se trate, con los
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valores p1 y U2 e interpolando en caso de ser necesario, se obtiene la cuantia mecanica total
.

Interpolando:
v=055= ©0=0.15

e Laarmadura necesaria sera:
w*bx*xhx*fy
fyd

fydAs:w*b*h*fcd - As =

~0.15*250 * 300 * 16.67
s 434.78

A=431.33 mm?

e Calculo del &rea minima

Asmin=0.0050 * b = h = 0.0050 * 250 * 300 = 450 mm?

El area por utilizar sera:
Agpin=450 mm?

Se utilizara: 4 ® 12 mm (esquinas)
Aso12=4 * 113 mm? = 452 mm?
Con un area total de célculo de:
Asreal = 452 mm?2

Se utilizara: 4 ®12mm (esquinas)
CIPECAD : 4 ®12 mm (esquinas)

3.9.2 Armadura transversal.

La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{b 6 h (menor dimension de la pieza)=250 mm
S
N 15-@ge 1a armadura longitudina]:15'12:180 mm.

Separacion adoptada de estribos s = 150 mm.

El diametro del estribo sera:

1 1
1) > - 4 'Q)de la armadura longitudinalzz *12=3 mm.
Estribo= _
- ®Estribo_6 mm
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Se utilizard: ® 6mm c¢/15 cm
CIPECAD: @ 6mm c/15 cm

Tabla 3.9.1 Resumen general para los resultados de columnas

Armadura Armadura Armadura
Columna P 14 Necesaria Necesaria Adoptada
(mm?) CYPECAD c/manual
(mm?) CYPECAD
Armadura
longitudinal 450 452 4@12mm(esquinas)
principal
Armadura @6mm c/15 cm
transversal

Fuente: Elaboracién Propia

Figura 3.9.3 Disposicion en la armadura de la columna

— -1 <3 +3.50

_ ¥

Pos. | Diam. | No. | Long. | Total x 2

{cm) {cm) {cm) %
o~
1 =12 4 385 1540 | 3080 § % 3
2 a6 25 106 | 26850 | 5300 o & &8
25
= 0.00
=xm L]= Y
4P 1212 L=385 25P206 L=108

Fuente: CYPECAD

3.10 VERIFICACION DE ZAPATAS AISLADAS DE HORMIGON ARMADO.

Se realiza la verificacion de la zapata correspondiente a la columna P 14 con las
caracteristicas que se indican a continuacion:
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Datos:

a =30cm

bo=25 cm

Armadura @16mm
Carga: N = 574700 N

Memento en direccion X Mx = 56160 Nm
Memento en direccion Y My = 62270 Nm
Cortante en direccion X Qx = 148510 N
Cortante en direccion Y Qy =166700 N
Tension admisible sobre el terreno cadm = 0.45 MPa
Resistencia caracteristica del acero fyk = 500 MPa
Resistencia caracteristica del hormigon fc =25 MPa
Peso especifico del hormigén YHeAs =25000 N/m?®
Coeficiente de seguridad para acero ys= 1.15
Coeficiente de seguridad para el hormigén ye=1.5
Coeficiente de mayoracion de las cargas vi=1.6
Recubrimiento inferior de la armadura r=>50 mm

Resistencia de calculo del hormigén

fy 25
cd :—:E: 1667 MPa
Y. .
Resistencia de calculo del acero
fi 500 MPa
f,y=—=————=434.78 MPa
oy, 1.1

Resistencia a cortante del hormigon
£,4=0.5*\/f,4=0.5*%{/ 16,67 = 0,63 MPa
3.10.1 Calculo a flexion.
e Dimensionamiento en planta:

se asumira que la zapata tiene una seccion cuadrada, por lo tanto
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a=b - A=a’=b?

1.0SN_ 1.05N

o ]
adm a*b

aZ
_ [Los*N_ |Los*s74700
L 045 omm

presion admisible del terreno sobre la zapata:

a=b =1100 mm

N 574700
6=——=—=0.42 MPa

Caélculo del canto de la zapata

:4 * fvd: 4 * 063 343
Yf*o, 1.6%*0.42
Datos:
30=30mm
bo=25mm
a=1100mm
b=1100mm
k=3.83

El canto de la zapata

d1:

B: by 8D dpiby_ [300%250 1100. 1100 3004250 .
4 okl 4 4 2%3.83-1 4  ooo’mm

2% (a-a,) 2*(1100-300)

ds 41k 1383 colmm
L 2%(b-b) 2*(1100-250)
3" T 4+k | 4+383  o0mm

El h adoptado es:

h =350 mm
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por lo tanto, d serd calculado de la siguiente manera:

h= 350 mm
r=50 mm
@ =16 mm

%) 1.6
d=h-r- 5 =450-50 - 7 =392 mm

3.10.1.1 Determinacién de las armaduras:

Figura 3.10.1 Momento en la seccion 1-1y 1'-1"

T -n,-b(uoth_T.
g -
L =

’ i°£] : b

Lod |

Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado

Datos:

ao =300 mm

bo =250 mm ys=1.6

a= 1100 mm N =574700
b=1100 mm

" _vf*N*(a-ao+015* )2_1.6*574700*<1100-300+0 15*30())2
=5, U %) TTox100 2 '

M, = 82767249.09 Nm

2

-b0+0 15*b) 1.6 * 574700 (1100-250+0 15*250)2
2 T ) %1100 2 '

Moo N*(b
bd = a

M, 4= 89405034.09 Nm

92



e Paracellado a.

Momento reducido

My 82767249.09 Nm

i, T100mm*(392mm) > 16,67 MPa 0273

u

Cuantia geométrica.
Con pa= 0.0293 tenemos por tablas que (wq=0.044)

Armadura necesaria.

A= o b*d* 20— 0 0aa6%1100%302% 007 MPa
o fog 43478 MPa

As(z) = 667.36 mm?
Armadura minima:
Asmin=0.0015 % b * d = 0.0015 * 1100 = 392 = 646.8 mm?
Por lo tanto, se adopta como cuantia requerida:

As = 667.36 mm?

Para determinar el nmero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 12 mm con un

area de As o12 = 113 mm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N° do barrase s 66736
€ Dbarras= AS<D16_ 113 =I.
El espaciamiento sera:
1100
s= =183.33 mm

Se utilizara: 6&12mm ¢/200 mm

Debido a que la seccidn de la zapata es simétrica, de lados iguales, la disposicion de lla
armadura sera la misma tanto para el lado a como para el lado b.
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3.10.2 Célculo de la longitud de anclaje.

La longitud de anclaje no podra ser inferior al valor de los siguientes:
a) 100Q.

b) 150 mm.

c) latercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la reduccién
0.7%Ip .
De la Tabla 11 .- anexo 3,se obtiene mz = 11 para hormigones de 25 MPa barras de 500 MPa

1=m*®2>i*0>150mm 1211*162>ﬂ*®>150mm
b ¥ =985 7= b T =285 T

1,=281.6>280.7>150 mm
a) 100*1.6 = 160 mm
b) 150 mm
€) 0.70*281.6 =197 mm
por lo tanto se adoptaré una longitud de anclaje de 20 cm en forma de patilla

e Célculo del peso propio de la zapata:

P. P.zapata= yHe - VOlumen = 25000+ 1.15 = 28194 N

3.10.3 Verificacion al deslizamiento:

& = 35° angulo de rozamiento interno del suelo
¢ = angulo de rozamiento de disefio

Pp = peso propio de la zapata

Memento en direccion X Mx = 56160 Nm
Memento en direccion Y My = 62270 Nm
Cortante en direccion X Qx =148510 N
Cortante en direccion Y Qy =166700 N

_ 25 2350333
P7 307 3
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_ (N+Pp)*tan@ (574700+28194.1 ) tan 23.33°

=3.95>1. le!
- Q. 43510 3.95> 1.5 Cumple

_ (N+Pp)*tang (574700+28194.1 ) tan 23.33°

Tsy Q, 166700

=3.52>1.5 Cumple!

3.10.4 Verificacién al vuelco

_ (N+Pp)*a/2 (574700+28194.1 )*1100/2

= > |
T MrQ*h | 56160 11667007450 rr= 1 mCumple

 (N#Pp)*b/2 (574700+28194.1 )*1100/2
YT TMFQ*h 62270+ 148510%450

=4.95> 1.5—>Cumple!

3.10.5 Verificacion a Cortante.
v=40cm<70cm=2h

Figura 3.10.2 Verificacion a Cortante y Punzonamiento

o

T+
E— s ?'EBI
B 7 'Jr?:'l‘\ i
+ e’
J»o,-l—cz )

$24 40420+

o+

Fuente: Pedro Jimenez Montoya Hormigén Armado

Datos
ao = 300 mm N=574700
bo =250 mm ve = 1.6
a= 1100 mm d;=403.75 mm
b= 1100 mm d3 =220 mm
d= 392 mm fva=0.63 MPa
Y, * N ra-a,
e (5 - )= £
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101071.20 N< 162624 N Cumple

3.10.6 Verificacién a Punzonamiento.
Verificacion por punzonamiento en la seccion Ac:

Ac=2%*(ag+d+b,+d)*d, =569268 mm?

VN
a*b

*(a*b-(a, +d)(b, +d)) < A *2f 4
675684.54 < 3671778.6 N Cumple !

Tabla 3.10.1 Resumen general para la Zapata

Zapatas P 14 | Manual CYPECAD
As As adoptada | As (mm?m) | As CYPECAD
(mm?/m)
Longitudinal | 637.36 6012mm 678.58 6212mm c¢/20cm
¢/20cm
Transversal | 637.36 6012mm 678.58 6@d12mm c/20cm
¢/20cm

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3.10.3 Descripcion de la armadura de la Zapata

P14
P14 P4

65 55 65 55

T
2
— | P
SBP5GEG12c/19 L=129 BPESCEG12c/19 L=129
P14
c‘[ 1 265 $
2 1 = an s
1 g2 [J [sg -
30 3 3Pa@s
——110— = L=104

Fuente: CYPECAD



3.11 DISENO DE LA ESCALERA

Vista en planta Perfil Transversal

H=3.50m Altura de Entrepiso
h=0.28m  Huella

c=0.18 Contra Huella

6 =233.94° Angulo de Inclinacion

Lc=3.13m Luz de célculo

e Espesor de la losa h:

Rmin>8omm  segln normativa Boliviana CBH-87

h—313—1252
=—5 ~125.2mm

Se adopta un espesor de losa de 150mm.

Espesor medio de losa hm:

(h) 280 mm

= =0.85
\/h2+02 \/280 mm?+1750 mm >

cos 0=
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L hy e 150 175
mos0 2 085 2 cormm

3.11.1 Anadlisis de carga:

- Descanso: 24516.6 « 0.15 =0.0037 MPa +0.00035 MPa 0.0040 MPa

- Tramo1l: 24516.6 * 0.264 = 0.0064 MPa +0.00035 MPa = 0.0068 MPa

- Carga Viva:
Sobre carga de Uso =0.0029 MPa

e Resistencia caracteristicas de los materiales:

fck =25 MPa  Resistencia caracteristica del hormigon
fyk =500 MPa  Limite elastico caracteristica del acero.

e Coeficientes de minoracion de la resistencia de los

materiales:
yc =150 Coeficiente de minoracion del hormigdn
ys=1,15 Coeficiente de minoracion del acero

e coeficientes de ponderacion de las

acciones:
yf=1,60
e Determinacion de resistencias minoradas o de céalculo:

f,¢=16.67 MPa
f,q=434.78 MPa

3.11.2 Combinacion de carga

e El calculo de las solicitaciones maximas se las realiza bajo la siguiente
combinacion :

Wu1=1.60CM1+ 1.60 CV
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Wau1= (1.60%6825.43) + (1.60 * 2942) = 15627.88. 1.40 = 21879.03 N/m
Wuz=1.60CM2+ 1.60 CV
Wuz = (1.60%4030.53)+ (1.60 * 2942)= 11156.05. 1.40 = 15618.46 N/m

3.11.2.1 Idealizacion de la escalera para determinar el momento maximo positivo

Figura 3.11.1 Consideracion de la escalera para el calculo principal.

175m

Fuente: Elaboracion propia

Que por razones de calculo podra considerarse como una losa plana :
Figura 3.11.2 consideracion de la escalera como una losa plana, apoyo simple.

1m 1

260m

Fuente : Elaboracion propia

Calculo de reacciones :

15618.46 *3.6° N (21879.03-15618.46)*2.6°

6*Rp_
3.6"Rp- 2 2

Rp-33991.21 N

1 (HFV =0 Ra=21879.03 * 2.6 + 15618.46 * 1 — (33991.21)

Ra=38512.73 N
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Calculo de la distancia ""'x'" a la cual el cortante es nulo:

2

Vx-Va- WU1*7
381273
=21879.03 0™

Célculo del momento ultimo méaximo:

2
(+)My max=Ra*X-Wy1* >

2

(DM ax - 38512.73%1.76- (21879.03* > =33896.16 N*m

3.11.2.2 ldealizacion de la escalera para determinar el momento maximo negativo:

1.75m

| 2.60m | 1m

Fuente:Elaboracion propia

Figura 3.11.3 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa.

Fuente:

2.60m 1m

Fuente:Elaboracion propia
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Figura 3.11.4 Consideracion de la escalera como una losa plana, apoyo empotrado
Fuente: Elaboracion propia
Con todas las consideraciones antes mencionadas se procede a determinar la armadura de la
escalera.

3.11.2.3 Determinacion de la armadura longitudinal positiva.

Datos iniciales:

M, =33896.16 N.m Momento de célculo, en agotamiento.
@Wmin = 0.0015 Cuantia minima para losas.

b,,— 1400 mm Ancho de la losa.

h =150 mm Espesor de la losa.

r=20mm Recubrimiento de la armadura.

d =130 mm Canto util.

El momento de calculo sera:

oMy 33896.16 * 1000
M7 % Prr,  03m*(457mm)2 *16.67 MPa

=0.073

Ha < Hiim EI momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite,
por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la armadura en tracciéon se entra con #a = 0.0073 3 |a tabla
universal de calculo a flexién simple o compuesta y se obtiene @s = 0.0849 y |3
armadura necesaria sera :

A= 0,5 bwHd* = 0,0849%1400mm* 130 mm* 0/ M2
R P M 434 78 MPa

A=592 mm?
Calculo de la armadura minima (Asmin ) :
Asmin= wmin * bw* d = 0,0015* 1400 * 150 = 315 mm?
Como As > Asmin entonces el area de calculo serd: Ag = 592 mm?

Para determinar el niUmero de barras se considera un didmetro de @ = 10 mm con un area de
78.5 mm2.
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N do barras 2 s 592 _
e barras Ao 785

Con un &rea total de : As=78.5 * 8 = 628 mm?

628 mm2> 592 mm

Por lo tanto se utilizara 8 @C/ 10 mm

Determinacion del espaciamiento entre armaduras :

b-#fe*@-2%r 1400 - 8 * 1- (2*20)
H#fe-1 Bl 8-1

S=

adoptamos un espaciamiento de 150 mm
Disposicion final de la armadura 8 @ 10 mm c/15cm

3.11.2.1 Determinacion de la armadura longitudinal negativa

(P4 592

(—)As = 3 T = 1.97 cm?

Como (—) < Asmin entonces el area de célculo serd : As= 1.97 cm?

=182.9 mm

Para determinar el nUmero de barras se considera un diametro de @ = 8 mm con un area de

0.503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, 315

N°deb =
de barras Aos 303

Con un area total de : As=50.3 * 7 = 352 mm?
Donde : 352 mm2> 197 mm?2

Por lo tanto se utilizara :7 @ 8 mm

Determinacion del espaciamiento entre armaduras :

_ b-#fe*@-2*r 1400-7*8-(2*20)
o #fe-1 7-1
adoptamos un espaciamiento de 200 mmm

S

=217.3mm
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se utilizara :7 @ 8 mm ¢/20 cm
3.11.3 Célculo de la armadura de reparto:

Esta cuantia no sera inferior al 20% de la armadura principal, por lo que se tiene lo siguiente:

La armadura longitudinal principal positiva es: As= 592 mm?
Considerando el 20 % se tiene : As= 592 mm?2* 0.2 = 118.4 mm?

Para determinar el nimero de barras por metro se considera un didmetro de @ = 6 mm con

un area de 28.3 mm?2, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, 1184

Aws 283

Con un area total de : As= 28.3 x5 =142 mm?2

N° de barras=

142 mmz> 118 mm?2

Por lo tanto se utilizara : 5 @ 6 mm

Determinacion del espaciamiento entre armaduras:

_ b-#fe*@-2*%r  1400-5*6-(2*20)
S #fe-1 5-1
adoptamos un espaciamiento de 200 mm

=232.5mm

S

Disposicion final de la armadura 5 @ 6 mm ¢/20 cm
3.12 Estrategia para la ejecucién del proyecto.
3.12.1 Especificaciones Técnicas.

Se desarrollaron las especificaciones técnicas de cada item en particular, las cuales
muestran los requisitos minimos que se tendran que cumplir, ademas se deben cumplir los
controles de calidad respectivos para la aplicacién de los materiales en la materializacion
del proyecto.

Estos puntos estan detallados en el anexo 6.
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3.12.2 Coémputos Métricos.

Los computos métricos se realizaron de acuerdo a los planos arquitectonicos, ver a detalle en

el anexo 7.
3.12.3 Precios Unitarios.

Los precios unitarios han sido desarrollados utilizando precios de mano de obray
materiales actuales, dando cumplimiento a las normativas vigentes de las leyes sociales y
tributarias. El anlisis de precios unitarios realizados para cada item, comprende los

siguientes puntos.

e Material

e Mano de obra

e Equipo, maquinaria y herramienta

e Cargas sociales 55.00% del costo de la mano de obra

e |VA (impuesto al valor agregado) 14.94% del costo de la mano de obra

e IT (impuesto a las transiciones) 3.09% del costo directo

e Herramientas menores 5.00% del costo de mano de la mano de obra

e Gastos generales 10.00% del costo directo del item .

e Utilidades 10.00% del costo directo del item. Los precios unitarios se detallan
en el anexo 8

3.12.4 Presupuesto General de la obra.
El costo general de la obra alcanza una suma de 2913394.05 BS. Véase anexo 9
3.12.5 Cronograma de Ejecucion.

Se adjunta el cronograma de actividades para la construccion del laboratorio de la Escuela
Superior de Formacion de Maestros Juan Misael Saracho, el cual fue desarrollado mediante
el programa Project reflejado mediante el diagrama de Gantt.
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO

4.1 GENERALIDADES

Se basa en la comparacidon entre dos alternativas, desglosado de la siguiente manera:

Alternativa 1 Alternativa 2

Losa con carga distribuida Losa con carga distribuida y
puntual

Tomando en cuenta que el disefio estructural se hara sobre una losa alivianada con

complemento de plastoformo y viguetas pretensadas.

En principio se esta asumiendo todas las cargas como distribuidas para determinar los
momentos y cortantes maximas seguidamente se realizara lo mismo pero esta vez se
asumira cargas distribuidas mas cargas puntuales, por tltimo se hara las comparaciones
con respecto a ambos calculos y de esta manera se podra obtener la alternativa mas
favorable tanto econémica como técnicamente respetando el disefio ya elaborado y

cumpliendo con las normas establecidas.
4.2 INTRODUCCION

Las losas alivianadas tienen una gran ventaja en comparacion a otros tipo de losas,son mas
livianas, son mas econdmicas, y ademas resisten mejor las deflexiones y su resistencia a

flexién es mayor.

Una adecuada aplicacion de la carga validada directamente a un disefio mas eficiente, por lo

tanto se genera un ahorro econémico significativo.

Es por esto que en este capitulo se presentan dos disefios de losas alivianadas una con carga
totalmente distribuida y otra con carga distribuida y puntual, para asi poder hacer una

comparacion de ambos céalculos.
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4.3 OBJETIVOS GENERALES

Demostrar en el resultado de los célculos que la diferencia de una carga puntual y una
distribuida no afecta en gran magnitud los resultados finales del mismo, aplicando

correctamente las formulas correspondientes a cada tipo de carga.
44 MARCO TEORICO
4.4.1 Losaalivianada con Viguetas Pretensadas.

Son los principales elementos horizontales que transmiten las cargas vivas de movimiento,
asi como las cargas muertas estacionarias a los apoyos verticales de los marcos de una
estructura. Las cargas que actlan sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su
plano, por lo que su comportamiento es de flexion. El proyecto se elaborara con losas
alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas de hormigon pretensado, carpeta de
hormigon y complemento aligerante de plastoformo. La separacion entre viguetas depende
de las dimensiones del complemento aligerante que se utilice, normalmente oscila entre 50 y
60 cm. Medida centro a centro de viguetas, la altura del complemento aligerante depende del

claro de la losa y existen desde 10 a 25 cm.

Figura 4.4.1 Losa alivianada con vigueta pretensada

Fuente: Ficha tecnica de Concretec
4.4.1.1 Viguetas Pretensadas.
En medio existen viguetas pretensadas y, el proveedor, serd el encargado del
dimensionamiento en funcion del tipo de estructura. En los planos se especifica la descripcién
de las viguetas. Segun el tipo de piezas empleadas, cumplir en todo punto las siguientes
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recomendaciones 4.4.1 si se hara la comprobacion de la fuerza de pretensado de la vigueta
se deberan de verificar los esfuerzos admisibles y las pérdidas de pre esfuerzo.

Tabla 4.4.1 Dimendiones de las Viguetas

Descripcion Referencia Dimensiones (cm)
Simple Doble
Distancia entre ejes (paso) D 50-55-58-60 | 62-70-72
Altura de complemento h1 de10a25 de 12a 25
Altura de carpeta de h2 5 5
compresion
Altura paquete estructural H de15a30 de17a30

Fuente: Ficha Técnica Vigas PretensadasCONCRETEC

e Esfuerzos admisibles.

Son esfuerzos en el hormigon inmediatamente después de la transformacion y antes de que

ocurran las perdidas, son los esfuerzos bajo cargas muertas y cargas vivas de servicio.

Esfuerzos de compresion en fibras extremas oy = —0.6 % f.;
Esfuerzos de tension de fibras extremas oy = 0.25 * \/ftl
Esfuerzo de compresion en fibras extremas ocr = —0.45 * f.
Esfuerzo de tension de fibras extremas oy = 0.5 [f,

e Pérdidas de pre esfuerzo.

Las pérdidas de pre esfuerzo en viguetas pretensadas pueden ser instantaneas o diferidas.

e Las pérdidas instantaneas.
Son aquellas que pueden producirse durante la operacién de tesado y en el momento del
anclaje de las armaduras activas y dependen de las caracteristicas del elemento estructural
en estudio.

- Acortamiento elastico del hormigon.
A medida que la fuerza en el tendon se transfiere al concreto, se presenta una deformacién

de compresidn elastica e instantanea en el concreto, que tiende a reducir el esfuerzo en el

acero de pre esfuerzo adherido.

Ep
Afpes = (E—) * fegp

ci
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Donde:
Eci = Mddulo de deformacién longitudinal del concreto para la edad correspondiente al
momento de la puesta en carga de las armaduras activas.

Ep = Mddulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.

e Pérdidas deferidas.

Se denomina pérdidas deferidas a las que se producen a lo largo del tiempo, después de
ancladas las armaduras y se evalta a detalle con las siguientes perdidas:

- Contraccion del hormigén. - La contraccion del hormigdn es el resultado de la
pérdida de humedad, debido a la relacion agua-cemento, contenido de agregado,
condiciones de medio ambiente, activos, la calidad de refuerzo y tipo de cemento.

Afysg = (117 — 1.03 * H) = 10
H = El promedio anual de la humedad relativa del ambiente (%)
- Fluencia lenta del hormigon. — Propiedad de muchos materiales mediante la cual,
contintan deformandose a través de lapsos considerables de tiempo bajo un estado constante
de esfuerzo o carga.

E
AprR = ke * E_S * (feir — feas)
c

Donde :
fcas = Esfuerzo en el hormigén en el centro de gravedad de los torones debido a cargas
muertas que son aplicadas en el miembro después del pre esforzado.

Aprz= [kee-J*(Af 55+ AL sr+AFcR)]*C

Donde:

Afgs= perdida por acotamiento elastico del hormigon (Ib/pulg?).
Af,sg = perdida por contraccion del hormigon (Ib/pulg?).

Af,cr= perdida por fluencia lenta del hormigon (Ib/pulg?).

Los valores de Kre . Jy C, se obtienen de la Tabla 4.4.2 y Tabla 4.4.3. para entrar a la tabla

2.9 necesitamos los valores de fpi y fou donde:
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Tabla 4.4.2 Valores de Krey J

Tipo de cable Kre(psi) |J
Corddn o alambre alivianado de tensiones grado 270 20000 0.15
Corddn o alambre alivianado de tensiones grado 250 18500 0.14
Alambre alivianado de tensiones grado 240 o 235 17600 0.13
Cordon de baja relajacion grado 270 5000 0.040
Alambre de baja relajacion grado 250 4630 0.037
Alambre de baja relajacion grado 240 o 235 4400 0.035
Alambre de baja relajacion grado 145 o 160 6000 0.05

Fuente: Apuntes de Hormigon Pretensado

Tabla 4.4.3 Valores de C

Cordoén o alambre Barra alivianada

fp/fpu Alivianado de de tensiones o

tensiones cordén o cable de

baja relajacion

0.80 1.28
0.79 1.22
0.78 1.16
0.77 1.11
0.76 1.05
0.75 1.45 1.00
0.74 1.36 0.95
0.72 1.18 0.85
0.71 1.09 0.80
0.70 1.00 0.75

Fuente: Apuntes de hormigoén pretensado

Fpi = Tensiones en el acero de pretensado debido a Ppi/Aps,

Ppi = Fuerza de pretensado en los cables en la ubicacion critica del tramo luego de efectuar
las reducciones debidas a las perdidas por friccion y en los dispositivos de anclaje, pero antes
de efectuar las reducciones debidas al acortamiento elastico y todas las pérdidas deferidas en
el tiempo.

Ays = Area total del acero de pretensado.
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Nota: como se trata de un elemento (vigueta) pretensado donde no hay friccién ni dispositivo
de anclaje entonces el valor de Ppi sera la fuerza total de pretensado debido a todos los cables

de pre esfuerzos.

4.4.1.2 Armadura de distribucion.

Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa de compresion para resistir los esfuerzos de
flexion que se lleguen a presentar, asi como “para evitar agrietamientos por cambios
volumeétricos debidos a variaciones de temperara. Se recomienda colocar una armadura de
distribucion (parrilla) de 6mm, cada 25 cm en ambas direcciones (figura 4.4.2). es importante
que la ubicacion de esta armadura sea lo més alta posible (3 a 4 cm, sobre el complemento),

cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicion.

50+h, 200

fs d

Amin =

Donde:

Anmin = s la armadura de reparto (cm?/m).
ho = espesor de la losa de compresion (cm).

fsa =resistencia de célculo del acero de la armadura reparto(MPa).

Figura 4.4.2 Armadura de distribucion de la Losa Alivianada

ARMADURA DE FIERRO |.‘.

I VIGA PRETENSADA "'

| VIGA DE APOYO

| MURO DE APOYO

Fuente: Elaboracién propia
4.4.1.3 Tipos de cargas a las que es sometida una viga de concreto pretensada.

Estados de carga

Una de las peculiares consideraciones en el concreto preesforzado es la diversidad de los

estados de carga a los cuales el miembro o estructura es sujeto. Para estructuras fundidas en
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sitio, el concreto preesforzado tiene que disefiarse por lo menos para dos estados de carga: el
estado inicial durante el preesforzado y el estado final bajo las cargas externas. Para
elementos prefabricados, un tercer estado por transporte debe revisarse. Durante cada uno de
estos estados, hay diferentes etapas en las cuales la estructura puede estar bajo diferentes

condiciones.

e Estado inicial. El elemento esté& bajo preesfuerzo pero no esté sujeto a ninguna
carga

externa superpuesta. Este estado puede dividirse en los siguientes periodos:

Durante el tensado. Esta es una prueba critica para la resistencia de los cables; generalmente,
el méaximo esfuerzo al cual los cables estaran sujetos a través de su vida ocurre en éste
periodo. Para el concreto, las operaciones de preesforzado imponen varias pruebas en la
produccidn de la resistencia en los anclajes. Debido a que el concreto no tiene la resistencia
especificada en el momento en el que el preesfuerzo es maximo, es posible la trituracién del
concreto en los anclajes y en otras partes si su resistencia no es adecuada. En la transferencia

del preesfuerzo.

Para elementos pretensados, la transferencia del preesfuerzo se hace en una operacion y en
un periodo muy corto. Para elementos postensados, la transferencia es generalmente gradual,
y el preesfuerzo en los cables puede ser transferido al concreto uno por uno. En ambos casos

no hay carga externa en el elemento excepto su peso en el caso del postensado.

e .Estado intermedio. Este es el estado durante la transportacion y montaje. Ocurre

solo para elementos prefabricados cuando son transportados al sitio y montados es su lugar.
Es muy importante asegurar que los miembros sean manejados y soportados apropiadamente

en todo momento.

Por ejemplo, una viga simple disefiada para ser soportada en sus esquinas se rompera
facilmente si se levanta por el centro. No s6lo debe ponerse a tencion durante el montaje del

elemento, sino también cuando se le agreguen las cargas muertas superpuestas.

e Estado final. Como para otros tipos de estructuras, el disefiador debe considera
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varias combinaciones de cargas vivas en diferentes partes de la estructura con cargas laterales
tales como fuerzas de viento y sismo, y cargas por esfuerzos tal como aquellas producidas

por asentamientos de apoyos y efectos de temperatura. Para estructuras presforzadas de

concreto, especialmente los tipos no convencionales, es usualmente necesarioinvestigar sus
cargas Ultimas y de agrietamiento, su comportamiento bajo sus cargas reales de

sostenimiento en adicién a la carga de trabajo. Esto es comosigue:
e Cargas permanentes. La curvatura o deflexion de un elemento preesforzado bajo

cargas permanentes generalmente es un factor controlante en el disefio, debido a que el efecto
de la flexion aumentara su valor. De aqui que es deseable limitar la curvatura o deflexién

bajo estas cargas.
e Carga de trabajo. Para disefiar para la carga de trabajo hay una revisién en los

esfuerzos y deformaciones excesivas. No es necesariamente una garantia deresistencia

suficiente para las sobrecargas.

Carga de agrietamiento. El agrietamiento en un elemento de concreto preesforzado significa
un cambio repentino en los esfuerzos de cortante y union. A veces es una medida de la

resistencia a la fatiga.

e Carga ultima. Las estructuras disefiadas bajo la base de esfuerzos de trabajo
pueden

no siempre tener un margen suficiente para sobrecargas. Esto es verdad, por ejemplo, para
elementos de concreto preesforzado bajo cargas directas de tension. Debido a que es deseable
gue una estructura posea una capacidad minima de sobrecarga, es necesario determinar su

resistencia Ultima.

Generalmente, la resistencia Gltima de una estructura esta definida como la carga maxima

que soporta antes del colapso.
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4.5 Disefioy calculo estructural
4.5.1 Verificacion de la losa alivianada con viguetas pretensadas.

La verificacion se realizard a la losa del primer piso correspondiente a las columnas P8, P10,
P12y P14 (figura 4.5.1).

Figura 4.5.1 Vista en planta de la descripcion de las viguetas
A S ™1

Fuente: CYPECAD
La losa alivianada o forjado unidireccional esta formado por :

- Viguetas pretensados

- Complemento aligerante de Plastoform

- Losa superior de hormigén

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. La vigueta pretensada de CONCRETEC es fabricada con tecnologia
autorizada y de Ultima generacion, obteniendo un producto de alta estandarizacion y
calidad garantizando las resistencias y funcionalidad en las losas de entre piso y cubierta.

ficha técnica de las viguetas se detalla en el anexo 5.
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Las caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada de CONCRETEC son las siguientes:

Tabla 4.5.1 Especificaciones técnicas viguetas pretensadas CONCRETEC

Dimensiones (mm) Peso Resistencia | Tipo  de
Producto | a b H L promedio | del acero | hormigon
(ko) fy=kg/cm?
Vigueta 56 | 110 | 114.4 | Variable 17.2 18.000 350kg/cm?
Pretensada (hasta9.00 m)
Vigueta 60 | 121|112 | Variable 19.5 18.000 350kg/cm?
Pretensada (hasta9.00 m)
Fuente: ficha técnica viguetas pretensadas CONCRETEC.
Tabla 4.5.2 Sistema de aplicacion de la vigueta pretensada
Descripcion Referencia | Dimensiones (cm)
Simple Doble
Distancia entre ejes (paso) D 50-55-58-60 | 62-70-72
Altura de complemento h1 de10a25 de 12a 25
Altura de carpeta de h2 5 5
compresion
Altura paquete estructural H de 15a 30 de 17a 30

Fuente: Ficha Técnica Vigas Pretensadas 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=50cm

Se recomienda una altura del paquete estructural segin pre dimensionamiento de.

114



l
o5 = para losas unidireccionales

Por lo tanto, la altura de la losa seré:
H=25cm
Entonces se asumira una altura de compresion de:
Hi1=20cm

e Hormigon:
La préctica pide una resistencia de 35 a 50 MPa para el concreto pre esforzado, mientras

el valor correspondiente para el concreto es de 20 a 25 MPa.
e Acero:

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

de tension en el concreto pre esforzado.

Tabla 4.5.3 Compresion vigueta prefabricada - vigueta pretensada

Producto Resistencia del acero | Resistencia del hormigon
Fy = kg/em? Fckas = kglcm?
Vigueta pretensada 18.000 350
Vigueta prefabricada 5000 210

Fuente: Elaboracién Propia

El acero de alta resistencia utilizado con 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.

e Luzde célculo:
La luz de calculo de cada tramo de forjado se medira en general, entre ejes de los elementos

de apoyo.

Las luces varian en toda la estructura, la mayor luz que tendra la vigueta sera de 4.66 m
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e Entrada de la viga:
Las viguetas deben apoyar a un minimo de 10 cm. Sobre muros de mamposteria o

encadenados. Sobre encofrados de vigas a hormigonar las viguetas apoyaran un minimo de

5cm.

El apoyo de las viguetas sera de 8 cm en toda la estructura.

e Complemento aligerante de plastoformo.

Figura 4.5.2 Complemento de plastormo.

12 cm

i

32 cm

4 cm
-
4cm
ﬁ{ 45cm | 38 cm a5cm L
Fuente: Elaboracion propia
Ficha técnica en el anexo 5.
El alto del canto de la bovedilla serd: hy =20 cm
Tabla 4.5.4 Complemento de plastoformo CONCRETEC
Complemento plastoformo
Medidas Dimensiones (cm) Densidad
A B C d (kg/m®)
20-42.130 42 130 20 38 8-10
20.42.100 42 100 20 38 8-10
20.52.100 52 100 20 48 8-10

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC
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e Carpeta de compresion de hormigén armado.
Elemento formado por hormigén vertido en obra y armaduras, destinado a repartir las
distintas cargas aplicadas sobre el forjado. El espesor minimo hz de la losa superior
hormigonada en obra, con pieza aligerante, no deberé ser menor a 5 cm.

h,=5cm

16 am |

20 an

50 cm

Fuente: Elaboracién Propia

e Ancho efectivo de la losa

En ausencia de una determinacién 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
normales se distribuyen uniformemente en un cierto ancho reducido de las alas llamado

ancho efectivo.

Donde:

be = ancho efectivo.

bo = 4cm. (ancho del nervio de la vigueta pretensada).
lo = 466Cm. Luz de la vigueta.

b=0.5 Separacion real entre viguetas.

1
be = 4+§*466=97cm

En ninguln caso el ancho efectivo sera mayor que la separacion real entre viguetas entonces
se tiene que el ancho efectivo sera: be =50 cm
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Calculo de la reduccién 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 seccion 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.
fcz_*fcp:)fczn*fcp
Ecp

Donde:
fc , Ec = Esfuerzo, médulo de deformacidn del hormigon armado respectivamente
fep, Ecp = Esfuerzo, mddulo de deformacion del hormigon pretensado respectivamente

n = Reduccién modular de los concretos, donde el concreto colocada in situ de menor calidad

puede transformarse en una seccién equivalente mas pequefia de concreto de mas calidad.

— ECZSO — 6000*\/fck:\/fck:\/ﬁ:
Epsso 6000 /f, /fp V35

- Calculo de las caracteristicas geométricas de la vigueta.

0.84

Figura 4.5.3 Propiedades de la vigueta normal en t=0

— 3cm | 6 cm | Icm —

L 12 cm 1

Fuente: Elaboracion Propia

118



Tabla 4.5.5 Propiedades de la vigueta pretensado.

Propiedades de la seccion

hr 120 mm?
Ac 7500 mm?
lc 16395934 mm?*
Cwo 115,1 Mm
C2o 48.7 Mm

A = érea de la seccion transversal de la vigueta

C20 = brazo mecanico inferior

C10 = brazo mecénico superior

Ixc = momento de inercia con respecto de eje x

Fuente: Elaboracién Propia

Figura 4.5.4 Figura Seccion compuesta vigaen T

50 cm

5 cm

20 cm

R T &
12cm

Fuente: Elaboracién Propia

Antes de calcular las propiedades geométricas de la nueva seccion mixta homogeneizada a
un concreto de resistencia igual a la de la vigueta se tiene la razon modular calculada

anteriormente.
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n=0.84

Las propiedades geométricas de la seccion mixta homogeneizada son:

Tabla 4.5.6 Propiedades de la vigueta compuesta

Propiedades de la seccion

oo 250 mm
As 48326 mm?
lcoo 90529133 mm?*
Cao 72,5 mm
C2o 177,5 mm

A = area de la seccion transversal de la vigueta

C20 = brazo mecanico inferior

C10 = brazo mecanico superior

Ixc = momento de inercia con respecto de eje x

Fuente: Elaboracién Propia
e Aplicando el coeficiente modular se tiene las siguientes caracteristicas
Haciendose que las secciones tomen la forma de una seccién en T:

I—b*h3 b_1*12
12 K

a) Para la vigueta pretensada:

¢ fek p=3smpa = 19403472 mm* Momento de inercia de la vigueta.
h =120 mm Altura considerada para la vigueta .
n= 1,18 Coeficiente modular.

I, vigueta 35MPa — Iye ¥
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Operando en la ecuacion para secciones rectangulares se tiene que :

btr vigueta fck 25MPa — 13.47 mm

btrvigueta fcp 35MPa = 11.39 mm
b) Para la carpeta de hormigon colado in situ :

Lic vfck 2sMpa = 51278681 mm*  Momento de inercia de la vigueta.
h =130 mm

Altura considerada para que la losa mantenga
los 20 cm de espesor.

n = 0,845 Coeficiente modular.
Ic ose fek=3smpa = Ixc *N = 43330485 mm*
Para secciones rectangulares se tiene que :

btr carpeta fep3smMpa = 236.67 mm

btr carpeta fck 25MPa = 280.08 mm

c) Filnalmente, la seccion homogeneizada queda de la siguiente manera

Figura 4.5.5 Toda la seccion con una Resistencia de f., = 25 MPa

A L e Coa
. i e PRI Y,
i PR LIEPUR AN . . PR
la g - B < ‘
a - R ) . Yo i o,
L R ] . : 4 . ‘.
P a - 4 S .
. v e PRI Kl a . H
A, B T

—p —

Fuente : Elaboracion propia
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Tabla 4.5.7 Propiedades de la seccion

Propiedades de la seccion

Ac 533.30 mm?
Ixc 188729266.33 mm?*
Ci 104.38 Mm
Cz 145.62 Mm

A = area de la seccion compuesta homogeneizada

C20 = brazo mecanico inferior

C10 = brazo mecénico superior

Ixc = momento de inercia con respecto de eje x

Fuente: Elaboracion propia

Figura 4.5.6 Toda la seccion con una Resistencia de f, = 35 MPa

— b —H

Fuente: Elaboracién propia
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Tabla 4.5.8 Propiedades de la seccién

Propiedades de la seccion

Ac 452.1 mm?
Ixc 161349854.75 mm?*
Ci 104.81 mm
C 145.19 mm

A = area de la seccion compuesta homogeneizada

C20 = brazo mecanico inferior

C10 = brazo mecénico superior

Ixc = momento de inercia con respecto de eje x

Fuente: Elaboracion propia

4.6 Alternativa 1:

4.6.1 Losa con carga distribuida

La primera alternativa en la que se asume carga distribuidas, sera desarrollada a
continuacion. Segun el anexo 4 el peso de meson en cada apoyo es de 4290.99 N teniendo
cuatro apoyos de meson sobre la losa se tendra una carga total de 17163.96 N tomando en

cuenta que se tiene un area de 28.35 m2 en donde se procedera a distribuir la carga.

1716396 N

- - 2
= 55352 605.43 N/m

Pcarga por entrepiso — 1067 N/m2
PPpeso propio de la losa = 2794 N/I’T]2
SCviva= 4000 N/m2
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Qmeson = 605.43 N/m?
Luz de célculo de las viguetas pretensadas: | = 4.66 m.
Separacion entre Viguetas: b = 0.50 m.
Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga Muerta: CM = (2794 +1067+ 605.43) *0.50= 2233.215 N/m
Sobrecarga de uso:
SC =4000*0.50 = 2000 N/m
La carga caracteristica total sobre la vigueta es:
gk = 2233.215 + 2000=4233.215 N/m Cargas de Servicio
Qa = 1.6* 4233.21=6773.13 N/m Cargas Ponderadas.
4.6.1.1 Verificacion de la Vigueta Pretensada.
Pretensar el hormigon consiste en aplicar una fuerza total que se produzca en la misma unas
tensiones contrarias a las que luego, en 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 hormigon 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 hormigén armado.

e Limitacién 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:
0.75 * £, maxk 0.90 * f,),
fpmaxk = 1800 MPa
Tension de rotura ultima del acero pretensado, obtenida de la guia Técnica de CONCRETEC
fpk = 50 MPa
Limite el&stico caracteristico del acero.

0.75 * £, maxic= 0.75*180 = 135 MPa

0.90 * f,,=0.90 * 50 = 45 MPa
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Por lo tanto, se considera un esfuerzo permisible de tensién en el acero de pre esfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:

fos = 1323.89 MPa

e Resistencia a compresion del hormigon a los 7 dias. - EI hormigén tendra una

resistencia del 70 % de la prevista a los 28 dias para una clase U (pretensado total).

f.=0.70 * 34,32 = 24,03 MPa
e Datos para el célculo de momento. - Las viguetas seran calculadas como elementos
simplemente apoyados:

q=4315.75 N/m Carga de servicio
L=4,66m Luz de célculo para las viguetas pretensadas

e Esfuerzos admisibles del Hormigon:

fi= 0.25*ﬁ= 0.25*+v24.03 =1.23 MPa

f,= 0.6*f,=-0.6 * 24.03 = 14.42 MPa
f.e=0.45 * f.= -0.45 * 34.32 =15.44 MPa

fe=0.5*/f =0.5*v34.32 =2.93 MPa

Figura 4.6.1 Vigueta pretensada

' 3cm | & cm | 3em —

Fuente: Elaboracion propia
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e Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg.t=0

_ZAd
Yep= 0.049 m.

Figura 4.6.2 Vigueta pretensada

50 cm

5cm

20 cm

12':m

Fuente: Elaboracion propia

e Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg.t=co

XA*d
y =
PNA
Yep=0.17 m.

e Momento Mo provocado por el peso propio de la vigueta pretensada.
Yheae = 25000 N/m?®

Avigueta =0.0075 m2
g = YHeA*™ Avigueta
| =4.66 m

qJ? (25000 N/m3*0.0075 m?)*4.66>

0] 3 3 99.11 Nm
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4.6.1.2 Verificacién de las inecuaciones de condicion cuando solo actdan las tensiones

producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado.

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada en t = 0 (tabla 3.5)

A =7500 mm? Area de la seccion transversal de la vigueta

C20 =48.7mm Brazo mecanico inferior

Cwo =115.1 mm Brazo mecanico superior

Ixc = 16395934 mm* Momento de Inercia con respecto del eje x

fc© =34.32 MPa Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias

eo = 33.7 mm. Excentricidad desde el eje neutro de la vigueta al punto de

aplicacion de la fuerza de pretensado.

Resistencia a la compresion especificada del hormigon en el momento de la carga inicial o

en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad.

f,=0.80 * 3432.33 = 2745.86 N/cm?

fti: 0.8*\/;(;1

e Realizando operaciones y reemplazando en las inecuaciones se tiene que t =0

Mo*c
fti+ Io L

eO*Clo ) 1

Io Ao

1. Po<

P, < 393544.46 N

P, <81598.98 N

e Verificacién de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccion compuesta — vigaen T, ent= oo (tabla 3.8)
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A =48326 mm? Area de la seccion compuesta

Coo0 =177,5mm Brazo mecéanico inferior

Cio0 = 72,5mm Brazo mecénico superior

Ixc = 90529133 mm* Momento de Inercia con respecto al eje x
e o0 =162,5 mm Excentricidad

Q, = 960,86 Carga de peso propio de la losa

Q, =183,87 Carga de peso propio de la viga

M, =Q, * L?/8 =3107,31 Momento por peso propio

M, =Q, * L*/8 =5428.9 Momento por carga viva

My, =Q, = L?/8 =2269.86 Momento por carga muerta

My = Mo+ M, + My = 3107,3 + 5428.9 + 2269.86 = 10806.06 Nm

e Realizando operaciones y reemplazando en las inecuaciones se tiene que t =

Mt*cloo

3. Po> ot oo
) T\ s Cl 1
T]( [oo H)

P, > 68855.89 N

e El conjunto solucién para la fuerza de pretensado es el siguiente:

1.— P, < 393544.46 N
2.— P, < 81598.98 N
3.— P, > —81124.48 N

4.— P, = 68855.89 N
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E3 E4 E2 El

-81124.48 N 68855.89 N 81598.98 N 393544.46 N

4.6.1.3 Verificacion de la fuerza de pretensado:
Se verifica la fuerza de pretensado inicial:
Py = fis * Aps
f,,=176519.7 N/cm?
f,=0.75 * f,,= 0.75 * 176519.7 =1 32389.8 N/cm>
Aps psmm) = 19.64mm?
N (¢s5mm)= 3 Namero de cables a utlizar

A= Aps (¢5mm)*n (45mm)= 19.64 * 3 =58.90 mm?

Py=132389.8 * 0.589 =78461.28 N
Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucion:
68855.89N <78461.28 N < 81598.98N

e Perdidas de Pretensado:

Las pérdidas de pretensado son:

- Acortamiento elastico del Hormigon

- Contraccion del hormigon

- La fluencia lenta del Hormigon

- Relajacion de los cables

Se asumira una pérdida de pretensado del 20 %

e Fuerza de pretensado efectivo:
Po =78461.28 N Fuerza de Pretensado Inicial

AP=0.20 * 78461.28= 15692.26 N Pérdida total de la fuerza de pretensado (Po)
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Pe =78461.28 —15692.26 = 62769.02 N  Fuerza de pretensado efectivo

4.6.1.4 Verificacion de los Esfuerzos en la seccién.

En las viguetas de hormigon pretensado se cumpliran que bajo la accién de las cargas de
ejecucion de calculo y bajo el efecto del pretensado después de la transferencia, asumiendo
un 20 % de pérdidas hasta la fecha de ejecucion del forjado, no se superen las siguientes

limitaciones de tensiones:

Ent=0

Datos:

A = 7500 mm?, Area de la seccion compuesta

lo = 16395934 mm?* Momento de Inercia con respecto al eje x
C10=115.1 mm Brazo mecanico superior

C20 =48.7 mm Brazo mecénico inferior

€ =20.7 mm. Excentricidad desde el eje neutro de la seccion

e Esfuerzos en la fibra superior.

M, * P *e * P ,
o C10+ o Co CIO-—OSO.S*\/;
I, I, A

—3.50 < 1.23

e Esfuerzos en la fibra inferior
MO*CZO Po*eo*CZO Po

-2 < .0.6%f.
I, I, A~ 0.6
1.47<14.41

Ent=ow
A =48326 mm? Area de la seccion compuesta
Cro0 =177.5mm Brazo mecanico inferior
Cioo = 72.5mm Brazo mecénico superior
Ixc = 90529133 mm* Momento de Inercia con respecto al eje x
e oo =149,5mm Excentricidad
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e Esfuerzos en la fibra superior.

Mt*Cy,, n*P *e, *Ci, n*P, .
- + - >-0.45* ’f~
L, L, A~ “

-8.6483 = -15.44

* Esfuerzos en la fibra inferior

M:*Cyoo Nn*P *e,*C,,, N*P ,
TI 2 _ oI 2 _ Ao S160*\/f:1

-21.166<-2.93

4.6.1.5 Calculo de las armaduras consideradas sobre la losa alivianda
a) Armadura de reparto en la losa de hormigén
b) Armadura negativa dispuesta en los apoyos de las viguetas

c) Es necesario verificar que no se produzca agotamiento por corte en el elemento

a) Calculo de la armadura de reparto

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

50%*h, 200
min 2 > —
fyq fiq

Donde:

Anmin (mm?/m): Es la armadura de reparto.

hy: 50 Espesor de la losa de compresion (mm).

fya:434.78 MPa Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa).

50*5 200
Amin2 2
434,78 434,78

Apmin = 0.575 > 0.46
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:
A=0.575 cm?/m

Se considera un diametro minimo de las barras de : ® =6mm A= 0.283 cm? y una separacion

entre barras de 25 cm.
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El nimero de barras necesarias cada metro es:
Aspe=3* 0.283 cm®= 1.13cm*/m
1.13>0.575  Cumple!!!

Se utilizard como armadura de distribucion:

3® 6 mm ¢/25 cm cada metro

b) Céalculo de la armadura negativa:

En los apoyos de las viguetas se colocara una armadura resistente a los momentos negativos,
pudiendo calcularse las solicitaciones por un método elastico, o considerando redristribucion
por plasticidad hasta igualar el momento de empotramiento y y del vano iguales en valor
absoluto e iguales a la semisuma de los proporcionados por el calculo para el caso de

empotramiento perfecto.

g=6773.13 N/m Carga ponderada L=4.66 m
— — 6773.31 N/m
A 3 3 y A 4 3  —
] 4.66 m B (m)
15780.1 N 15780.1 N
122556 N*m 12255.6 N*m
-6126.2 N*m
1157784 N

1359 N

-15780.1 N

M,,..= 6126.2 Nm
R,=15780.1 N Rp=15780.1 N
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Consideraciones para el calculo de la armadura negativa.- se la tomara como una seccién en

Ty para ello se hacen las siguientes consiferaciones.

e Se la calculara con una resistencia caracteristica de fck = 25 MPa
e Laanchura de la placa cuando trabaje a traccion puede considerarse igual al ancho
del nervio mas ocho veces el espesor de la placa o cuatro veces en vigas de borde sin
sobrepasar el ancho real. En esta anchura debera disponerse la armadura de traccion
resultante del célculo.
bpy=by +8*hy <b,

b, = Anchura de la placa cuando esta sometida a traccion

b, = 281 mm Anchodelaviga T
b,, =140 mm Ancho del nervio de lavigaen T
hs = 130 mm Ancho de la placa de hormigon.

by = 140+8 * 130 <b,
1180 <281

Como no debera ser mayor que el ancho efectivo, entonces se tiene que :
b 281 mm

pl —
e Del calculo de la armadura en seccion T se tiene que:
Ay=by *y Area comprimida ficticia del hormigon
Sy =by,*y*(d-0.5*y) Momento elastico con respecto a la armadura de traccion
0=0.85*f4*by, *y-A*f,
My=0.85 * f 4 *b,, ¥y *(d-0.5 * y)

De las ecuaciones anteriores, la segunda es una ecuacion de grado en y, que permite obtener

la profundidad de la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite calcular la armadura.

Mgz = 6.12KN Momento de disefio

fea = 16.67 MPa Resistencia de calculo del hormigén
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fya = 434.78 Mp Limite elastico de calculo del acero.

b, = 140 mm Ancho del nervio.
r=20mm Recubrimiento

h = 250 mm Altura total de la losa
d =230 mm Canto util

My=0.85 * 16.67* 140 * y * (230 - 0.5 * y)
Por lo tanto la altura del bloque de compresion es:
Y,=14.13 mm Y, = 445.87 mm
Por lo que la altura del blogue de compresion es :
Y,=14.13 mm
Operando en la primera ecuacion se tiene que:
0=10.85* fo4 * by, * (y-As)*fiq4
As = 73,94 mm?
Calculo de la armadura minima (Ag,iin ) requerida por la seccion:

Wiin =0.0018 Cuantia geométrica minima de calculo.
Aq=48326 mm? Area de la seccion transversal.
ASmin :Wmin >l<Ac

Agpin = 66,98 mm?
Como Ag > Aqpmin €ntonces el area de calculo sera:
Ag = 73.94 mm?

Se considera un diametro de barra de @ =4 Ag, = 12.6 mm? por lo que el nimero

de barras a usar es:

6 *12.6 =75.6 mm2
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6 ® 4 mm ¢/15 cm cada metro

c) Verificacidn de esfuerzo cortante:

Es necesario verificar que no se produce agotamiento por compresion oblicua del alma,
ni por traccion en la misma. Para ello debe comprobarse que se cumpla

simultaneamente las condiciones siguientes:

V; = 15.78 En el eje del apoyo.
V; = 15.29 En el borde del apoyo.
V; = 14.52 A un canto (til del borde del apoyo.

e En el borde del apoyo Vg <V
V1 = Cortante ultimo por agotamiento oblicuo del alma.
V=030 *f 4 *b, *d
V,1=0.30 *16.67 *140 * 230 =161.03 KN
15.29 < 161.03 Cumple
e Aun canto Gtil del apoyo V; <V,

La resistencia convencional del hormigén a cortante sera :

f,= 0.131*3/fck2

f.,=0.131%1/252 = 1.12 MPa
El cortante absorbido por el hormigon sera:
Vuz = foy x by *d
Vo =36.07 KN
14.52 < 36.07

No se requiere de armadura transversal.
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4.7 ALTERNATIVA?Z2
4.7.1  Losa con cargas distribuidas y puntuales.

Anélisis de cargas puntuales generadas en cada uno de los apoyos de mesones, cabe recalcar
que en la losa donde se realiza el analisis cuenta con cuatro apoyos, como lo sefiala la

siguiente figura.

L=1.1m Longitud delapoyo
q = 3.8 N/m (carga lineal de cada apoyo de mesén)
q = 3.8 KN/m*1.1m = 4.20 KN (carga puntual de cada apoyo de mesén

Figura 4.7.1 Losa con carga distribuida y puntual

: [— : —0.38—96x50———10.38 ' IT 4:|' 1
3
A \ G.poyo
1 / 3
>
S -~ 2
40.48] ’ @'ﬂ\ [0.48}
/
~
/ -
/-—-—7‘
Apoyo > Apovo/4 \
4
2 / ]
< - Ex50 —

1 2 3 4 5 6 7 8 ’

Fuente: Elaboracion propia.
Se procedid a poner de manera puntual las distintas cargas que actian en cada una de las

viguetas, tomando en cuenta primeramente cada apoyo de meson.
- Analisis para el primer apoyo :

P. 1 P2 P1

0,2 | 0.5 | 0.4 1 0.1,

]_
4
%

P1-1695.48 N. P»=1883.87 N  P3-1130.32 N
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- Analisis para el segundo apoyo :

P4 P5 P6
A \ A \ \A \ A
lo.04] 0.46 _I_ 0,5 _1_0.14_!_ 0.36 )

P4=753.54 N. P5-1883.87 N  Ps=1469.42 N

- Analisis para el tercer apoyo:

Pa Pg P‘l o

o
&

D
>

0,2 0.3 L 0.5 1 0.3

T
(=]
()

L

P7-1883.87N. Ps=1883.87 N P9=1883.87N P10=1883.87N

- Andlisis para el cuarto apoyo:

P14 Py P3

!_ 0,34 _|_ 0,16 _| 0,5 _J_ 0,44 AP,OfL

P11=1544.75 N. P12=1883.87 N  P13=715.79 N

Una vez teniendo las cargas puntuales en cada uno de los apoyos se las paso a ubicar a lo
largo de cada una de las viguetas. Primero se tomé en cuenta el apoyo uno y dos de los

mesones, de los cuales sus cargas se encuentran actuando sobre cuatro viguetas.

De la siguiente manera:
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- Para la vigueta 1:

1r1111|r11r'lrr'|'|11]l|lnrrrr1r11r1111111||lrr ARARAARALRA l‘rr1r111

: | -. 39 | 0.76 . | .

YYITYY ﬂl'lﬂ *"" AAARA AR ll” 'll"‘ ABARBAAAAAAEAALARAARN) f'lF'll"" [YTYYYY

: | -' 1.05 ! 285 | 076 ' |

- Para la vigueta 3:

Pz Ps

LAAAAA S ALAASRSAAARAAARALAAAARERARAMAARARLRAAAARRALSAALLARLLARLALRALS

| 1.05 ! 2.85 ! 0.76 . | .. (m)

- Para la vigueta 4 :

Pa

TTTTT] ] | |
! YYYYT YYYY TYYY fl rlf!!rlhﬂ TYTYYYY AR fl"'"*' "F!Hrl"'l L fi"" '|___.

T 1.05 | 361 T
' (m)

Se realiza el mismo andlisis, pero esta vez tomando en cuenta los apoyos de los mesones tres

y cuatro:

Para la vigueta 5 :
P? F.11

I
\AARLANR H'I'If"fi'lf'f'lf'l AABAARARARAARAR H'I*"If'l r11rrl1 \AAAAAAAAAARAAAAALI

T 108 | 285 076 | (m
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- Para la vigueta 6:

PB |:|"| =z

(I AAEASARIAREERELREARAALIARERER1E 1rl1r1rr1rf1r1r|1r AARAAAAAALRARAARLN 1r+1r

I. ! -I 1.05 ! 2.85 ! 0.785 ! .

- Para la vigueta 7:

P‘EI P13

TIYY I YY YT YR Y Iy Y Y P T Y Y Y P Y PN YYIYYRILY ln ARAR T'lfl'l ALAARA

Después de haber distribuido las diferentes cargas puntuales en las viguetas
correspondientes se paso a verificar los momentos y cortantes en la vigueta mas solicitada.

En este caso fue la vigueta numero 6:

Pg l:|‘1 Z

(AARAARIAAEARALEEARARIARARARIA '"l"l""f"f"'" AAAAARAASAARAALLA '"*"

I. ! .l 1.05 ! 2.85 ! 0.76 : I )

Pcarga por entrepiso = 1067 N/m?
PPpeso propio de la losa = 2794 N/m?
SCviva= 4000 N/m2

Tomando en cuenta las cargas puntuales de la vigueta mas solicitada.

P1Y P2=1883,87 N

Luz de calculo de las viguetas pretensadas: | = 4.66 m.
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Separacion entre Viguetas: b = 0.50 m.

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:

Carga Muerta: CM = (2794 + 1382.74) *0.50 = 2088.37 N/m
Sobrecarga de uso:

SC =3922.66*0.50= 1961.33 N/m

La carga caracteristica total sobre la vigueta es:

gk = 2088.37 + 1961.33 = 4049.7 N/m Cargas de servicio
Qd = 1.6* 4049.7=6479.52 N/m Cargas ponderadas
Qp1 = 1883,87 N Q= 1883,87 N

4.7.1.1 Verificacion de la Vigueta Pretensada.

Pretensar el hormigon consiste en aplicar una fuerza total que se produzca en la misma unas
tensiones contrarias a las que luego, en 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 hormigon 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 hormigén armado.

e Limitacién 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:
0.75 * fp maxk 0.90 * fpi
fpmaxk = 1800 MPa
Tensidn de rotura Gltima del acero pretensado, obtenida de la guia Técnicade CONCRETEC
fok = 50 MPa
Limite el&stico caracteristico del acero.
0.75*f; maxk=0.75*180 =135 MPa
0.90*f,,=0.90*50 =45 MPa

Por lo tanto, se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de pre esfuerzo,
cuando se aplique la fuerza del gato, de:
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fps = 1323.89 MPa

¢ Resistencia a compresion del hormigén a los 7 dias. - EI hormigon tendréa una

resistencia del 70 % de la prevista a los 28 dias para una clase U (pretensado total).

foi = 0.70 % 34,32 = 24,03 MPa

e Calculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada. - Las

viguetas seran calculadas como elementos simplemente apoyados:

q =4049.7 N Carga de servicio
L=4.66 m Luz de célculo para las viguetas pretensadas
Resolviendo la viga simplemente apoyada se tiene que:

e Esfuerzos admisibles del Hormigon:

fi= o.zs*ij’F 0.25 *v/24.03 = 1.23 MPa
fi=0.6*f,=-0.6 * 24.03 = 14.42 MPa
f = 0.45* f.= -0.45 * 34.32 =15.44 MPa
fe=0.5*/f, = 0.5 *v/34.32 =2.93 MPa
e Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

Figura 4.7.2 Vigueta pretensada

'— 3 cm b 6 cm b 3em —

[

L
L — [,
|

25cm

Fuente: Elaboracion propia

e Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg.t=0
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XA
Yo T YA

=Y, = 0.049 m.

Figura 4.7.3 Vigueta

50 cm

5cm

20 cm

Fuente : Elaboracion propio
e Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al ycp.t=co

XA
Yoo TYA

ch:0-17 m.

Momento Mo provocado por el peso propio de la vigueta pretensada.
YhHeae = 24516.63 N/m?®

Avigueta = 0.0075 m?

g = YHeA"™ Avigueta

| =4.66m

q.I>  (24516.63 N/m? * 0.0075*m?) * 4.66°
Mo=—-= 2 =499,19 Nm

(Incluye el peso propio de la vigueta)
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4.7.1.2 Verificacion de las inecuaciones de condicidon cuando solo actlan las tensiones
producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado.

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada en t = 0 (tabla 3.5)

A =7500 mm? Area de la seccion transversal de la vigueta

C2 =48,7mm Brazo mecanico inferior

Ciwo =115,1 mm Brazo mecanico superior

Ixc = 16395934 mm* Momento de Inercia con respecto del eje x

fc© =34.32 MPa Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias
eo =20.7 mm. Excentricidad

Resistencia a la compresion especificada del hormigdén en el momento de la carga inicial o

en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad.

fti=0.8*\/E

e Realizando operaciones y reemplazando en las inecuaciones se tiene que t =0

*
fti+ Mo C10

lo
<| —mMmMmMm
1. Po< ercy 1

Io Ao

P, <393544.46 N

P, < 81598.98 N

e Verificacién de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccion compuesta — vigaen T, ent= oo (tabla 3.8)

A =48326 mm? Area de la seccion compuesta

Cyo0 =177,5mm Brazo mecanico inferior

Cio0 = 725 mm Brazo mecanico superior

Ixc = 90529133 mm* Momento de Inercia con respecto al eje x
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g oo =149.5 mm Excentricidad

Q, = 960,86 Carga de peso propio de la losa
Q, =183,87 Carga de peso propio de la viga
M, =Q, * L?/8 =3107,31 Momento por peso propio

M, =Q, * L*/8 =3428.90 Momento por carga viva

Mp = 3485.9 Momento por carga muerta

M= My+M;+Mp, = 3107,3 + 3428.90 + 3485.9 = 12021.45 Nm

e Realizando operaciones y reemplazando en las inecuaciones se tiene que t =00

Mt*cqq
fert oo
3. Po> =
*(eoo Cloo _ 1 )
n Joo Aco

Pp = —69483.11 N

P, > 77850.32 N

e EIl conjunto solucién para la fuerza de pretensado es el siguiente:

1.— P, <393544.46 N
2.— P, < 81598.98 N
3.— P, > —69492.99 N

4.— P, >77842.69 N

r—"

TV

E3 E4 E2

-69492.99 N 77842.69 N 81598.98 N

9
|

393544.46 N
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4.7.1.3 Verificacion de la fuerza de pretensado:

e Se verifica la fuerza de pretensado inicial:

POZ f

k
ps A

ps

f,,=176519.7 N/cm?
o= 0.75 % £,,= 0.75 * 176519.7 = 132389.8 N/em?
Aps (¢5mm)= 0.196 sz
N (¢5mm)= 3 Namero de cables a utlizar

Ay =Aps (¢5mm)*n (45mm)=0.196 *3=0.589 cm?

Py=132389.8 * 0.589 =78461.28 N
Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucién:
77842.69 <78461.28N < 81598.98 N

e Perdidas de Pretensado:

Las pérdidas de pretensado son:
- Acortamiento elastico del Hormigon
- Contraccion del hormigon
- La fluencia lenta del Hormigén
- Relajacién de los cables
Se asumira una pérdida de pretensado del 20 %
e Fuerza de pretensado efectivo:
Po= 78461.28 N Fuerza de Pretensado Inicial
AP=0.20 * 78461.28 = 15692.25 N Pérdida total de la fuerza de pretensado
Pe = 78461.28 N —15692.25 N = 62769.03 N  Fuerza de pretensado efectivo
4.7.1.4 Verificacion de los Esfuerzos en la seccién.

En las viguetas de hormigon pretensado se cumpliran que bajo la accion de las cargas de
ejecucion de calculo y bajo el efecto del pretensado después de la transferencia, asumiendo
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un 20 % de pérdidas hasta la fecha de ejecucion del forjado, no se superen las siguientes

limitaciones de tensiones:

Ent=0

Datos:

A = 7500 mm?. Area de la seccion compuesta

lo = 16395934 mm?* Momento de Inercia con respecto al eje x
C10=115.1 mm Brazo mecénico superior

C20 =48.7 mm Brazo mecénico inferior

€o = 20.7 mm. Excentricidad desde el eje neutro de la seccién

Esfuerzos en la fibra superior.

M, *Cio Py *eo*clo-&§0.8 *\/a
I I A

—-3.50<1.23

e Esfuerzos en la fibra inferior
Mo * CZO Po * Co * CZO P0

- 2<0.6 * f
I, I, A~ °
147 < 14.41

Ent=w
A =48326 mm? Area de la seccion compuesta
Cro0 =177.5mm Brazo mecénico inferior
Cioo = 725 mm Brazo mecanico superior
Ixc = 90529133 mm* Momento de Inercia con respecto al eje x
e oo =149.5 mm Excentricidad desde el eje neutro de la seccion

e Esfuerzos en la fibra superior.

MT*Cloo+n*Po*eoo*Cloo n*Po

L L A

>-0.45* |f.;
—9.62 > —15.44
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e [Esfuerzos en la fibra inferior

M T>x< CZOO n* PO * eoo>x< CZOO n* PO ’
- - <1.60* ’f-
I, I, A T “

-23.55<-2.93

4.7.1.5 Calculo de las armaduras consideradas sobre la losa alivianda
a) Armadura de reparto en la losa de hormigon
b) Armadura negativa dispuesta en los apoyos de las viguetas
c) Es necesario verificar que no se produzca agotamiento por corte en el elemento

a) Calculo de la armadura de reparto

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

p _ 50xhe 200
S fyd _fyd

Donde:
Amin (Mm?/m): Es la armadura de reparto.
ho: 50 mm Espesor de la losa de compresion.

fya:434.78 MPa  Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto.

_50%5 200
min = 43478 < 434.78

A

Apin = 0.57 > 0.46
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:
A, = 0575 cm?/m

Se considera un diametro minimo de las barras de: ® = 6 mm., As = 0.283 cm? y una
separacion entre barras de 25 cm.
El nimero de barras necesarias cada metro es:

Aspe=3 *0.283 cm?=0.849 cm?/m
Donde:

1.132 > 0.575 Cumple!!!
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Se utilizard como armadura de distribucion:

3® 6 mm ¢/25 cm cada metro

b) Célculo de la armadura negativa:

En los apoyos de las viguetas se colocara una armadura resistente a los momentos negativos,
pudiendo calcularse las solicitaciones por un método elastico, o considerando redristribucion
por plasticidad hasta igualar el momento de empotramiento y del vano iguales en valor
absoluto e iguales a la semisuma de los proporcionados por el célculo para el caso de

empotramiento perfecto.

gda =6479.32 N/m Cargas ponderadas
gp1 =3013.39 N gp2= 3013.39 N
IE39 M IE3G N
— 1 i “ B473.52 Nim
“TEYYFF FRR WY A mw i Ly LAARAAAALA L) ALKR
N 4. B8 m tml
1Ta34.93 M 18286823 M
128935 87 MW*m 13281 24 N m
122190 WYm 185497 N*
-G401 .12 WN*m
182868.23 M
13381.51H
10348 18 K

211285 M
1113219 N

17934 .94 M

M, .= 6401.12 Nm
R,=17934.93 N Rp= 18286.23N
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e Se la calculara con una resistencia caracteristica de fck = 25 MPa
e La anchura de la placa cuando trabaje a traccion puede considerarse igual al ancho
del nervio mas oho veces el espesor de la placa o cuatro veces en vigas de borde sin
sobrepasar el ancho real. En esta anchura debera disponerse la armadura de traccion
resultante del célculo.
by, = by, +8xhs < b,

b, = Anchura de la placa cuando esta sometida a traccion

b, = 281 mm Anchodelaviga T
b,, = 140 mm Ancho del nervio de lavigaen T
hs = 130 mm Ancho de la placa de hormigon.

bpl= bW +8*hf <b0
b, = 140 + 8 x 130 < 281
1180 < 281

Como no debera ser mayor que el ancho efectivo, entonces se tiene que :
by =281 mm

e Del célculo de la armadura en seccion T se tiene que:

Acy = by xy Area comprimida ficticia del hormigon
Sy =by, *y=*(d—0.5=%y) Momento elastico con respecto a la armadura de traccion

0=1085%fq*b, xy—A*fyq
My =085%*f.44%b, *y*(d—0.5%*y)

De las ecuaciones anteriores, la segunda es una ecuacion de grado en y, que permite obtener

la profundidad de la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite calcular la armadura

M; = 6.40 KNm Momento de disefio

fea = 16.67 MPa Resistencia de calculo del hormigén
fya = 434.78 MPa Limite elastico de calculo del acero.
b, = 140 mm Ancho del nervio.
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r= 20mm Recubrimiento
d = 230 mm Canto util
My=0.85*16.67* 140 * y * (230 - 0.5 * y)

Por lo tanto la altura del blogue de compresién es:
Y,;=14.48 mm Y,=445.51 mm
Por lo que la altura del bloque de compresion es :
Y,=14.48 m
Operando en la primera ecuacion se tiene que:
0=0.85* 4 * by, *y- A *f,q Ag
As =66.06 mm2
e Calculo de la armadura minima (Agniin ) Fequerida por la seccion:

Win =0.0018 Cuantia geométrica minima de célculo.
Ag=48326 mm? Area de la seccion transversal.
ASmin :Wmin >X<Ac

ASmin = 86,98 mm2
Como Ag > Asmin €ntonces el area de calculo sera:
Ag = 66.06 mm?

Se considera un diametro de barrade @ =4 Ay, = 12.6 mm? por lo que el numero
de barras a usar es:
6*12.6 =75.6 mm2
2® 8 mm ¢/30 cm cada metro
c) Verificacion de esfuerzo cortante:
Es necesario verificar que no se produce agotamiento por compresion oblicua del
alma, ni por traccion en la misma. Para ello debe comprobarse que se cumpla

simultaneamente las condiciones siguientes:
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V; = 18.28 En el eje del apoyo.

vV, = 17.37 En el borde del apoyo.
V; = 16.50 A un canto (til del borde del apoyo.
e En el borde del apoyo Va<Vu
Vi = Cortante ultimo por agotamiento oblicuo del alma.

V,=0.30*f, *b, *d
V1= 0.30 *16.67 *140 * 230 =161.03 KN
17.37 < 161.03 Cumple
e Aun canto Gtil del apoyo V; <V,

La resistencia convencional del hormigon a cortante sera :

f= 0.131*3/fck2

f.,=0.131%1/252 = 1.12 MPa
El cortante absorbido por el hormigon sera:
Vuz = foy * by *d
V,»=36.07 KN
16.50 < 36.07
No se requiere de armadura transversal.
4.8 Verificacion de la deflexion.

Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier otro
miembro a flexion, y se sobrepone a la deflexién del preesfuerzo.La deflexion maxima

permisible es de L/500 por lo tanto se debera cumplir:

Aps +App = 500
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Deflexion debido a la fuerza pretensora: Esta es considerada favorable por

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

o P *g* ]2
P 8*E ¥
Pe=62769.02 N Fuerza de pretensado efectivo
e =149.5mm Excentricidad
| =4660 mm Luz de la vigueta
Ixc = 90529133 mm* Inercia de la vigueta en el eje x
Ec =30000 MPa Modulo de deformacion
gq=6.91 N/mm
(-62769.02 N * 149.5) * 46607
psT 8 * 30000 * 90529133
Ap=-9.38 mm.

Deflexion debido a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple:
5%q*L*

A -
PP 384 % By, * I

\ - 5*691 N/mm * 4660°
PP 384 % 30000 * 90529133

App =15.62 mm

Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible:
Aps T App=-9.38 mm + 15.62 mm = 6.24 mm

L _4660_

500 500 oM™
L

B+ Ay < 505

6.24 mm< 9.32 mm Cumple!!!
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Tabla 4.8.1 Comaprativa de ambas alternativas

CUADRO COMPARATIVO DE APORTE ACADEMICO

LOSA CON CARGA

LOSA CON CARGA

ESFUERZOS DISTRIBUIDA DISTRUIDA Y PUNTUAL
REACCIONES RA.15.7801 KN RA.17.934 KN
EN LOS
APOYOS RB. 15.7801 KN RB. 18.286 KN
MOMENTOS -6.12KN'm -6.40 KN'm
Vud = -15.78 KN Vud = -17.93 KN
CORTANTES
Vui = 16.07 KN Vui= 18.29 KN
/\ 2slcm /\ 25¢em
SECCION DE N N
LAS ‘ ” ‘ o
VIGUETAS
\;/: ( [....-.-...If'\: f:} j

| Ry R

Fuente: Elaboracio propia.
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4.9 Conclusiones de Aporte Academico :

e Se pudo demostrar que el resultado de los célculos de ambas alternativas no tiene
una diferencia considerable, llegando a ser esta diferencia en el momento altimo de
0.25 KNm, la cual representa una variacion del 0.1%

e Se llega a cumplir con los objetivos especificados demoststrando los resultado de

calculo y aplicando correctamente las formulas.
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CAPITULO V
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 CONCLUSIONES

Habiéndose finalizado el disefio y analisis del proyecto se llegd a las siguientes

conclusiones:

e Se cumplié todos los objetivos de manera satisfactoria, para asi dar solucion al
problema identificado disefio estructural del Laboratorio en la Escuela Superior de
Formacion de Maestros Juan Misael Saracho.

e Se realizd el estudio de suelos, determinando a la profundidad de fundacion la
resistencia de 0.45 MPa, lo que demuestra que el terreno es firme y excelente para
fundar.

e Los resultados del calculo estructural en el software CYPECAD fueron
satisfactorios, puesto que verificando manualmente los elementos estructurales
obtenemos resultados similares con poca variacion respecto al software.

e Las fundaciones propuestas para la estructura corresponden a zapatas aisladas,
debido a que no tienen problemas de colindancia con otras estructuras, ademas se
encuentran con buena capacidad portante del suelo a poca profundidad, obteniendo

una seccion mas solicitada de 1.10 * 1.10 m de lado y 0.35 m de alto.

e Las vigas se disefiaron de acuerdo a la situacion mas critica, verificando que los
elementos mas solicitados de cada portico estuvieran préximos al limite del dominio
3, donde el acero y el hormigén trabajan cerca de su limite y en el caso de rotura la
misma se ddctil y no fragil, obteniendo secciones mas solicitadas de 0.30 * 0.50 m.

e Seescogieron losas alivianadas prefabricadas de hormigdn pretensado por su menor
costo, y también porque aliviana el peso de la estructura, al disminuir el peso,
provoca menos solicitaciones de cargas, generan menores torsiones en las vigas y
por ende no necesitaria demasiada armadura a traccion y mucho menos a

compresion.
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Respecto al Aporte Académico se concluye que ambos métodos, para hacer el calculo
estructural no varian uno con respecto del otro y ambos son aplicables en cualquier

caso que se necesite emplearlos.

El presupuesto general de la obra asciende a 3.586.503,43 bolivianos, esto implica
aproximadamente 515.302,217 $us americanos, sin tomar en cuenta ningun tipo de

instalacion.

RECOMENDACIONES

Para realizar el calculo estructural se debe tomar en cuenta los tres aspectos basicos
y fundamentales para tener un procedimiento adecuado que son el analisis
estructural, el analisis de fuerzas internas y el disefio estructural.

Realizar diferentes modelos estructurales de manera iterativa hasta poder alcanzar
el disefio estructural mas eficiente, de acuerdo a las condiciones y recomendaciones
previamente establecida.

Se recomienda disponer de buena bibliografia, ya que cada libro plasma los
conocimientos y criterios del autor ayudando a plantear mejores alternativas en el
disefio.

La utilizacion de computadoras de Gltima generacién y software actualizados ofrece
una mayor eficiencia, por lo que se recomienda su empleo para obtener resultados

con mayor exactitud y rapidez.

156






