1. ANTECEDENTES

1.1. El problema. - La comunidad de TOLOMOSA GRANDE de la Provincia
Cercado del Departamento de Tarija actualmente no cuenta con la suficiente
infraestructura para albergar a los distintos estudiantes en el area dispersa mas
precisamente de su propia comunidad agregando a las comunidades vecinas como ser,
Tolomosa Norte y Tolomosa Oeste donde la escuela sufre de un excesivo numero de
estudiantes, por ende, no reciben una educacion optima y eficiente.

En la actualidad la comunidad cuenta con una infraestructura, la cual no logra satisfacer
la gran demanda estudiantil provocando el hacinamiento entre ellos. De esta manera el
problema central pasa por la demanda de infraestructura debido a la gran cantidad de
estudiantes.

Al no contar con una suficiente capacidad esta infraestructura, deja a una cantidad de
estudiantes sin poder alcanzar el cupo de inscripcion a la unidad educativa. Muchos
comunarios se ven obligados a restringir la educacién a sus hijos, dandoles obligaciones
y en el cuidado de sus tierras, entre otras tareas, dado que para poder otorgarles esa
oportunidad se ven obligados a mandarlos a estudiar a unidades educativas muy lejanas
de su propia comunidad, ocasionando un incremento a sus egresos economicos, asi
también exponiendo a sus hijos a diferentes peligros en el trayecto a sus recintos
educativos.

Siendo una necesidad basica la educacion como lo es la salud, se ve importante la
elaboracion de un disefio estructural para el proyecto planteado por las autoridades
pertinentes del departamento de Tarija. Asi la implementacion de una nueva unidad
educativa subsanara las carencias notables en la que se encuentra la comunidad de
Tolomosa Grande.

1.1.1. Planteamiento. — El incremento de poblacion tras cada afio en la comunidad de
Tolomosa Grande, hizo que la unidad educativa existente quede obsoleta para poder
albergar a tantos estudiantes en el nivel secundario, como asi en el nivel primario e

inicial.



Al observar este crecimiento de esta demanda estudiantil se vio necesario plantear una
solucion, la implementacion de una infraestructura nueva y asi un disefio estructural
optimo bajo todas las normativas vigentes.

1.1.2. Formulacién. - Teniendo una infraestructura ineficiente e incapaz de poder
satisfacer la demanda estudiantil que cada afio aumenta cada vez mas, en la comunidad
de TOLOMOSA GRANDE de la provincia de Cercado del departamento de Tarija,
privatiza la educacién a los comunarios.

Haciendo un andlisis a las posibles soluciones del problema, y notando la carencia de un
disefio estructural, la alternativa planteada mas adecuada es: Disefio estructural de la
Unidad Educativa Tolomosa Grande (nivel secundario).

1.1.3. Sistematizacion. - Con la alternativa definida “Disefio estructural de la Unidad
Educativa Tolomosa Grande (nivel secundario)”, y con un analisis técnico y
econémico en el estudio de la propuesta a respecto de las estructuras de sustentacion
para la infraestructura, se ha definido realizar lo siguiente:

o Estructura para la cubierta losa alivianada en todo el modulo.

e Estructura de sustentacion una estructura porticada de H°A®.

e Estructura de separacidon de niveles losa alivianada.

o Estructura de Cimentacion con zapatas de H°A®.

1.2. Objetivos

1.2.1. General. - Realizar el disefio estructural de la nueva infraestructura de la Unidad
Educativa “Tolomosa Grande” nivel secundario, en la Comunidad de Tolomosa
Grande de la ciudad de Tarija de la provincia Cercado segun la norma boliviana del
Hormigon Armado CBH-87 norma vigente en el pais utilizando el software CYPECAD
2016 y realizando una revision manual.

1.2.2. Especificos

e Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno de
fundacion de la estructura.

e Realizar el estudio topogréafico del lugar de emplazamiento.



e Realizar el calculo estructural del proyecto conforme a los parametros y criterios de
la norma boliviana CBH-87 en cuanto se refiere al (H°A?).

e Determinar el costo estructural de la obra de manera general, se realizara los precios
unitarios de los items considerados para el proyecto.

o Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.

e Definir las especificaciones técnicas del proyecto.

e Realizar el cronograma de ejecucion del proyecto y de este, se estimara el tiempo de
ejecucion del proyecto.

1.3. Justificacion.

1.3.1. Académica. - Profundizar y aplicar de forma practica los conocimientos

adquiridos

en los afios de formacion universitaria, acerca del disefio de estructuras. Lo anterior
permitird dimensionar las estructuras desarrollando el criterio apropiado y mejor

conocimiento del comportamiento de las mismas.

1.3.2. Técnica. - Para la elaboracion del disefio estructural de la Unidad Educativa
TOLOMOSA GRANDE nivel secundario, se aplicara la normativa CBH 87.

Seré necesaria la informacion técnica del estudio de suelos y una correcta topografia del
lugar de emplazamiento, asi poder tener una correcta ubicacion de todos los miembros
estructurales del disefio, obteniendo una correcta eleccion del tipo de fundaciéon que
requiera la estructura para el tipo de suelo del lugar, cumpliendo con todas las
caracteristicas técnicas requeridas para este tipo de obras.

1.3.3. Socio-Economica. - Con la contribucion del disefio estructural de la unidad
educativa Tolomosa Grande nivel secundario, se generard movimiento laboral a dicha
comunidad, de la Provincia Cercado, proyectando una mejor calidad en la educacion de

los jovenes y nifios de la comunidad.

1.3.4. Ambiental. - Se garantizara que con la elaboracion y ejecucion del proyecto no
se dafard la fauna ni la flora del lugar, haciendo que el proyecto no sea perjudicial para
el medio ambiente siendo auto sostenible como asi lo indica la ley 1333.



1.4. Alcance del proyecto. - EIl proyecto contempla el “Disefio Estructural de la
Unidad Educativa Tolomosa Grande” Nivel secundario, este tiene un area de
construccion de 3827,41 m2 en su totalidad (autor: Arg. David Medina director de
proyectos de pre inversion G.A.M.T.) realizando a su tiempo un analisis de suelos, y de
este determinar la resistencia admisible del terreno de fundacion y examinar su informe
topografico, y en base a esto elaborar el planteamiento estructural y posterior

verificacion de sus elementos pertenecientes.

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

1.5. Aporte académico. - El aporte académico para este proyecto sera realizar el
calculo de una losa RETICULAR en la parte del auditorio dado que este ambiente
cuenta con grandes luces a salvar, esta solucion es para poder garantizar un mejor
aprovechamiento en los ambientes de la unidad educativa. Asi mismo garantizar el

confort de los estudiantes y sobre todo la seguridad de la estructura.

Es llamada asi, porque que en ella se forman “reticulas”, o huecos, las cuales tienen la
funcién de “aligerar”, disminuir el peso de una losa y por consiguiente, reducir la
cantidad de concreto a utilizar en dicha losa (con ello se reduce el costo de la misma).
Dichos huecos se logran mediante la colocacion de casetones de fibra de vidrio o
polietileno.

También se les llaman “losas nervadas”. Este tipo de losas se utilizan principalmente en
lugares donde se requiera salvar grandes “claros” (es decir: lugares donde queremos
tener un gran espacio y pocos apoyos como columnas). Sus usos los podemos constatar

en edificios escolares, estacionamientos de centros comerciales, etc.
1.6. Localizacion. - El Municipio de Tolomosa Grande, encuentra localizado en la

parte sur del Departamento de Tarija en la provincia Cercado, con una orientacion

suroeste.



El Municipio de Tolomosa Grande limita al norte con el municipio de Tolomosa, al sur
con la seccion municipal de Uriondo, al oeste con las secciones municipales Cercado.

Anexo -2

1.7. Informaciéon Socio-Econémica. — La comunidad de Tolomosa Grande,
Tolomosa
Norte, Tolomosa Sur y Tolomosa Centro segun datos recaudados del INE del altimo

censo poblacional y vivienda del 2012, en total son 1917 habitantes.

. Sexo
Comunidad Mujer Hombre Total
TOLOMOSA CENTRO 116 127 243
TOLOMOSA GRANDE 458 478 936
TOLOMOSA NORTE 229 231 460
TOLOMOSA SUR 139 139 278
TOTAL 1917

Tabla 1 NUumero de Habitantes segin el Censo Poblacional 2012
Fuente: elvoracion propia

De acuerdo a la informacion proporcionada por el INE, en el tltimo censo de la gestion
2012 se tiene que la comunidad tenia una poblacién de 1917 habitantes y proyectado
para la gestion 2020 se tendria una poblacion de 3500 habitantes.

Ademas, a nivel nacional se tiene un alto porcentaje de asistencia escolar en el cual se ha
ido incrementando afio tras afio.

Este incremento de poblacidn tras cada afio en la comunidad de Tolomosa Grande, hizo
gue la unidad educativa existente quede obsoleta para poder albergar a tantos estudiantes
en el nivel secundario, como asi en el nivel primario e inicial.

Al observar este crecimiento de esta demanda estudiantil se vio necesario plantear una
solucién, una nueva unidad educativa y asi un disefio estructural optimo bajo todas las

normativas vigentes.
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Figura 1 Tasa de asistencia escolar de la poblacién de 6 a 19 afios de edad, segun

departamento, censos 2001 y 2012
(En porcentaje)
Fuente: Instituto Nacional de Estadisticas

1.7.1. Servicios basicos existentes. — Los servicios basicos son de vital importancia.
Los servicios con que debe contar la poblacidon son el agua potable, energia eléctrica,
salud educacién y otros. Sin embargo, no todas las comunidades son atendidas por el
gobierno central u/o municipal, debido a muchos factores tales como falta de recursos
financieros, descuido de las autoridades centrales, entre otros factores. En este apartado
el area de influencia del proyecto cuenta con los servicios anteriormente citados.

a) Servicio agua potable
En la actualidad la comunidad de Tolomosa Grande, cuenta con un sistema de Agua

Potable, se debe asi recalcar que en cierta temporada del afio este servicio escasea.

b) Servicio de alcantarillado

La comunidad cuenta con una red de alcantarillado sanitario, no obstante, en los actuales
predios de la unidad educativa Tolomosa Grande esta no cuenta con una conexion
directa a la red principal. Contando con una cdmara séptica para almacenar todos los

desechos de aguas grises y negras que evacua la unidad educativa.



c) Servicios de electricidad
En la actualidad la comunidad cuenta con energia eléctrica, con una cobertura del 90%
hacia las familias consumidoras, y por ende la unidad educativa de Tolomosa Grande

cuenta con este servicio basico.

d) Servicios de educacion

Se cuenta con una unidad educativa, donde se imparte educacion desde el nivel inicial,
primario y secundario. Cabe recalcar que las instalaciones quedaron obsoletas en la
actualidad presentando una carencia de infraestructura que sea capaz de satisfacer todo
el incremento de la matricula estudiantil. Lo cual marca una discriminada alza en el
porcentaje de analfabetisacion en la comunidad, donde la mayoria de los comunarios
optan por el rubro de la actividad laboral rural (trabajo de campo) para sus hijos, al verse

privados de no poder alcanzar una matricula estudiantil para sus hijos.

e) Servicios de salud
La red de Salud de Tolomosa Grande, se encuentra conformada por un Directorio local
de Salud, cuenta con su equipo de Gerencia completo, como centro de salud el mismo

que pertenece al sector publico.



2. MARCO TEORICO

2.0 Introduccion

Para el logro del objetivo general del proyecto “Diseiio Estructural de la Unidad

Educativa Tolomosa Grande (NIVEL SECUNDARIQ)”, se debe tener conocimiento

de las caracteristicas fisico-mecéanicas del suelo de fundacion, idealizar el

comportamiento estructural, definir el tipo de infraestructura y superestructura de
sustentacion y realizar los disefios correspondientes.

2.1. Levantamiento topogréfico. - Los levantamientos topograficos se realizan con el

fin de determinar la configuracion del terreno, de elementos naturales o instalaciones

construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion

grafica o elaboracion del mapa del area en estudio mediante curvas de nivel.

El levantamiento topogréfico se realiza con estacion total, eliminando los errores de

lectura, anotacion, transcripcion y célculo, esto debido a que la toma y registro de los

datos topograficos es de forma digital.

2.2. Estudio de suelos. - El dato fundamental para calcular un sistema de fundacion es

la tension admisible del terreno (kg/cm?) y la determinacion de la profundidad de

cimentacion.

Resumiendo, los pasos de un estudio convencional:

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

e Toma de muestras ‘in situ’ de cada pozo realizado.

e Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

e Andlisis de los resultados segun los ensayos realizados ‘in situ’ y de laboratorio.

o Elaboracion del informe final con resultados,
graficos, tensiones calculadas

2.2.1. Ensayo de Penetracion Normal (SPT). - En esta practica se desarrollara el

método comlnmente utilizado en el proceso de exploracién de obras verticales, el cual

se denomina Ensayo de Penetracion Normal (SPT), mediante el cual se obtiene el
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nimero de golpes por pie de penetracion (N), con lo cual se puede determinar la
capacidad de carga admisible del suelo a distintas profundidades.

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

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

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la
resistencia a la penetracion es funcidn de la presion de confinamiento del tipo de suelo.
2.2.1.1. Presion admisible. - Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad
portante en funcion de N; incluso han dibujado los dbacos que dan directamente la
presion admisible con un coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o
superficiales. En medios cohesivos, tras numerosas experiencias comparativas
propusieron relacionar N con la consistencia de las arcillas y con su resistencia a
compresion simple medida en Laboratorio sobre muestra inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:



Resistencia a compresién simple

N Consistencia de la arcilla
kg/cm?

2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,50-1

8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Tabla 2.1 Relacion de Resistencia para las Arcillas

Fuente: Elaboracion propia

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

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

Tabla 2.2 Relacion de Resistencia para Las Arenas

Fuente: Elaboracion propia

Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla 2.1 6 Tabla 2.2%), segtn el tipo de suelo al que corresponda, se

obtiene la capacidad portante del suelo de fundacion.

™) Informacion proporcionada por el Laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.M.S. Facultad de
Ciencias y Tecnologia.
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S.P.T. METODO DE LA CUCHARA NORMAL
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2.3. Disefio arquitectdénico. - El disefio arquitectdnico tiene como fin un objetivo,
satisfacer las demandas por espacios habitables, tanto en lo estético, como en lo
tecnologico. Presenta soluciones técnicas, constructivas, para los proyectos de
arquitectura. Entre los elementos a tener en cuenta para el disefio arquitectdnico, estan la
creatividad, la organizacion, el entorno fisico, la construccion. La responsabilidad de la
Arquitectura es de un arquitecto competente. El disefio arquitectonico influye en el
planteo estructural.

2.4. Disefio estructural. - Comprende un analisis técnico siguiendo la Norma Boliviana
del Hormigon Armado CBH-87W, se realizara la estructura porticada de (H°A?).

2.4.1. Estructura de sustentacion porticada de (H°AP)

Estard formada por: Losa alivianada con viguetas pretensada, Vigas, columnas, zapatas

aisladas y escaleras

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

S;:<R,

Dénde:

5 4. Valor de célculo de la solicitacion actuante.
R ;: Valor de calculo de la resistencia de la estructura.

Para el andlisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando
una de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando una
de sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales cuando

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

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

2.5.1. Estructura porticada. - El disefio de la estructura aporticada estard
fundamentada en base a la Normativa Boliviana de Hormigén Armado CBH-87.
2.5.1.1. Resistencia de célculo.- Se considerard como resistencias de célculo, o de

disefio del hormigon (en compresion f.; 0 en traccion f..;), el valor de la resistencia

caracteristica adoptada para el proyecto, dividido por un coeficiente de minoracion y..

fea = Ckfrc
Donde:

f.: Resistencia caracteristica del hormigén a compresion.
¥.: Coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo
debera reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad que
el hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y
compactacion.
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor £, ;, dado por:

, fra="2%/
Doénde: y Ye

fy+ Limite elastico caracteristico del acero.

¥.: Coeficiente de minoracion.

2.5.1.2. Diagrama de calculo Tension — Deformacion

Hormigén Armado. - Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales

en los estados limites ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la
14



naturaleza del problema de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas
convencionales siguientes, Ilamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no
sirven para la determinacion del modulo de deformacion longitudinal:

e Diagrama Paréabola-Rectangulo: Formado por una parabola de segundo grado y un

segmento rectilineo.
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Figura 2.3 Diagrama parébola — rectangulo.
Fuente: “Hormigéon Armado” (14* edicion). Apartado 12.2 figura 12.1.

El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del
hormigdn a compresion simple) y el vértice extremo del rectdngulo en la abscisa 3,5 por
mil (deformacion de rotura del hormigén, en flexién). La ordenada méaxima de este

diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 £ ..

e Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 x,
siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 f, .

2N i Ec

Figura 2.4 Diagrama rectangular.
Fuente: “Hormigon Armado” (14* edicion). Apartado 12.2 figura 12.2.
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Acero estructural. - Diagrama de proyecto tensién-deformacion es el que se adopta
como base de los célculos, a un nivel de confianza del 95 %.

Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccién, 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.

Los diagramas de calculo tension-deformacion del acero (en traccion 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/Es.

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

valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion.
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Figura 2.5 Diagramas de célculo tension-deformacion del acero.
Fuente: “Hormigéon Armado” (14* edicion). Apartado 12.2 figura 12.3y 12.4.

2.5.1.3. Moddulo de deformacion longitudinal

Hormigdn Armado.- Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el mddulo de

deformacion longitudinal inicial E, del hormigdn (pendiente de la tangente en el origen

de lacurvareal ¢ — £) ala edad de j dias, puede tomarse igual a:

E, =21000- [T, ; en kg/cm2.
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Donde:  f_;: Resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.
Como modulo instantdneo de deformacion longitudinal, secante, E, (pendiente de la

secante), se adoptara:

E, =19000- /E ; en kg/lcm?,

N

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de

0,5f;, en esta expresion debe entrarse con f; en MPa.

Como valor medio del médulo secante de la deformacion longitudinal del hormigon

E..., Se adoptara el dado por la siguiente expresion:

E..= 9500 (f,+8)Y ; en MPa.

E., = 44000- (f, + 80)Y%; en kg/cm?,

Normalmente, f.,. esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de E_,,

corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion

para deducir E_, a partir de una resistencia f; (t,), correspondiente a una edad t,, dada.
Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los

dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas
Secos.

Acero estructural. - Como modulo de deformacion longitudinal para el acero se
tomara:

Es =210.000,00 MPa.

2.5.1.4. Disposicion de las armaduras. - Las armaduras que se utilizan en el hormigén
armado pueden clasificarse en principales y secundarias, debiendo distinguirse entre las
primarias las armaduras longitudinales y las armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien

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

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

Distancia entre barras. - Las barras de acero que constituyen las armaduras de las
piezas de hormigon armado deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la
colocacion y compactacion del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que
no queden coqueras o0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado
recomienda los valores que se indican a continuacion:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de
la armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores siguientes:
e Dos centimetros.

e El diametro de la barra més gruesa.

e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

b) Si se disponen de dos o mas capas horizontales de barras de acero, las de cada
capa deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre
columnas de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

C) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras
de la armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de @<25mm.
El disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar el buen paso del
hormigon y que todas las barras queden envueltas por él.

Distancia a los paramentos. - Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o
simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el paramento mas
proximo de la pieza. El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la
corrosion como de la accion del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del

hormigon del recubrimiento, mas alin que su espesor.
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Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes
con las que recomendamos a continuacion:

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

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

En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes casos:

Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5¢cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5¢cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5¢cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigon en un medio fuertemente agresivo 4 cm

Tabla 2.3 Recubrimientos Minimos.

Fuente: Elaboracion propia

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

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

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigén este sometido a compresiones y, en todo caso, deben evitarse las zonas de

fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo,
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sobre apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto de
la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara més
alejada del soporte.

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

por prolongacién recta:
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Figura 2.6 Longitud de anclaje, en centimetros.
Fuente: “Hormigéon Armado” (14* edicion). Apartado 8.5 figura 8.6.
Donde:
41,1: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
{111: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion Il, en cm.
m.: 14 Coeficiente que para Hormigon H 20 y Acero AH 400.
{@: Didmetro de la armadura de acero, cm.

£, Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?.

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

veces el didmetro de las barras.

Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.

Empalmes por traslapo. - Es el tipo de empalme mas comuin, no es aconsejable

utilizarlo en barras de diametro mayor a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras

que se empalman, se desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por

armadura transversal.

Empalmes sin ganchos.- El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje

corregido por un coeficiente & que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas

empalmadas en la misma region, ademas depende de:

==l

bhneta

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia

entre ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde

el extremo hasta la parte externa de la pieza.

rlv,

Empalme por Traslapo

Distancia entre
los empalmes

Porcentaje de barras solapadas trabajando
a traccidén, con relacion a la seccion total

Barras solapadas
trabajando normalmente

m_a'as proximos de acero a compresién en

(Figura 66.6.2) 20 25 33 50 50 cualquier porcentaje
as109 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0 1,0
a>109 1,0 1,1 1,2 1,3 14 1,0

Tabla 2.4 Valores del Coeficiente «a.

Fuente: “Hormigon Armado” (14" edicion). Apartado 8.6 tabla 8.14.
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2.5.1.5. Estados limites. - Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas
de seguridad, funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio
para el que fue proyectada.

Los Estados Limites pueden clasificarse en:

a) Estados Limites Ultimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la
maxima capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la
estructura y son independientes de la funcion que esta cumpla. Los mas importantes no
dependen del material que constituye la estructura y son los de:

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

o Agotamiento. - definidos por el agotamiento resistente o la deformacion plastica
excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.

o Pandeo o inestabilidad. - de una parte, o del conjunto de la estructura.

o Adherencia. - Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras y
el hormigdn que las rodea.

o Anclaje. - Caracterizado por el sedimento de un anclaje.

o Fatiga. - Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la estructura
por efecto de la fatiga, bajo la accion de cargas dinamicas.

b) Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estado Limite de
Utilizacion), que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura. Se
relacionan con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende
de la funcion que deba cumplir, los mas importantes son los de:

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

o Fisuracion. - Caracterizado por el hecho de que la abertura méaxima de las
fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite, funcion de las condiciones
ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso que

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

C) Estados limites de durabilidad (ELD), que corresponde a la duracién de la
estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad de garantizar una duracion minima
(vida atil) de la integridad de la estructura.

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

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

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

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

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

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

e) Accidn del terreno. Es la producida por el empuje activo o el empuje pasivo del
terreno sobre las partes del edificio en contacto con él.

2.5.1.7. Hipoétesis de carga para la estructura de hormigon Armado. - Para
encontrar la hipdtesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de
comprobacién y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipotesis de

carga que a continuacion se indican y se elegird la que, en cada caso, resulte mas
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desfavorable. En cada hipétesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones

cuya actuacion simultanea sea compatible.®

Hipotesis I: Yig* G+ V¥p *0Q
Hipotesis IT: 0-9[}"fg*G+qu0)+ﬂ-9?}'h*w
Hipétesis III: 0.8(ypy *G+vgQu)+ Foy + W,

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

caracter permanente.

@:  Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Q.- Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.

W: Valor caracteristico de la carga del viento.

W,,: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se
tomara W,, = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara:
W,, = 025+ W.

F,,: Valor caracteristico de la accion sismica.

2.5.1.8. Metrado de cargas sobre la estructura. - EI metrado de cargas es una técnica
con la cual se estiman las cargas actuantes sobre los distintos elementos estructurales
que componen al edificio.

Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un
elemento sobre otro; por ejemplo (ver figura 2.7), las cargas existentes en un nivel se
transmiten a través de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan, luego,
estas vigas al estar apoyadas sobre las columnas, le transfieren su carga; posteriormente,
las columnas transmiten la carga hacia sus elementos de apoyo que son las zapatas;

finalmente, las cargas pasan a actuar sobre el suelo de cimentacion.

@ Vvéase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.4.2.
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Figura 2.7 Transmision de las Cargas Verticales.

Fuente: “método de cargas” SlideShare internet
Maéaximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios. - En un edificio las sobrecargas
(SC) actuan en forma esporadica sobre sus ambientes (Figura 2.8); es decir, un dia el
ambiente puede estar sobrecargado y al otro dia descargado. Esta continua variacion en
la posicion de la sobrecarga origina los maximos esfuerzos en los diversos elementos

estructurales, que deben ser contemplados en el disefio.

AN AN LA

Figura 2.8 Variacion en la Posicion de la SC.

Fuente: “método de cargas” SlideShare_internet

Maximo Momento Flector Positivo. - Para determinar el maximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor posible,
asimilando el tramo en analisis al caso de una viga simplemente apoyada.

Esta condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos. Para la viga que se
muestra en la Fig. 2.9, los m&ximos momentos positivos en los tramos 1-2 y 3-4 se
logran sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando al tramo
central, ya que, si se hubiese sobrecargado también al tramo central, la deformada se
aplastaria y las rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar que ante esa
hipétesis de carga podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la region central del tramo
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2-3. En cambio, el maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene

sobrecargando sélo ese tramo y descargando los pafios adyacentes.

sci sc3
| sc2 |
A 2 K “a
Maximo Momento positivo, Tramo 1-2 y 3-4
sc1 sc3
2 ‘3 ‘a

TP

Maximo Momento positivo, Tramo 2 -3

sc2
I Il
1 2 3 4
)"IIIMQWM"’A"’WW > //" - -
2 o 3 4

1
Figura 2.9 Alternacion de cargas, para obtener el maximo momento positivo.
Fuente: “método de cargas” SlideShare internet
Para el caso de los porticos se sobrecarga con una disposicion en forma de ""damero™;
aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma CBH-87
(Fig. 2.10). Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan solo
dos hipétesis de carga para obtener los maximos momentos positivos en todas las vigas

del portico®,

G Q Q

77777

7777

7777

177,

77 7777

77,

77 777,

77

7777

7777 - 7777

7777 777,

77 177,

77 177,

77 7777

Figura 2.10 Hipotesis de carga para determinar las solicitaciones mas desfavorables.

Fuente: “método de cargas” SlideShare internet

@ véase: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 9.6.
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Maximo Momento Flector Negativo. - Si se desea obtener el mdximo momento flector
negativo en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote la menor cantidad posible, mientras
que el nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de asimilar el tramo
sobrecargado al caso de una viga empotrada en el extremo en estudio y articulada en el
otro (Fig. 2.11). Esta condicion permite ademas calcular la maxima fuerza cortante.

sc1 sc1
8 vl 2 vl 12 v 2
Maximo Momento flector negativo en el Nudo 3
sc3
sc2
LITTTTLL LTI
2 3 ‘a

7 /// //// /////// ////////
Z
2 3 g

4

Figura 2.11 Maximo momento flector negativo.

Fuente: “método de cargas” SlideShare internet

Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse sélo los nudos de interés,

adoptando modelos simplificados como los mostrados en la Fig. 2.12.

Hipétesis real para hallar el Maximo Momento flector negativo en el nudo 2
WL T T LT [N

2 3 4 5 6 7

1
Modelo simplificado para hallar Mmax (-) en el nudo 2

LT LTI T T Baja repercusion

1 2 3

Modelo simplificado para hallar Mmax (-) en simultdneo en el nudo 2y 5

LT T LI LTI LI T T T
pay pay pay pay ya

A Ay s L

2 3 4 5 6 7

1
Figura 2.12 Modelos simplificados para obtener el maximo momento negativo.

Fuente: “método de cargas” SlideShare internet
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Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la
magnitud de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con
sobrecargar todos los tramos para calcular simultineamente los maximos momentos
negativos en todos los nudos.

2.5.2 Disefio de los elementos de Hormigon Armado (H°A®)

Antes de abordar el calculo del agotamiento de secciones sometidas a flexion y axil, es
preciso plantear una serie de hipétesis de comportamiento. Tres de estas hipotesis son
validas para cualquier método de calculo de secciones: la planeidad de secciones, la
compatibilidad de deformaciones y el equilibrio.

En cambio, las ecuaciones constitutivas de los materiales, que constituye la cuarta
hipétesis basica, varia segun el método que se utiliza.

El método general de resolucion de un problema de tensiones normales, sea de
dimensionamiento, sea de comprobacion, consiste en la resolucion de un sistema de tres
ecuaciones. Estas ecuaciones son:

a) Ecuacion de equilibrio de axiles. - La suma de las tensiones en una cara de la

rebanada estudiada debe ser igual que el esfuerzo axil en esa misma cara:
Z‘H‘c ?Gc‘y +A31 ?Gsl +Asf ?GB: =N

b) Ecuacion de equilibrio de momentos. - La suma de momentos de las tensiones

en una cara de la rebanada, deben ser iguales al momento flector en esa misma cara:
Z‘q‘c ?Gc‘y +A31 ?Gsl +A32 * Gsﬂ =N=+e

C) Ecuacion de compatibilidad de deformaciones. - Relacion lineal entre las
deformaciones de las diferentes fibras de la seccion.

Para plantear las ecuaciones es preciso que este previamente definida la ecuacion
constitutiva del hormigon, es decir, hay que decidir que método se va a utilizar, si la
parabola — rectangulo (P-R) o el rectangular (R).

2.5.2.1 Losas alivianadas con viguetas de hormigén pretensado. - Las losas
alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que acttan sobre las
losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de
flexion.
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El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas de
hormigon pretensado, carpeta de hormigon y complemento aligerante de plastoform.

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.

La losa de compresion es el concreto colado en obra con el acero de refuerzo requerido,
el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcion estructural integrar
y dar continuidad al sistema.

Al realizarse el colado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la vigueta
con la capa de compresion (como si toda se colara al mismo tiempo).

La resistencia minima del concreto colado en obra sera de f. = 210 kg/em?, fabricado

con tamafo méaximo de agregado de 19 mm (3/4”), y debe vibrarse para asegurar su
penetracion en las cufias.
Acero de refuerzo en losa de compresion: Se requiere colocar acero de refuerzo en la
capa de compresion para resistir los esfuerzos de flexién que se lleguen a presentar, asi
como para evitar agrietamientos por cambios volumétricos debidos a variaciones de
temperatura, el acero de refuerzo calculado es el minimo requerido por contraccion y
temperatura.
Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30
cm. Y cuya area A, en cm?m, cumplira la condicion:
50 < hy _ 200

fsd = fsd

Amin =
Dénde:

Amin (em* /m): Es la armadura de reparto .
h: Espesor de la losa de compresion (cm).
fsd: Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (MPa).

2.5.2.2 Vigas. - Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de
seccion transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En

el presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a
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solicitaciones normales en el estado limite Ultimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras
traccionadas. El método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.
Calculo a flexion simple.-Se empleara la tabla universal de calculo de flexién simple o
compuesta en el caso mas elemental de flexion simple sin armadura de compresion
proporcionan los valores de la cuantia «, en funcién del momento reducido p:

Md As * f}'d

He = 573 7 = Hy W=
d_fbw"" ol dfbw!fcd

LEm

b, : Ancho de la seccion.

d : Canto util.

fea = fﬂ";’ﬂ : Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

fya = 1, 3’"‘;’};3 : Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de calculo.
1. Momento flector reducido de célculo.

@ = Cuantia mecanica (Véase Anexo A-1).°

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

De este modo el valor del momento reducido ;;,, es independiente del tipo de acero

utilizado y su valor es:
£ =0,450 i = 0,252 w= 0,310

Proceso de célculo de la armadura longitudinal a traccion: Se presentan dos casos:
a) Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se

debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

® Verse: “Hormigén Armado” (142 edicion). Apartado 14.4 Tabla 14.3.
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1) Se comienza por determinar g, y se verifica que esta sea menor al limite

Mg << [y

LT

2)  Con el valor de i, entrar en las tablas y determinar el valor de w.

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

p =m>?bw?d?fm
e f}-d

4) Las recomendaciones del codigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas

minimas (w,,;,,) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos de

elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir los riesgos
de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la armadura de

traccion debe tener un valor minimo de;®

A

=
W = — A
LN F TRIN
A

C

wh = h

= mmiu W

A_: Area del acero (en traccién o en compresion).

A_: Area del hormigén (érea total, referida normalmente al canto Util).

w,...- Cuantia geometrica minima (Véase Anexo A-1 del presente proyecto).

5) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se
calcula la separacion libre entre armaduras.*®

(b, —2* ¢, — N°Hierros* g, —2*r)
N°Hierros—1

S =

b)  Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.

1) Determinar la cuantia mecénica para la armadura a traccién y compresion

Ha — Haiim

1—4

msf = msl = m!im + msf

wy;, - Cuantia mecénica limite.

@ Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.1.7.3.
1@ Verse: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 12.5.2.
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w,, : Cuantia mecanica para la armadura a traccion
w,, : Cuantia mecanica para la armadura a compresion

&' = T"fd : Relacion entre el recubrimiento y el canto util.

r . Recubrimiento geomeétrico.

2)Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion
_ Wy *b,xd=f, _wy *b, xd=f,

‘4-3- - Jqsﬂ
! f_}'d ) f}'d

A, : Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

A_,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

3)Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

4)Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

Calculo de la armadura transversal. - EI hormigon y las armaduras en conjunto resisten
el esfuerzo cortante, la armadura transversal estd constituida por estribos, barras
levantadas.

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

armadura si:2®
V.. 2Vy V=foqa *bw=d fog = 0,50 = ,*ff_m (kg/cm®)

.. Cortante absorvido por el hormigon.
V;: Cortante de calculo del hormigén.
f.a: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigdn armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccién
transversal de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (s).

A

St min * f_}'d ~ » .
—— = 0,02 = wh
Sen o fea * by

21 Verse: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V_, <V, es

necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual, de
la diferencia.
v, >V, Vi=V,+V, = V,=V,—V

cu c S cu

V,,=030-f b, -d

W

I, : Cortante resistido por la armadura transversal.
V.. : Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.
V4 debe ser menor o igual que V,,,, y mayor que V., caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccidn transversal.
V., #5
4 =09 idd *
9xd*f,,
Donde = es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicion:

= 0,75+ d < 300 mm

s!‘ max
Armadura de piel. - En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas
armaduras longitudinales de piel que por norma no se debe emplear diametros inferiores
a 10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario con
separacion maxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara,

referida al alma, igual a:
100 = As piel = 0’05
b(2d — h)
2.5.2.3 Columnas. - Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas,

generalmente verticales, en las que la solicitacion normal es la predominante.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actian sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y, en Ultimo extremo, al terreno de
cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas

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

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

Coeficientes de pandeo (k).- Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los

siguientes:

‘-}
7|,
\

1 !
] !

S

-
- §
R . .

1
|
! I
1
!

—~—

o
o<

-

¥ ] +

1

Valor tedrico de K 0,5 0,7 1,0 1,0 2,0 2,0
2 Rotacion impedida, traslacion impedida
Referencia de las ? Rotacién libre, traslacion impedida
condiciones de vinculo
de los extremos 2@ | Rotacién impedida, traslacién libre
? Rotacién libre, traslacion libre

Figura 2.13 Coeficientes de pandeo para piezas aisladas.
Fuente: internet
Esbeltez geométrica y mecanica.- Se llama esbeltez geométrica de una pieza de
seccion constante a la relacion A, = 1, /hentre la longitud de pandeo 1, y la dimension h
de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez mecénica a la relacion A =1, /i. entre
la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccidén en el plano de pandeo.

Recuérdese que i, = 1.,“F(I / A), siendo I y A respectivamente, la inercia en dicho plano y

el area de la seccion, ambas referidas a la seccion del hormigdn solo (seccion bruta).
Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:

o Para esbelteces mecénicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a

esbelteces geomeétricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,

@ Verse: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
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despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna
comprobacién a pandeo.

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

Para esbelteces mecanicas 100 = 4 < 200 (geométricas 29 = A, < 58), debe
aplicarse el método general.

No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas 4 = 200 (geometricas 4, > 58).

Flexion esviada.- Se dice que una seccién se encuentra en un estado de flexion esviada

cuando no se conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en

los casos siguientes:

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

En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estdn armadas
asimeétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estdn sometidas a una solicitacion que no esta
en el plano de simetria.

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

recientes, de métodos practicos para su tratamiento.

Seccion rectangular con armadura simétrica. - Se trata en este apartado el problema

de flexion esviada de mayor importancia practica, que es el de la seccion rectangular de

dimensiones conocidas y disposicion de armaduras conocidas, en la que, la Unica

incdgnita es la armadura total.
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Para el dimensionamiento y la comprobacién de este tipo de secciones existe un
procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.

Abacos adimensionales en roseta.- Para realizar el calculo, cuando las piezas que se
encuentran sometidas a flexion esviada, se utilizaran los diagramas de iteracion
adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se
obtenia para cada seccién un conjunto de diagramas de interaccion (N, M), aqui se
obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas superficies pueden
representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos N = cte. En cada
hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las simetrias (esta
idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacion en roseta).® Si
ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos
(v, X, My), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus
dimensiones y la resistencia del hormigon?.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se
trate, con los valores de px, Wy, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
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 compresién se calculen con
una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los
coeficientes de seguridad.

Excentricidad minima de calculo. - Debido a la dificultad que se tiene en la préactica
para que la carga actle realmente en el baricentro, la Norma Boliviana considera una
excentricidad constructiva (dependiendo la direccion en que se esta considerando el

pandeo), igual al mayor de los dos valores:

® Verse: “Hormigén Armado” (14° edicion). Tomo N°2
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. }{h;’ﬁﬂ o b/20
- 2 cm.

Donde: h: Canto total en la direccion considerada

Excentricidad de primer orden. - Se tomar4 como excentricidad de primer orden la

correspondiente al extremo de mayor momento.

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

fra \ c+20-e, L7
=13 . -—_
fric ( T3500) cr 10, &

fyq Resistencia de calculo del acero, en kg / cm>

-107#

c¢: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considerada, en cmu.

I.: Longitud de pandeo de la pieza, igual al, = k.1, en cm,

Excentricidad total o de calculo. - La seccion debera ser dimensionada para una
excentricidad total igual a:
er=e,+ fic

Método general de calculo. - En el caso de piezas de seccion variable, o de gran
esbeltez o bien para estructuras especialmente sensibles a los efectos de segundo orden
(por ejemplo, porticos muy altos o flexibles frente a las acciones horizontales), puede ser
necesario recurrir al método general de comprobacién, en el que, al plantear las
condiciones de equilibrio y compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos de
segundo orden provocados por las deformaciones. Estas deformaciones son evaluadas
tomando en cuenta la Fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la rigidez de la
pieza y la fluencia.
Como se comprende facilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y
programas especiales, siendo ademads un método de comprobaciéon y no de
dimensionamiento.
Calculo de la Armadura Longitudinal. - Las armaduras longitudinales tendran un
didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.
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Momento reducido:

Ny er
=
TR T,
Axial reducido:
Nd
V=
h-b-f.q
De los 4bacos en rosetas se determina la cuantia mecénica w (Véase Anexo A-1) ©),
Aszcd-b.h.&
f}'d

Célculo de la Armadura transversal. - Para el calculo de la armadura transversal en

las columnas, la separacidn entre estribos sera:

="

{b o h (el de menor dimension)
5<

15 'qbda la armadure longitudinel

El diametro del estribo sera:
1

Sy 4 de la armadura longitudinal

ot

& mm
Para atender la necesidad del calculo

2.5.2.4 Fundaciones. - El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompafiado
por un estudio de terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria,
plasticidad, humedad natural, consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad,
expancividad y agresividad; la situacion del nivel freatico; las posibles galerias y; las
estructuras colindantes, etc.

Entre las acciones que se debe considerar en el calculo de las cimentaciones estan, en
primer lugar, los esfuerzos (axil, momentos y cortantes) transmitidos por la estructura.
Ademas esta el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la
misma, el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresion).

Es préctica habitual separar el calculo de la cimentacion del de la estructura soportada.
Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados

rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones

® Verse: “Hormigén Armado” (14° edicion). Apartado 17.3-1.
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opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequefios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos vy
reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado (Fig. 2.14).

Las reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion

para el analisis de esta y de su interaccion con el suelo.

—, ML
— JUBLLLLLUILL L L

QLRLLLLLLE R L L L LA

—
il iy il iy
I 3
- ‘jf ‘jf i
1 -~ - - | _~
a) Distribucion de cargas. b) Modelo para el analisis de la
cimentacion.

c) Modelos separados para analisis de estructura y cimentacion.
Figura 2.14 Analisis de la cimentacion.
Fuente: “Interaccion suelo cimentacion” internet
2.5.2.4.1 Zapatas aisladas.- En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde

debe ser h, = h/3 y no menor que 25 centimetros. El angulo de inclinacién suele
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tomarse £ = 30° que corresponde, aproximadamente, al angulo de talud natural del
hormigon fresco, con lo cual podria no ser necesario el empleo de contra encofrado si

bien, en este caso, la compactacion del hormigén es muy dificil.

vj— u—T
4 +
WL a + 1 a

.

1
::% H ha'% H B
4+ -+

Faot l Tt l Thet

Figura 2.15 Formas tipicas de zapatas aisladas.
Fuente: “Hormigoén Armado” (14* edicion). Apartado 21.3 figura 21.10

k

; . e

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.- Las dimensiones a y b

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

terreno:

N+P
axh :ﬂﬁdm

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

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

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

d, = ||c1c,f-*bc,+ af-’b _agt by i = 4>f-*f1:d
\ 4 2=k —1 4 Y * Oaam
_2*(a—ag) g
T 4+k
2 #(b— by) ,
3T T a1k - / foa =05%foq (kg/em?)
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Determinacion de las armaduras de traccion.- En el caso de zapatas flexibles

(aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la condiciébn v =2=#h), la

determinacién de la armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexién en
ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas, abacos y formulas simplificadas.
Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los paramentos

del soporte de hormigon, 0.15 # a, y 0.15 = b, respectivamente (Figura 2.19).

El momento de célculo en la seccién 1-1 (Figura 2.19 a) en el caso mas general de

zapatas con carga excéntrica, es:

a—a, 21 1 ]

+ 0.15 = ﬂo)_ a-*[

Mcn!:b?( E?ﬂld+§?[g?nn.r,d_ﬂld)

Las tensiones a,,.. s ¥ g, Se obtienen a partir de los esfuerzos mayoradas del pilar, sin

tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional elastico.
Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de célculo en la seccion 1-1, debido a

la carga del terreno &, = N/(a = b) (Figura 2.16 b), es:

_¥%*Nea-—a, Y
Mg =1 ( S +0.15+a,)

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

comoda la férmula simplificada:

Mcd

m w = p(1+p) U=A#f =w=b*d=f,

o=

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (g < 0,01), por

consideraciones de adherencia.
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a) b)
Figura 2.16 Armadura de traccion en una zapata aislada.
Fuente: “Hormigon Armado” (14* edicion). Apartado 21.3 figura 21.11

2.5.4.2. Zapatas de medianeria. - La carga excéntrica puede serlo por dos motivos,
porque existe ademas del axil un momento que descentra la carga o porque la propia
carga esté fisicamente desplazada del centro de gravedad geométrico de la zapata. Esto
Gltimo ocurre en zapatas excéntricas, siendo en la practica el caso mas frecuente el de la
zapata de medianeria. En este caso al no ser uniforme la distribucién de presiones, la

zapata tiende a girar, produciendo acciones horizontales sobre la estructura y sobre el

terreno.
—r
N
X C A
m | | ‘ Tmax
L ¥

Figura 2.17 Zapata de medianeria.
Fuente: “Hormigén Armado” (14* edicion). Apartado 21.3 figura 21.16
Entre las distintas soluciones que existen para resolver el problema de la zapata de
medianeria, se estudia a continuacion la siguiente:
a) Dimensionamiento. - Para el canto de la zapata y las dimensiones de la viga
centradora deben tomarse valores elevados con objeto de dar rigidez al conjunto. Las
dimensiones en planta de la zapata se determinan, en funcion de la presion admisible

para el terreno, mediante las ecuaciones:
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¥ I
= Tadm

= Jﬁd:‘]‘l

a, * by a, = b,

Que seré necesario resolver por tanteos al no conocerse, en principio, el peso propio de
la zapata.
Para el célculo estructural se prescinde del peso propio de la cimentacion, es decir, se

consideran como acciones del terreno los valores:

R 1
Ty = —Z con Ri,=Nj;*
a, * b l—e
1 1
Roa R N,, —N ©
Fom = CoT - = - - 4  —
£2 } 2d 2d 1d
a, = b, I—e

b) Calculo de la zapata de medianeria. - Puede admitirse que la zapata esta
apoyada en la viga centradora, por lo que el célculo a flexion se hace como el caso
zapatas continuas. La armadura principal, paralela a la medianeria, se determina como si

se tratase de dos voladizos sometidos a la carga o,, = R,;/a, * b,. Sobre la armadura

principal se dispondra de una armadura de reparto.

C) Calculo de la zapata interior. - El calculo de la zapata interior se efectia como
el de la zapata aislada. Dado que sobre la zapata interior la viga centradora ejerce una
accion vertical hacia arriba, que es favorable, se recomienda no tenerla en cuenta.

2.5.2.5 Escaleras. - La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano
inclinado con los que se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.
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Desembarco

Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque
Tramo

Figura 2.18 Partes constitutivas de una escalera.
Fuente: Internet

Debido a su inclinacién y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
halle, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El
error cometido en esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.
Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en
proyeccion horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.
La obtencion de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte, se debe
disponer de una armadura de distribucion minima colocada a lo largo del paso.
2.5.2.6 Elementos complementarios a la estructura
2.5.2.6.1 Juntas de dilatacion
Se denominan juntas de dilatacion, a los cortes que se dan a una estructura, con el objeto
de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la retraccion
de fraguado, o los asientos de los apoyos. Excepto en el caso de los asientos,
normalmente, sélo se tienen en cuenta los efectos de estos movimientos en direccion
horizontal. Su magnitud puede determinarse previamente, con exactitud, mediante el

calculo.
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En principio, las juntas de dilatacion deben afectar a todos los elementos de la
estructura, incluidos los secundarios, tales como muros medianeros o de fachada, por
ejemplo, a no ser que se trate de elementos rigurosamente estables.

Si por cualquier razon las juntas s6lo son parciales, es decir, no afectan a algunos
elementos secundarios, se deberan adoptar las precauciones necesarias para evitar que
las juntas se continten en dichos elementos, fisurandolos.

Las juntas de dilatacion, deberan asegurar la estanquidad y el aislamiento térmico y
acustico, de la misma manera que el resto de los elementos de la estructura.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, funcién de las
condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no seré superior a:

- en regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.

- en regiones himedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10 °C), 50
m.

201 CBH 87

Si se sobrepasan estas distancias y a menos que se adopten disposiciones especiales,
deberan tenerse en cuenta en los célculos los efectos producidos por la retraccion y las

variaciones de temperatura®

268 223 200 222 265 64 1

203 | 184 | 221 | 281 | 284 75
5 PROMEDIO = 743

} 175 158 125 108 986 33

| 206 175 155 122 9.2 85 105 122

HE8

Tabla 2.5: Temperatura Maxima y Minima

Fuente: Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia

! Verse: “NORMA CBH-87” Apartado 10.4.1.
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AL=a+ AT =L
AT = (Tnae — Tonin)
Donde:
a = Coeficiente de dilatacion térmica del hormigén

L= Longitud de calculo

A = Variacion de la temperatura

Tabla 2.6: Coeficiente de Dilatacion

Fuente: Internet
Cabe mencionar que la normativa espafiola en vigor que se refiere de forma explicita a la
distancia entre juntas de dilatacion es el CTE (CTE DB-SE AE, 2007), el cual
reproduce de forma bastante parecida la idea que subyacia en las normativas de los afios

1960. Véase el siguiente parrafo.
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“la disposicion de juntas de dilatacion puede contribuir a disminuir los efectos de las
variaciones de la temperatura, en edificios habituales con elementos estructurales de
hormigon o acero, pueden no considerarse las acciones térmicas cuando se dispongan
juntas de dilatacion de forma que no existan elementos continuos de mas de 40m de
longitud. Para otro tipo de edificios lo DB incluyen distancia méxima entre juntas de

dilatacion en funcion de las caracteristicas del material utilizado’?

La normativa francesa son bastantes extensas y distinguen dos tipos de condiciones
ambientales a la hora de definir aquellas dimensiones méaximas de estructuras tales que,

se cumplen, no seré preciso considerar las acciones de retraccion ni temperatura.

e En zonas secas y con grandes variaciones térmicas 25m.
e En zonas himedas y con temperaturas moderadas 50m.
Si se sobrepasan ligeramente esas distancia(hasta un 25%) puede suponerse solo una

fraccion de la totalidad de las acciones indirectas?.

2.5.2.6.2 Rampa de acceso

La medida adoptada por el Ministerio de Educacion esta orientada a unificar criterios de
disefio, construccion y readecuacion para las instituciones educativas publicas, privadas
y de convenio en todo el territorio del Estado Plurinacional de Bolivia, garantizando de
esta manera la eliminacion de barreras arquitectonicas y brindando las condiciones de
accesibilidad a los espacios fisico. Ver ANEXO-8

2.5.2.6.3 Losa de sustentacion del tanque de agua

Para todo disefio publico se debe contar con un abastecimiento continuo de agua potable,
para ello se prevé la implementacion de un tanque elevado para el proyecto, con las

caracteristicas adecuadas.

2.5.3 Estrategia para la ejecucion del proyecto. - Para una buena ejecucion del
proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una evaluacion del proyecto. A manera

de referencia se presentan las siguientes:

2 Verse: “Hormigén Armado” (152 edicion). Apartado 28.7.1.
% Verse: “Hormigon Armado” (152 edicién). Apartado 28.7.3.
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e Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las
especificaciones técnicas.

e Determinar los precios unitarios para la elaboracion del proyecto.

e Determinar el presupuesto general del proyecto.

e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.

2.5.4 Especificaciones técnicas. - Las especificaciones técnicas en el caso de la

realizacion de estudios o construccion de obras, forman parte integral del proyecto y

complementan lo indicado en los planos respectivos y en el contrato. Son muy

importantes para definir la calidad de los acabados.

Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

e Definicién

e Materiales, herramientas y equipo.

e Meétodo constructivo.

e Disposiciones administrativas.

e Medicidn y forma de pago.

2.5.5 Precios unitarios. - Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a

los pliegos de condiciones y especificaciones técnicas y a los planos arquitecténicos,

estructurales constructivos se calcula el precio unitario de cada uno de los items que

forman parte de la obra como asi mismo los correspondientes voliumenes de obra,

estableciéndose en cantidades matematicas parciales las que se engloban en un total.

Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

a) Costos directos. - El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir

todos

los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este costo directo

estd conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o actividad que se

esté presupuestando. (Excavacion, hormigén armado para vigas, replanteo, etc.).

e Materiales. - Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los materiales

consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una determinada

actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de material y buscando
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al proveedor mas conveniente. El precio a considerar debe ser el puesto en obra, por lo
tanto, este proceso puede ser afectado por varios factores tales como: costo de

transporte, formas de pago, volimenes de compra, ofertas del momento, etc.

Otro aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el

rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en una

determinada actividad o item.

e Mano de Obra. - La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion de
los

costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales como: capataces,

albafiles, mano de obra especializada, peones y demas personal que afecta directamente

al costo de la obra.

Los salarios de los recursos de mano de obra estdn basados en el nimero de horas por
dia, y

el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario basico, beneficios

sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los beneficios legales que la
empresa

otorgue al pais.

e Magquinaria, equipo y herramientas.- es el costo de los equipos, maquinarias y

herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.

Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y equipos
menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este insumo, es calculado
generalmente como un porcentaje de la mano de obra que varia entre el 4% y el 15%
dependiendo de la dificultad del trabajo.

e Beneficios Sociales.- Las leyes sociales del pais determinan el pago de beneficios
sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas dentro del costo de

mano de obra.

Para el mismo se analizan los siguientes topicos:

e Aporte Patronal.
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e Bonosy Primas.

e Incidencia de la Inactividad.

e Cargas Sociales:

- Incidencia de los Subsidios.

- Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.

- Incidencia de la Antigiiedad.

e Otros.

b) Costos indirectos. - Los costos indirectos son aquellos gastos que no son
facilmente cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:

e Gastos Generales e Imprevistos. - El porcentaje a tomar para gastos generales

depende de varios aspectos, siendo su evaluacién muy variable y dependiendo del tipo

de la obra, pliegos de especificaciones y las expectativas del proyectista.

e Utilidad. - Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de
cada
empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de la obra y a su

ubicacion geografica (urbana o rural).

e Impuestos. - En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado

(IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava sobre toda compra

de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos Ultimos la construccion, su costo

es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y debe ser aplicado sobre los

componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad
lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del contrato de obra

2.5.6 Computos metricos. - Los cdmputos métricos se reducen a la medicion de
longitudes, superficies y volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para

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

2.5.8 Planeamiento y cronograma. - Desde el punto de vista econdémico, las
diferentes posibilidades constructivas y tipoldgicas, pueden dar lugar a costes de
ejecucion y plazos muy diferentes.

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia ldgica en el sentido que algunas de
ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su
terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un
plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un
conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

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

Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son muy sencillas en su
elaboracion y féciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones. Otras son bastantes
atiles, pero complejas en su elaboracion.

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

e Diagrama de Barras.

e Curvas de produccion acumulada.

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

e Red de precedencias.
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e PERT (Program Evaluation Review Technique).

e Diagrama de Tiempo y espacio.

Para el presente proyecto se selecciond la técnica del Diagrama de GANTT o Diagrama
de Barras.

Diagrama de GANTT o Diagrama de Barras. - En un desarrollo independiente de
sistemas de administracion de proyectos, Henry L. Gantt desarroll6 un modo de
representar graficamente las actividades a lo largo de una escala de tiempo.

El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursos y determinacion de la secuencia y cronologia. A pesar de su sencillez
constituye uno de los métodos de programacion mas completos y, sin duda, el mas
usado. El grafico se confecciona a dos escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en
horas, dias, semanas, etc.); en la vertical, se ordenan los elementos que intervienen en la
programacion: maquinas, hombres, tareas, drdenes de trabajo, etc. El grafico establece,
de tal forma, una relacion cronoldgica entre cada elemento productor o tarea. Las
subdivisiones horizontales del espacio en el grafico representan a la vez tres cosas:
transcurso de una unidad de tiempo, trabajo programado para ese intervalo y trabajo
realizado efectivamente en ese lapso. La inclusion simultanea de estos dos ultimos
aspectos (generalmente se lo hace mediante segmentos trazados en distintos colores o de
diferente contextura o forma) implica comparar lo programado con lo realizado, es decir
controlar lo programado.

Es una representacion secuencial rectilinea de las actividades de una obra.

Actividades | Unidad | Cantidad |1|2|3|4|5|6|7|8
Replanteo | Gbl. 1 X

Excavacion | m?3 50 X[ x| x|x
Cimientos |m3 60 X[ X |x|x]|x

Tabla 2.5 items supuestos.

Fuente: elaboracion propia
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DIAGRAMA  GANIT

ACTIVIDAD 1|2|3|4|s|6}7}s}9|10|11 12[/1314]15[16[17] 18] 19 [ 20

21

Replanteo. [ ]

. 1
Excavacion. [ ]

Zapatas. [ ]

Relleno y compactado. [ ]

Cimientos de H° C° —/—J

Columnas de H°A° | | —

Figura 2.19 Diagrama de Gantt.
Fuente: Elaboracion propia
El Gantt requiere de tres procesos para la construccion de su diagrama y estos son:
e Listado de actividades.
e Secuencia légica de actividades.

e Duracion de la actividad:

Duracién = Volumen / Rendimiento
Doénde:
Volumen = VVolumen de la Actividad.

Rendimiento = Rendimiento de mano de obra o equipo (cantidad de trabajo por
unidad de tiempo).
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3.- INGENIERIA DEL PROYECTO

3.0. Introduccion. - Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe

correspondiente al estudio de suelos en la zona de proyecto, se procedi6 al respectivo

calculo estructural de la infraestructura. Tomando en cuenta la capacidad portante del

lugar de emplazamiento de la infraestructura, asi mismo, se consideran los diferentes

factores que intervienen en el calculo de este tipo de estructuras.

3.1 Andlisis del levantamiento Topografico. —

-.gVG"y‘ j,b\‘
$
|

Figura 3.1 Curvas de nivel

Fuente: elaboracion propia
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El terreno cuenta con una superficie Gtil 3106,155 m2, topogréficamente se considera

una superficie semiplana con un desnivel inferior al 1%.

Figura 3.2 puntos del levantamiento topografico
Fuente: elaboracion propia

Se realiz6 el levantamiento topografico de la estructura en el terreno a emplazar la
unidad educativa. Ver (ANEXO-3)

3.2 Analisis del estudio de suelos. — Para la determinacion de la

capacidad portante del

suelo, se realizo el ensayo de SPT (STANDARD PENETRATION TEST).

Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, cuales ubicados en lugares estratégicos del terreno
que comprende la ubicacion de los predios del nivel secundario, con profundidades

variables y con un didmetro de 1,50 m. (figura 3.2)
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U. E. TOLOMOSA GRANDE

NIVEL
SECUNDARIO
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Figura 3.3 Ubicacién de pozos
Fuente: elaboracion propia

Los estudios estuvieron a cargo del postulante y del departamento de topografia y vias
de comunicacion a través del laboratorio de suelos y hormigon de la U. A. J. M. S. dicho
analisis comprende granulometria, limites de Atterberg y desde luego el ensayo de carga
directa o SPT del lugar de emplazamiento (ANEXO-4), se trabajara con los resultados
de los pozos 1, y 2, debido que estos estan a implantados donde esta proyectada la

implementacion de la estructura del nivel secundario, dando como resultado el siguiente
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tipo de suelo: Mezclas de grava, arena con poco material fino. Con una resistencia

admisible mostrada en la siguiente tabla, estos resultados se obtienen de una excavacién

manual de una profundidad de, 2.0 m., 4m. y una altura de penetracion de 30 cm. del

cono diamantado de 2” de diametro.

N° de pozo Profundidad Tipo de suelo Resistencia Admisible
Suelo  Granular  con
1 om presencia de limos ~ A-1- 1.75 Kglom?
b (0)
Suelo  Granular  con
) am presencia de limos ~ A-1- 195 Kglem?

a (0)

Tabla 3.1 Caracteristicas del suelo

Fuente: Elaboracion propia

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

desfavorable, como resultado se tiene el pozo Nro. 1, siendo éste un suelo Granular con

presencia de limos A-1-b (0), con una capacidad portante de 1.75 Kg/cm?.

Con la informacién Proporcionada del suelo en estudio se elaboré el siguiente perfil

estratigrafico del suelo.
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Profundidad Tipo de suelo Capacidad portante
ey _ AN NNNN
Suelo Granular,
.00 m. con limos 1.75 Kg/em?
A-1-b (0)
| r

Figura 3.4 Esterificacion del suelo de fundacion del pozo N°1

Fuente: Elaboracion propia

3.3 Analisis arquitecténico del proyecto. -

El diseno

arquitecténico de la Unidad Educativa de Tolomosa Grande (NIVEL

SECUNDARIO), fue elaborado por el cuerpo técnico de la Honorable Alcaldia

Municipal provincia Cercado de la Ciudad de Tarija. (Veéase Anexos A-14).

Figura 3.5 Fachada principal de la UNIDAD EDUCATIVA TOLOMOSA GRANDE

Fuente: Arg. David Medina Director de Proyectos de Pre-Inversion G.A.M.T.
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UniDAD EDUCATIVA TOLOMOSA
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Figura 3.6 Planos Arquitectonicos

Fuente: Arg. David Medina Director de Proyectos de Pre-Inversion G.A.M.T.
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3.4 Planteamiento estructural. - Se analizara la estructura de sustentacién porticada de

HoA®,

) - i 1 § B N .'A'A'A'A'A'A' Ay AR
o W6 | W7 (A T SR\ VAR _\/

LA AL N ey

Wy 1y -|'.|""‘\-\’AV
— 1 v v Vv VY Y

Figura 3.7 Planteamiento estructural

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Para poder apreciar los planos estructurales a detalles: Ver ANEXO-14
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3.4.1 Estructura de sustentacion porticada de H°A°

Estara formada por: Vigas, columnas, zapatas aisladas tronco piramidales, losa
alivianada con viguetas pretensadas y escaleras.

Del estudio de suelos se tiene que la capacidad portante del suelo es de 1,75 kg/cm”.

Para el célculo estructural se minorara esta resistencia en un 10% para ir a favor de la
seguridad y de este modo garantizar una mejor estabilidad de la estructura.

Por lo tanto, la capacidad portante admisible del suelo a usar en el proyecto es:

O oqm = 1,575 kg/cm?

3.5 Analisis, Calculo y disefio estructural de la Estructura porticada de (H°A°)
3.5.1 Cargas consideradas sobre la estructura M*. - Todas las cargas o acciones

adoptadas

para la estructura aporticada son las que se mencionan a continuacion:

a) Acciones permanentes o cargas muertas (D). — las cargas consideradas como

permanentes son las cargas debidas a su peso propio y se detallan a continuacion.
Peso propio de los elementos estructurales:

Peso especifico del hormigon armado.

Yyeae = 2500 k‘g’{ma

D Verse: “Acciones en la Edificacion (NORMA MV 101-1962) .
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Peso propio de las columnas

Nivel Seccidon (cm) Peso (Kg/m)
Cimiento 40 X 40 400
Primera planta 40 X 40 400
Primer piso 40 X 40 400

Tabla 3.2 Datos geométrico de las columnas del portico en estudio.

Fuente: Elaboracion propia

Peso propio de las Vigas

Nivel Seccién (cm) Peso (Kg/m)
Cimiento 20 X 40 200
Primera planta 25 X 45 281.25
Primer piso 25 X 35 218.75

Tabla 3.3 Datos geométrico de las vigas del portico en estudio.

Losa alivianada. -

Fuente: Elaboracion propia

Las cargas consideradas para la losa unidireccional son las que a continuacion se

mencionan:
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Carpeta de nivelacion
Baldosa ceramica e Acero de distribucion

Carpeta de compresion

PO,

Plastoformo \Cielo razo de yeso
Vigueta pretensada

Figura 3.8 Corte transversal del forjado de las viguetas.

Fuente: Internet

La carga muerta calculada a continuacion corresponde a los acabados considerados

sobre la losa alivianada.

e Peso del sobre piso y acabados forjado 2 (cubierta de losa alivianada con

impermeabilizante ver ANEXO-9)
1. Carpeta de nivelacion de hormigon

h=3cm
y= 2400 kg/m?
Peso carpeta de nivelacion = 72 kg/m?

2. Mortero para ceramico

h=1.0cm
y = 1500 kg/m?3
Peso Mortero ceramico = 15 kg/m?

3. El peso del revestimiento ceramico

h=1cm
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v = 1800 kg/m?3

Peso Ceramico = 1800 Kg/m3. 0,01m = 18 kg/m?
4. Peso Cielo razo

h=2cm

vy = 1200 kg/m?

Peso cielo razo = 24 kg/m?

5. Peso de Granizo

h=7cm

v = 300 kg/m?®

Peso de granizo = 21 kg/m?

Al programa se introduce la siguiente carga:

cM =729 115X918 %9 4 2449 1 21X9 1509
m m?  m m m m

Por seguridad se adopta: —» CM=150 Kg/m?

Peso de la baldosa ceramica:

El espesor de las paredes es de 17 cm, lo que implica el ladrillo en posicion de 15 cm con
revoque exterior e interior de 1cm. (datos proporcionados por incerpaz)

P=e*y
Donde:

P = Carga del material
e = Espesor del material

¥ =Peso especifico del material

Suponiendo Junta vertical: 1.5 cm

Junta horizontal 1.5 cm
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NUmero de ladrillos en 1 m? de muro =4 x 7.14 = 28.56 pzas/m?

Volumen de mortero en 1m? de muro = (100 x 100 x 15) - (10 x 15 x 24) x 28.56 = 0.047 m3 de

mortero

INSUMOS

Ladrillos 28.56 pzas/m? x 2.85 Kg/pza = 73.1136 Kg/m?
Mortero 0.047 m3 x 2100 Kg/m?® = 98.7 Kg/m?

Revoque externo (mortero) 0.010 m x 2100 Kg/m?3 = 21 Kg/m2
Revoque interno (yeso) 0.010 m x 1200 Kg/m?® = 12 Kg/m2
Total =73.1136 + 98.7 + 21 + 12 = 204.8136 Kg/m?

Se adopta un peso de muro = 205 Kg/m?

Se debe tomar en cuenta la altura equivalente de los muros porgue existen las ventanas y puertas
representan vacios que deben ser tomados en cuenta, la altura equivalente de los muros se
calcula con la siguiente expresion:
Av
H=Hr-> "=
L
Donde:
H = Altura equivalente del muro (m)
Hr = Altura real del muro (m)

L = Longitud del muro (m)

Av = Area de vacios (puertas y ventanas) (m?)

P.muro = 205(Kg /m?*)xH
Para el célculo estructural de la Unidad Educativa Tolomosa Grande Nivel Secundario se calcul6

el peso de muro a favor de la seguridad sin descontar los vacios de las ventanas y puertas por lo

que la carga del muro sera:

P. muro =205 x (3 - 0.25) = Kg/m 563.75
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adoptamos 565 kg/m por seguridad y mayoracién

e Carga del barandado del balcén.

Pasamanos de tubo galvanizado

Diametro externo 2 pulg=5.08 cm.  (d1)
- Diametro interno 1.6 pulg=4.06 cm. (d2)

- Espesor1lcm
Peso especifico 7800 Kg/m?

- Altura del pasamanos 0.9 m.

- 2.00¢m L
I A1
E 7 '
ﬂ(:u;,_ l/ //j: tubo _
50 Eg // / galvanzadao
g 7 |
- 7
| 2. 00m | 2.00m |

/F 2 ply

Figura 3.9 Detalle de barandado de tubo galvanizado

Fuente: Elaboracion propia
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* 2

=19.63cm®

Area externa=

r*d2?

Area interna= =12.57cm?
Area total= Area externa-Area interna
Area total= 19.63 cm? - 12.57 cm?

Area total= 7.06 cm?

- Carga de los tubos horizontales de la baranda (g1)

gl=Area total x Longitud de influencia x Y galvanizae X N° de barras

g1=7.06 x 10“m? x 2 m x 7800 19 x 3
m

ql=33.04 Kg

- Carga de los tubos verticales de la baranda (q2)

g2=Area total x Altura de la barra x / galvanizae

42=7.06 x 10“m? x 0.90 m x 7800 ng 4.96 kg
m

- Carga total del barandado.

Qt=ql+qg2

Qt=33.04 Kg + 4.96 Kg = 38 Kg

- Carga del barandado en una longitud de influencia de 2 m.

Qt:%zngg/m

- Como carga del barandado se tomara:

Qt barandado = 30 Kg/m
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a)Acciones variables. -

Se tomaran en consideracion los siguientes valores:

Uso del elemento

Sobrecarga Kg/m?

D. | Oficinas y comercios

Aulas, despachos y comedores 300

Oficinas publicas, tiendas 300

Galerias comerciales, escaleras y accesos | 400

Auditorios

500

Tabla 3.4 Sobrecargas de uso en edificaciones

a)

Velocidad del viento:
V =45,00 nudos
V=83,33 Km/hr

V =23,15m/s

"

v
P=—=10.335 KPa
16
Sobrecarga de viento:
W=C=+P

Superficie a remanso:

Lado Barlovento: C, =0.8

Por lo tanto la sobrecarga es:

Fuente: Elaboracion propia

Accion del viento. -

Lado Sotavento:  C, = —0.4
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=0.27 KPa W,

WB Sotavento —0.13 KPa

arloventa

Hipdtesis de cargas consideradas para la estructura porticada. - Las hipdtesis de

carga que se usaran para la estructura aporticada son las siguientes:

Hipotesis I: Yig* G+ ¥ * Q
Hipotesis II: ﬂ.Q[ny * G+ v Q) +0.9 5y W
Hipotesis III: ﬂ.B[ﬁg =G + v, Qeq) +F, +W,

e Analisis de la estructura porticada. -

El proceso de analisis para una estructura tridimensional puede hacerse bajo las mismas
consideraciones que para una estructura en dos dimensiones, sin embargo, las
consideraciones para tres dimensiones involucran alteraciones en los términos de las

matrices de rigidez y la matriz de transformacion.

En una barra en tres dimensiones, unida rigidamente, cada extremo tiene seis grados de

libertad; tres desplazamientos lineales y tres rotaciones.

Por lo que, se nota claramente que el planteamiento y resolucion de un gran namero de
elementos estructurales, lo que representa un gran numero de ecuaciones, resulta

engorroso por la dificultad y superabundancia de la estructura.

De lo anterior se hace necesario el uso de programas estructurales para determinar las

fuerzas y desplazamientos de toda la estructura en conjunto.

Sin embargo, a continuacion, se presentan algunas consideraciones de cémo se
transmiten las cargas sobre los diferentes elementos estructurales, y con la finalidad de
poder representarlas graficamente, se seleccionara un pértico en el plano, de este modo,

se da lugar a las verificaciones de la estructura.
3.5.2. Verificacion de los elementos de la estructura porticada. - Se realizara la
Comprobacion manual de los siguientes elementos estructurales:

e Verificacion de la losa alivianada.
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e Verificacion de una viga.
e Verificacion de una columna
e Verificacion de una zapata Aislada.

e Verificacion de la escalera de (H°A”).
3.5.2.1. Disefio de la losa alivianada. -

La verificacion se lo realizard en aquella losa correspondiente a las columnas: 1, 2, 26 y
27, (la marcada con rojo en la figura). Dado que en toda la estructura se manifiesta este
tipo de losa, no obstante en el lugar del auditorio se considero una losa reticular para

dicho ambiente.

a n n -_ﬁ
e L — T e
il R j

Ir— T N

| [ | — |

-

anllleo ]
Figura 3.10 Vista en planta de la disposicion debilguetgs. .

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:
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e Viguetas pretensadas.
e Complemento aligerante de Plastoform.

e Losa superior de hormigon.

Figura 3.11 Losa alivianada

Fuente: Elaboracién propia
o Hormigon. -

La practica actual pide una resistencia de 35 MPa a 50 MPa para el concreto pre
esforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es de 20 MPa a

25 MPa aproximadamente.
Adoptandose las siguientes resistencias caracteristicas:

f'ep =40 MPa Hormigdn pretensado.

fer = 25 MPa Hormigén armado.
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° Acero. -

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

fuerza de tension en el concreto pre esforzado.

La tension de rotura ultima del acero pretensado (Segun la guia de productos:
CONCRETEC), es:

fomaxx = 1800 MPa

max k

Limite elastico caracteristico del acero:

fyie = 420 MPa

. Luz de céalculo. -

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

apoyo.
Las viguetas se dispondran enfrentadas entre si y apoyadas en un minimo de 5 cm.

L = 6.05 m Luz de célculo para las viguetas pretensadas.

Propiedades geométricas de los materiales:

e Dimensiones del plastoform. - 15x46x100 (Segin la guia de productos:
CONCRETEC). (Ver ANEXO-6)
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Figura 3.12 Caracteristicas geométricas del Plastoform.

Fuente: Elaboracion propia

e Dimensiones de la vigueta pretensada. - (Segun la guia de productos: CONCRETEC
Ver ANEXO-6).

Armadura: Variable en funcidn de: Cargas actuantes, espesor de la losa, longitud de

viguetas y complementos.
Altura: 12 cm

Ancho: 12 cm

o Losa superior de hormigon armado. - Elemento formado por hormigédn vertido

en obra y armaduras, destinado a repartir las distintas cargas aplicadas sobre el forjado.

El espesor minimo h, (Véase Figura 3.10) de la losa superior hormigonada en obra, con

pieza aligerante, no debera ser menor a 50 mm, ademas cumplira la siguiente condicion:

hy =z a/6 = Zcm
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Scm

20cm

15¢cm

Figura 3.13 Espesor minimo de la carpeta de hormigon.

Fuente: Elaboracion propia

hy, = 16/6 = 2,667 cm

Finalmente se toma una altura minima de: hy; = 50 mm

o Célculo del ancho efectivo (b, ).-

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 seccidn, que las secciones

normales se distribuyen uniformemente en un cierto ancho reducido de las alas llamado

ancho efectivo b_.19

De forma aproximada puede suponerse que, en la cabeza de compresién, el ancho
efectivo del ala es igual al ancho del nervio mas un quinto de la distancia entre puntos de

momento nulo, sin sobrepasar la anchura real del ala, de este modo se tiene que:

1
b,=b,+=*1,<b
g |5'+5 o —

b_. Ancho efectivo (cm).

g

(9 Instruccion de Hormigon Estructural, EHE-1998: Notacion, Secretaria General Técnica del Ministerio
de Fomento, Madrid, 1998. Apartado 18.2.1.
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b, = 12 em Ancho del nervio de la vigueta pretensada.

[, = 6.05 m Luz entre puntos de momentos nulos.

b = 50 cm Separacion real entre viguetas.
b,=12+1/5#605= 133 cm

Como en ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacion real entre viguetas,

entonces se tiene que:

b, = 50,00 cm

o Célculo de la relacion modular o coeficiente de equivalencia. -

Los esfuerzos elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los célculos
usando el concepto de la seccion transformada, mediante el cual el concreto colocada in
situ de menor calidad puede transformarse en una seccién equivalente més pequefia de
concreto pre colado de mas alta calidad. Si se desea transformar del hormigon armado al

hormigon pretensado:

EE
fo= 2= fu > f=nef,

ep
f.;: E.: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon armado respectivamente.

fepiE.p: [Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado

respectivamente.

n: Relacion modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de menor

calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto

precolado de mas alta calidad.
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Célculo de las caracteristicas geométricas:
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Figura 3.14 Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada.

A_=79,50 cm’
C, =7,104 cm
C, = 4,896 cm

I..=1115456 cm®

Fuente: Elaboracion propia

Area de la seccion transversal de la vigueta.
Brazo mecanico superior.
Brazo mecénico inferior.

Momento de inercia con respecto del eje x.

76



50 cm
. M - 4 <
E 4 4 ! - .dd ’ .
N Fah
YL 3
£
[&]
o)
16 cm 16 cm
—_—

Figura 3.15 Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigon in situ.

Fuente: Elaboracion propia

A, = 312,50 cm® Area de la carpeta de hormigon.
C, = 10,456 cm Brazo mecanico superior.
C, = 9,542 cm Brazo mecanico inferior.
I..=1862,591 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.
50 cm
g .. ﬂ. 4 - .44 ' .
4 A-d'
£ 5
o .=
o
o™
]
16 cm " 3cm 12cm 3cm 16 cm
s e —

Figura 3.16 Caracteristicas geométricas de la seccién compuesta de la losa.

Fuente: Elaboracion propia
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A_ = 392,00 cm® Area de la seccion compuesta.

C, =5820 cm Brazo mecanico superior.
C, = 14,180 cm Brazo mecanico inferior.
I..=11573,677 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Aplicando el coeficiente modular se tienen las siguientes caracteristicas. -

Haciéndose que las secciones tomen la forma de una seccién en T:

b = h? [#12
I = — b=
12 h3

Para la vigueta pretensada:

Lc f,p=t0 Mpa = 1115456 em* Momento de inercia de la vigueta.

h =12 cm Altura considerada para la vigueta.

n=1/0,7906 = 1.2649 Coeficiente modular.

'{s vigueta fo, =25 MPa = !xc *n = 1410.9403 cm*

Operando en la ecuacion para secciones rectangulares se tiene que:

[#12
brr vigusta fop=25MPa K3
1410.9403 «12
bh' vigueta fop=25MPa — 128 = 9,7982cm

b

tr vigueta fcp:4'3' MPa brr vigueta f.=25 MPa #n

bﬂ. vigusta fl:';.":q'l} MPa 97982 = 0.7906

brr vigueta fpp, =40 MPa = 7.7465 cm
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b) Para la carpeta de hormigon colado in situ:

Lics. =25 mpa — 1862,591 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

h=8cm Altura considerada para que la losa mantenga los 20 cm de

espesor.
n = 0,7906 Coeficiente modular.
le toas fp =s0mpa = lxcfy=25Mpa * 1
I, oas £ =sompa = 1862.591+ 0.7906 cm*
I poas 5 =sompa = 1472.5644

Para una seccion rectangular se tiene que:

I#12
bh' carpeta fl:.p= 40 MPa J

I,E

Doy carpeca foymt0mpa = 1472.5644 *12/8° = 345132 cm

[#12

tr carpeta f.p=25 MPa = hg

b

Ber carpeta fop=25 Mpa = 1862,591 # 12/8° = 43,655 cm

c) Finalmente, la seccion homogeneizada queda de la siguiente manera:

Toda la seccion con una resistencia de f,, = 25 MPa.
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43.66Ccm y

Fck = 25 MPa

Bcm |
T
8cm

12cm

12cm

9.79cm

Figura 3.17 Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada.

Fuente: Elaboracion propia

A, = 466.76 cm” Area de la seccion compuesta homogeneizada.

C, = 6,52cm Brazo mecanico superior.

C, = 13,48cm Brazo mecanico inferior.

I..=12063.7074 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Toda la seccion con una resistencia de f., = 40 MPa

34.51cm |

8cm

Fck = 40 MPa

8cm

12cm

12cm

7.75cm

Figura 3.18 Caracteristicas geomeétricas de la seccion homogeneizada.

Fuente: Elaboracion propia
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A_ = 369.08 cm® Area de la seccion compuesta homogeneizada.

C, = 6.51cm Brazo mecanico superior.
C,= 1348 cm Brazo mecanico inferior.
I.. =9545.032 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

o Acciones de cargas considerada sobre la losa alivianada. -
Resumen de cargas consideradas sobre la losa alivianada

P =7.2 Mpa = 72 Kg/cm?

Carga por entrepiso

PP 25 MPa = 254.93 Kg/cm?

Peso propio de la losa

sc =40 MPa = 407.886 Kg/cm?

Lobrecarga viva
Luz de célculo de las viguetas pretensadas: L = 6.05 m

Separacion entre viguetas: b = 0,50 m

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga muerta: CM = (25 + 7.2) * 0.5*100 = 161 KN/m = 16417.43 Kg/m
Sobrecarga viva: SC =40 * 0.5 * 100 = 200 KN/m = 20394.32 Kg/m

La carga caracteristica total sobre la vigueta es:
Qk =161 + 200 = 361 KN/m =36811.8 Kg/m Cargas de servicio.
Qd=1.6*361=577.60 KN/m =58898.8 Kg/m  Cargas ponderadas.

Verificacion de la vigueta pretensada. - Pretensar el hormigdn consiste en aplicar una
fuerza tal que se produzca en la misma unas tensiones contrarias a las que luego, en
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servicio, produciran las cargas exteriores. De ahi la palabra pretensado, que significa

tension previa a la puesta de servicio.

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

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

Como resultado de ello, el pre dimensionamiento de la seccion debe tener en cuenta

tanto estas condiciones tensionales como las de cumplimiento de los estados limites.

Limitacion de la fuerza de pretensado inicial.- De acuerdo a la EHE, la fuerza de

pretensado inicial, P,, ha de proporcionar en las armaduras activas una tension no

superior al menor de los limites siguientes:
0,75=* fp mas k 0,90= fpk

fpmaxx = 1800 MPa Carga unitaria maxima de rotura 0 tension de rotura ultima del

acero de pretensado, obtenida de la Guia Técnica de CONCRETEC.

for = 420 MPa: Limite elastico caracteristico del acero.
0,75 % f, max & = 0,75 * 1800 = 1350 MPa = 13766.17 Kg/cm2

0,90 * f,, = 0,90 * f,, = 378 MPa = 3854.53 Kg/cm2

Por la tanto se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de pre esfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:

fps = 1350 MPa = 13766.17 Kg/cm?2

Resistencia a compresion del hormigdén a los 7 dias. - Resistencia a la compresion

especificada del hormigdn en el momento de la carga inicial o en el momento de aplicar
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la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad el hormigdn tendré una resistencia del 80%

de la prevista a los 28 dias:

fl;= 0,80 = 40 = 32 MPa = 32631 Kg/cm2

Calculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada. - Las viguetas

seran calculadas como elementos simplemente apoyados:
Qk =361 KN/m Cargas de servicio.

L=6.05m Luz de célculo para las viguetas pretensadas.

Resolviendo se tiene que:

R, =109202 KN = 1.1135 Kg Ry, = 109202 KN
=1.11355Kg

M,*) =1337.73 KN =cm = 136410.497 Kg * cm

e Inecuaciones bésicas para el calculo de los esfuerzos elésticos a flexion en vigas

no agrietadas. -

Siempre que la viga permanezca sin agrietarse y que tanto el concreto como el acero
sean esforzados dentro del limite elastico, los esfuerzos en el concreto pueden hallarse
usando conocidas ecuaciones de la mecanica, basados en el comportamiento elastico. En
la practica actual, estas condiciones se cumplen a menudo hasta el nivel de las cargas de

servicio.

Todos los efectos producidos en la estructura se deben analizar mediante el siguiente

grafico el cual muestra el comportamiento de la estructura a lo largo del tiempo.

83



F 3
Q-U

’

Mo
e
e

0,67,

Figura 3.19 Esfuerzos elasticos en una viga pre esforzada sin agrietar.

El procedimiento adoptado para el disefio del elemento, es el basado en la aproximacion

de esfuerzos, tan cerca como sea posible, de los esfuerzos limites, bajo los estados de

caga que controlan el disefio.

Las tensiones en las fibras superior e inferior de la viga seran calculadas mediante las

siguientes inecuaciones de condicién, donde los esfuerzos de compresion son de signo

+(ﬁ*FD*em)*C1m_ﬁ*Fﬁ}

:Mr*czm_(ﬁ*Pu*em]*C:m_ﬁ*Fu

negativo:
t=10
fio a
Fo = =7
t=o0
fln:.u - Im
f:‘:ﬂ Im
Donde:
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feil
fc:':

fer:

fer

Momento debido a peso propio de la vigueta (estado inicial) (kg = cm).
Momento debido a la totalidad de las cargas (kg # cm).

Brazo mecéanico superior (cm).

Brazo mecanico inferior (cm).

Momento de inercia en la seccion con respecto al eje que pasa por el centro de

gravedad de la seccion cg, (cm*).

Area de la seccion de concreto que resiste la transferencia de cortante (cm*).
Fuerza de pretensado inicial (kg).

Excentricidad maxima de los cables de pretensado con respecto al cg (em).
Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto plazo.

Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a largo plazo.

Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la trasferencia (M Pa).
Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la trasferencia.

Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de todas las
pérdidas.

Esfuerzo de tension permisible bajo carga de servicio, después de todas las
pérdidas (MPa).

Resistencia a la compresion especificada del hormigdn a utilizar en el disefio

(MPa).

Resistencia a la compresion especificada del hormigdn en el momento de la carga

inicial o pretensada (MPa).
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En general estas ecuaciones generan un poligono solucién de la fuerza de pretensado, la

misma que debera satisfacer las cuatro inecuaciones antes mencionadas.

Esfuerzos permisibles del hormigon. - La normativa norteamericana ACI, muy distinta
a la europea en este tema en concreto, es del méximo interés al estar basado en una
intensa experimentacion y en una larga experiencia de uso. Las limitaciones sugeridas

son:

— -
fi=08+% Hf}'"ﬂ“{. =0,8+V320= 1.4 MPa

fo=—06+fl;=06+320 = —19.2 MPa

= —0,45 % f/ = —0,45 * 400 = —18.0 MPa
cf c
for =16*/fl =16+400= 3.2 MPa

Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

o Se define una seccién de la vigueta (Verse figura 3.11; segun guia de productos
CONCRETEC) y con el hormigdn colado in situ la seccion compuesta (Verse

figura 3.12), para luego determinan sus caracteristicas geométricas.

o Se asume inicialmente la cantidad de armadura a usar, y de esta se comienza a
realizar un proceso iterativo hasta hallar la seccion optima y la fuerza de

pretensado.

Determinandose de este modo la siguiente seccion:
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Figura 3.20 Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (F,) con respecto al cg.

Fuente: Elaboracion propia

24, #d 0126*3+154+ 0,126+ (1,5+5,5)
'|.‘;|' = =
CeE 2 A 0,126+ 4

Yep = 2875 cm

El momento M, provocado por el peso propio de la vigueta:
Froas = 25 Kmea

A = 79,50 cm”

vigueta

4 = Vioae *Aviguam = 1.99 KN .'lllcm

I =605cm

"

My =q*—=9093KN*cm =92723Kg*cm
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o El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puesta en servicio es:

M, = 1364.1 Kg*= m Incluye el peso propio del elemento (Figura 3.13).

1) Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actdan las tensiones

producidas por el peso propioy la fuerza de pretensado:

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada (Figura 3.17):

A_=79,50 cm® Area de la seccion transversal de la vigueta.
C, =7,104 cm Brazo mecanico superior.

C, = 4,896 cm Brazo mecanico inferior.

I..=1115456 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

a =095 Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a corto

plazo.

f. = 40 MPa Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias.

e, = 4,896 — 2,875 = 2,021 cm Excentricidad desde el eje neutro de la

vigueta al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Resistencia a la compresion especificada del hormigdn en el momento de la carga inicial

o0 en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad:
fl:=0,80# 400 =32 MPa
Realizando operacion y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:

t=20

1 I.= A — M. ®C,
pﬁg—w( — = )*(D,S* [fl+ ———= ”’) I
Ag*ey #Cp— I N Iy
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P, = 25345.37 KN = 2584508.5 Kg I

1 I * 4, _ . My * Cyy
Puggx( )x(u,ﬁzf;ﬁ—) I

Ay *ey 0y + 1 I,

P, = 327.77 KN = 3342324 Kg 11
Cumpliéndose que:
fio = fa 14=14 Satisfactorio.
foo = fai 19.20 < 19.20 Satisfactorio.

2) Verificacidn de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccion compuesta homogeneizada (Verse Figura 3.13):

A_ = 369.08 cm” Area de la seccion compuesta homogeneizada.
C,=652cm Brazo mecanico superior.
C,=1348 cm Brazo mecanico inferior.
I.. =9545,03228 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.
h = 8,00 em Altura de la carpeta de compresion.
£ =085 Factor de pérdidas a largo plazo.
f! = 40 MPa Resistencia caracteristica de compresion a los 28 dias.

€. = 1348 —2,875= 10,605 cm Excentricidad desde el eje neutro de la

seccion compuesta al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Reemplazando y realizando operacion en las inecuaciones de la etapa de tiempo
infinito, se tiene que:
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t= oo

-

PDE(

Cumpliéndose que:

3)

'{-:u = ﬂnﬂ Ml" * Clm r
)«( — 045+ f;)
ﬁ*(‘qm*emgclm_'{m) I-:-u
P, =—278.16 KN = 2836443 Kg 11

I.+*A, My#=C,,

B#(A,*e, *C,, +1.) I,
P, = 47.75 KN = 4869.15 v
froe = Fos —18.00 = —18.00
froe = fof 3.20 < 3.20

Dando el siguiente conjunto solucion para la fuerza de pretensado:

Py < 25345.37 KN = 2584508.5 Kg

Py, < 327 KN = 33423.24 Kg

Py, = —278.16 KN = -28364.43 Kg

Pory = 47.75 KN = 4868.15 kg

]

-28364.43 Kg

4368.15 Kg 33423.24Kg

2584508.5 Kg

Figura 3.21 Conjunto solucion de la fuerza de pretensado.

Fuente: Elaboracion propia

I

Iv
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4) Verificacion de la fuerza de pretensado. -

Se verificara la fuerza de pretensado inicial:
P, = fo* Ay
fpu = 1800 MPa
foe =0,75%f,, = 0,75+ 1800 = 1350 MPa

A = 0,126 cm°

ps ($4 mm)

Ngs mm — 4 Numero de cables a usar de ¢4 mm.

Apg = Apg (b man ) ?'“dﬂ mm 0, 504 mnz

P,=1350#0,504=68.04 KN=6938.15 Kg

Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucion:

Pojw = P, = Py,
4868.15 Kg =< 6938.15 Kg < 33423.24 Kg Satisfactorio.

5) Verificacion de la armadura. - Bajo el mismo andlisis que se realiza para

secciones en T sometidas a flexion simple (Verse Figura 3,68).
I) D:D!BSHfFEEEbEHF_AE*fPE
1) M,=085#f_#b,*=y+*(d—05#y)

La segunda es una ecuacion de segundo grado en v, que permite obtener la profundidad

de la fibra neutra, tras lo cual la primera nos permite calcular la armadura.
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M, = 136410497 Kg* cm
f’.; = 32 MPa = 326.3 Kg/cm?
f,. = 1800 MPa = 18354.89 Kg/cm?
fps =0,75# fpu = 1350 MPa= 13766.2 Kg/cm2
d=20-2,875=17,125cm
b, =3451cm
136410.497 = 0,85 % 326.3% 3451 % y* (17,125—-0,5 = y)
v, =0,6876 cm ¥, = 33.68 cm
La profundidad del bloque de compresion es:
v =0,6876 cm
Operando en la primera ecuacion se tiene que:
0=0,85*32*3451*0,6876 —A_ * 13500,00
A_=0.401 cm®

Por lo tanto, se tiene que:

A=A 0,504 > 0,401 Satisfactorio.

pE g

6) Calculo del momento flector altimo. - Una expresion que da una buena

aproximacion en piezas pretensadas para la estimacion del momento flector

altimo es la siguiente:
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M,=090%d*A,*f,
M, Momento flector ultimo de agotamiento de la pieza en flexion.

d = 17,125 cm Distancia de la fibra superior al centro de gravedad de la

armadura.

A, = 0,504 cm” Area de la armadura de pretensado.
fps = 1350 MPa Tension del acero de pretensado.
M,=090=+17,125 0,504 = 1350 = 1048.66 KN=cm = 106933.56 Kg *cm

7) Calculo de las pérdidas de la fuerza de pretensado. —

Se las calcula con la finalidad de concluir con que las consideraciones hechas
anteriormente sobre las perdidas hayan sido las correctas. Se calculan las perdidas

instantaneas y diferidas.?

Dado que las viguetas pretensadas se rigen a un proceso constructivo PRETENSADO,
es decir, que su fabricacion es realizada en fabrica antes de colocar en el lugar de la
obra, razén por la cual no hace falta verificar las pérdidas de las viguetas puesto que los

valores empleados en el célculo son los habitualmente usados en nuestro medio.

3.5.2.2. Verificacion del disefio estructural de la viga. -

Para la comprobacion se eligi6 la viga N° 80 de la primera planta, ubicada entre la

columna C2 y C26, por ser uno de los elementos més solicitados.

(1 J, Calavera “Proyecto y Calculo de Estructuras de Hormigon Armado”. Capitulo 29.
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Figura 3.22 Vista en 3D del edificio (viga en estudio)

Fuente: programa estructural CYPECAD 2016

Por lo tanto, para la verificacion de la viga se selecciona la viga N2 80 de la Primera
Planta, correspondiente a la columna C2 y C26, la misma que tiene los siguientes datos

generales:

a).- Comprobacion manual de la armadura longitudinal positiva, se tiene los

siguientes datos:
ys=1.15

ve = 1.50

ym =1.60

fck = 25 MPa

fyk = 420 MPa

Md = 12330 Kg * m
Md = 1233000 Kg * cm

h=45cm
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bw =25cm

r=25cm

d=42.50cm

Dénde:

Fck = Resistencia del hormigon a compresion.
Fyk = Limite elastico caracteristico del acero.
Md = Momento mayorado de célculo.

h = Canto total de la seccion rectangular (d+r).
bw = Ancho

r = Recubrimiento mecanico.

d = Altura atil.

vc = Coeficiente de minoracion para el hormigon.
vs = Coeficiente de minoracion para el acero

yf = Coeficiente de mayoracion de las acciones.

¢ f | ... referencia de la ecuacion en la seccién 10,4-4° de Hormigon Armado
“ V.| de Jiménez Montoya 15° edicion editorial Gustavo Gili s.a.

f | ... referencia de la ecuacion en la seccion 10,4-5° de Hormigon Armado
fg=—" . . -
¥y | de Jiménez Montoya 15° edici6n editorial Gustavo Gili s.a.

fcd = 169.986 kg/cm?
fyd = 3722.9357 kg/cm?
fcd= Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

fyd= Resistencia de calculo de un acero.
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e Determinacién del momento reducido de calculo: (ud)
__ My
Ha T hw #d® * fc'd

B 1233000
© 25%4252 %169.986

Ha

ug = 0.16063 DOMINIO “3”
Entonces:
plim = 0.332 valor obtenido en funcidn al tipo de acero
Como:

pd < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con:

ud = 0,16063 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0,1803

e Determinacion de la armadura: (As)

A =wibwsd* —cd
yd
169.986

A, =0.1803#%25%425%—————
37229357

A, = 8.75cm’

e Determinacion de la armadura minima: (As) Wmin = 0,0033

‘q‘s min = wmln * bw *d

A = 0.0033 = 25425

g min

A = 3.506 cm”

2 min
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Como:
As > As min
Se escogera el area As = 8.75 cm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm y
@=20mm con un area de A_,, = 2.01cm® y A_,,, = 3.14 cm®, entonces el

namero de barras a usar seran:

Determinacion del niUmero de barras de acero

20 16mm —= 2x§x2: = 4,021 em? 2020 mm —= 2x§x23 = 6.28 cm?

Con un érea igual a 10.301 cm?

Adoptamos = 2¢16 + 2¢20

Donde;:
10.301 > 8.75 cm? Incremento de 15 %

Por lo tanto se utilizara: 2¢ 16+ 2 ¢ 20

o Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b, —(N2debarras— 1)#*0 — 2 #r
Ne de barras— 1

S:

25— (2—-1)*16—(2—1)*2—-2%25
S:
4—1

s = 6£.38 cm

La cuantia de acero empleado para el elemento sera:

[ Usar: 2 ® 16mm + 2 @ 20mm, con separaciones entre barras de 6.4 cm ]

Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales
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Como la separacion minima entre armaduras principales calculada es de 6.4 cm, se verificard si

ésta cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica lo siguiente:

1) Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores a:°

= z de la distancia horizontal libre entre armaduras independoentes

5
[ =EIS =533 cm

El tamafio maximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2.54 cm).

533 cm = 254 cm  Siendoe esto satisfactorio.

2) La distancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal
debe ser igual o mayor que los valores siguientes®:
e 2Cm
e El didmetro de la barra mas gruesa — S =20 mm
e 1.2 veces el tamafio del arido — S = 3.048 cm
3) La compactacion del elemento se lo realizara con vibrador de diametro igual a 1.50
pulgadas o0 3.81 cm.
De lo anterior se tiene que la separacion libre minima entre armaduras principales es:
§=3.81lcm
Donde:

6.4cm = 3.8lcm Siendo esto satisfactorio.
b) Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la columna C 26.
Md=1617000 Kg*cm

e Determinacion del momento reducido de calculo: (ud)
__ My
Hg = m
1617000
- 25 #42.5% #169.986

Ha

ug =021

5 Véase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 2.2.2. pag. 13
6 Véase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 12.5.3. pag. 235
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Entonces:

plim = 0.332 valor obtenido en funcidn al tipo de acero
Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacién de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con:
ud = 0.21 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,2468

e Determinacion de la armadura: (As)

fc'd
wd
169.986
A, = 0.246 %25+ 425 5
37229357

A =1197 cm®

e Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033

AL min = Wimin * by, *d
A, .. =00033#25#%425
A__. =351cm?
Como:
As > As min

Se escogera el area As = 11.97 cm?
Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes diametros:

@ = 20 mm con areas de: A, 4, = 3.14 cm?, entonces el ndmero de barras a usar
seran:

N2 de barras= 4 ¢ 20
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A, 420 =4 #3.14 cm® = 12,56 cm®
Donde:
12.56 cm?® > 11.95 cm®  incremento de 5 % Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 4 ¢ 20

e Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b, — (N2de barras®20— 1) +*@0 — 2+
M2 de barras— 1

S:

25— (4—1)#2—2%25
S:

4—1
s =467 cm
[ Usar: 4 ®@20mm, con separaciones entre barras de 4.67 cm ]

Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales

Como la separacion minima entre armaduras principales calculada es de 4.67 cm, se verificara si

ésta cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica lo siguiente:

4) Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores a:’

5
= c de la distancia horizontal libre entre armaduras independoentes

5
l=—x5=39cm
6

El tamafio méximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2.54 cm).

31em =>254em  Siendo esto satisfactorio.

5) La distancia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal
debe ser igual o mayor que los valores siguientes®:
e 2Cm

e El diametro de la barra mas gruesa — S =20 mm

" Véase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 2.2.2. pag. 13
8 Véase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 12.5.3. pag. 235
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e 1.2 veces el tamafio del arido — S =3.048 cm
6) La compactacion del elemento se lo realizara con vibrador de diametro igual a 1.50
pulgadas o0 3.81 cm.

De lo anterior se tiene que la separacion libre minima entre armaduras principales es:
5=3.81cm

Donde:

3.9cm >=3.8lcm Siendo esto satisfactorio.

e Calculo de la armadura transversal en el extremo de la viga 80 al lado de la

columna C 2.
Vd = 16800 Kg fcd = 169.986Kg/cm?
h =45cm fyd = 3722.9357 Kg/cm?
bw =25cm Ye=15; ys=1.15;v=1,6
r=2.5cm d=45cm —2.5cm =42.5cm

El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:
fvd = 0,5 = Vfed
fvd = 0,5 *V169.986
fvd = 6.52Kg/cm”
Veu=fog *bw =d
vV, ,-6.52%25%425
V., -6927.5Kg
Vd <V, Nocumple

16800 KN < 6927.5 KN (jno cumple!!) Necesita armadura transversal
Como:
Vd = V,, = 16800 Kg = 6927.5 KN

Entonces:
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V,,=030=fcd *bw=d
V,u = 0,30+=169.986 Kg,a"mn: #25 cm#*= 425 cm
V,u = 54183.0375 Kg
Se tiene:
Vo, < Vi<V,
6927.5 Kg < 16800 Kg <~ 54183.0375 Kg

Por lo tanto:

Vou=V3—V,,= 16800 Kg—6927.5 Kg =9872.5 Kg
t=100cm
A = Vsu =t
= 090=%d = fyd
A = 9872.5 Kg* 100cm
st 0,90 %425 cm #3722.9357 Kg/cm?

A_ = 6.93cm?

Célculo de la armadura minima

f
A =0,02*bw=ts—=2

5T min
vd

169.986Kg/ e
et min — 0,02#% 25 cm* 100 cm * _
37229357 Kg/em*

A =228 cm”

st min
Se asume el mayor:

Ast = 6.93 cm?/m

La armadura transversal para una pierna seré:

Atl = 6.245 cm?/m

El didmetro del estribo sera:
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1

—

q}Estrlhn = 4 {bdelaarmadura longitudinal

20 mm
1
Gmm == E #20 mm = 5 mm ok

Se asumird un ® 6 mm

Se tiene un area A=0.28 cm?

N°barras = A—Stipiema
A ¢bmm
6.245
N°barras = ——
0.28

N°barras = 22.30 &% 23 barras
A, = N°barras * Aygn
A, =23=028
A_ = 6.44 cm®

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:
e = 300/23 = 13 cm para la longitud total de la viga L=618cm tendriamos
N°= 618/13= 48 estribos
Por lo tanto, se utilizara:

6.44 cm® > 6.245 cm® ok

Se utilizara: 48 ®6mm c/13 cm

o Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la viga, son muy similares a los del

programa CYPECAD, el mismo que dio como resultado lo siguiente:

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la viga:
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Figura 3.23 Disposicién de la armadura en la viga.
Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Las variaciones se deben al criterio de datos de la resistencia del hormigon y del acero

considerados por el programa.

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el CYPECAD 2015y

la verificacion manual.

M. positivo M. negativo V. cortante
CYPECAD 2016 11.69 cm? 11.69 cm? 26.14 cn?
VERIFICACION
10.301 cm? 12.56 cm? 13.57 cm?
MANUAL
% VARIACION 12% 7% 48%

Tabla 3.5 Comparacion de la armadura en funcién del area requerida en la viga.

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.2.3. Verificaciéon manual del disefio estructural de la columna. —

La estructura se considera intraslacional debido a que sus nudos, bajo solicitaciones de
calculo, presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados
desde el punto de vista de la estabilidad del conjunto. (Ver ANEXO-7)

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pésimos
(mayorados), correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones

y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.

A continuacion, se muestra la verificacion del disefio de la columna C26, teniéndose los

siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de calculo Nd = 60240 Kg
Momento de calculo en direccion x Mdx = 4080 Kg*m
Momento de célculo en direccion y Mdy = 1060 Kg*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck = 25 MPa
Resistencia caracteristica de acero fyk = 420 MPa
Recubrimiento r=25cm

Reduccidn de la resistencia de los materiales:

f,. 25MPa -
fg=—= = 16.67 MPa= 169.986 Kg/cm"~
Yo 1,5
fyk 420 MPa .
fyd =—=————=136522 MPa=37229357 Kg/cm~
Ye 1,15
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Figura 3.24 Ubicacidn del pilar méas solicitado en la estructura

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Figura 3.25 Representacion grafica de todos los elementos que concurren a C 26.

Fuente: Internet



Tabla de Propiedades Geométricas de elementos concurrentes a la columna C26

Longitud| b h
Elemento Ix (cm?) ly (cm?)
(cm) | (cm) | (cm)
Columna
300 35 35 | 125052.0833 | 125052.0833
C26-1 (C1)
Columna
300 35 35 |125052.0833 | 125052.0833
C26-2 (C2)
Columna
200 35 35 | 125052.0833 | 125052.0833
C26-3 (C3)
Viga 1 565 20 35 | 71458.33333 | 23333.33333
Viga 2 410 20 35 | 71458.33333 | 23333.33333
Viga 3 220 20 35 |[71458.33333 | 23333.33333
Viga 4 610 20 35 | 71458.33333 | 23333.33333
Viga 5 220 25 45 189843.75 58593.75
Viga 6 610 25 45 189843.75 58593.75
Viga 7 565 25 45 189843.75 58593.75
Viga 8 410 25 45 189843.75 58593.75

Tabla 3.6 Caracteristicas geométricas de las secciones que concurren a la columna.

Fuente: Elaboracion propia
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Determinacion del coeficiente de pandeo: s,

VISTA FRONTAL

EJE X EJEY
C2 C2

V1 V2 V3 V4
C1 C1

V5 V6 V7 \%:
C3 C3

Figura 3.26 Vista frontal de los elementos concurrentes en el pilar.

Fuente: Elaboracion propia

L:xl + l:x:

1:‘1 1 2
llIJ-..!!l..X = I_v,-_-_-_d__ + Iv"{" + IvyE + Ivy_;
]vl ]v: 3 4

125052.0833 | 125052.0833

Y ax = 300 T 300
A% 7145833333  71458.33333 2333333333 , 23333.33333
565 410 220 610
Wax = 0.93
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l:'_xl + L:xi
1|:'1 1:'3

125052.0833+ 125052.0833

W = 300 200
Bx 189843.?5+189843.?5+58593.?5+58593.?5
220 610 565
Wgy = 0.29
Ic'yl + Ic'yﬂ
IIJ — 1|:'1 1.:'2
Ay

I .. 1
ol V¥2 ) Cywd g luxd
+ 02 ) ey
]1’1 ]vf ]1’3 ]1’4

125052.0833 + 125052.0833
300 300

lIJ""‘j"=23333.33333 23333.33333 | 7145833333 | 71458.33333

565 1 410 220 T
Way = 0.77
Ic'yl Ic'yEI
1:'1 + 1:'3
Yoy =1 o T, L. 1
_V¥S + _V¥E + ZwxT + Zwxl
]1’5 & 7 2

213333.33 + 213333.33
300 200

IIJBy

:58593.?’5 58593.75 |, 189843.75 | 189843.75

+ + +

220 610 565

Wg, = 0.36

Ingresando al monograma obtenemos el coeficiente pandeo.
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Figura 3.27 Monograma para célculo de columnas

Fuente: NB CBH-87 apartado 8.3.1.2. figura 8.3.1.2

Kx =0.68
Lax = Lcl * Kx
Lax =3.00 *0.68
Lax =2.04 m
Ky =0.68
Lay = Lcl * Ky

Lay = 3.00 * 0.68

Lay =2.04 m

Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:
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Como: Ax = 20.19 Ay = 20.19 estan en el siguiente intervalo y (A<35). Se trata de una

columna cota ya que la esbeltez es menor a 35; por lo tanto; no se necesita realizar una

verificacion de pandeo.

Excentricidad de primer orden:

x —
IIx
VA
2.04m
[0.00125
N 012

A, = 20.19

2.04m
[0.00125
N 012

ly==20i

4080
E =
60240




_ Mdy
oy N_d
1060
E —_
oy 60240

€y — L.76 cm

Excentricidad accidental:

h 35
e >e :LZZCm g, =—= —=175cm

o a a 20 20
Por lo tanto: e, = 1.75 cm

Excentricidad final o de célculo:
E{x,.}r} max En{x,.}r} + =) + Efic

El:x} max  Sox + B + Bfic

=67+175+ 0

&%) max
€(x)max — S-43CM
€(y)max — €oy T €a T ©fe
€yymax — 1./6 +1.75+0

€(y) max — 3.6 CM

Determinacién del momento de disefio

M :Nd_

X

= 60240+ 8.45 = 509028 Kg* cm

& ximax
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M, = Ng — e(y)mz = 60240 * 3.6 = 216864 Kg* cm
Calculo de la capacidad mecéanica del hormigon:
U, =1 %A,
U.=f #b=h
U, = 169.986 = 35 = 35
U, = 208232.85 Kg

Determinacioén de los valores reducidos:

N, 60240
v=—S=— =03
U, 20823285
N, *e 509028
n, = ——= = 0.07

U,+h  208232.85%35

Ng*er, 216864
U ,*b 2082328535

n, = = 0.03

Dado que no hay un nivel de compresion igual “v=0.30" se lo asumira como nivel v=0.4

del diagrama en roseta.

Para v=0.30 w=0.20

Calcular la capacidad mecéanica de la armadura total.
Utota =W * Uc

Upea = 0.2 * 208232.85 = 41646.57 Kg

Determinacion de la armadura total (As):
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_w,=bsh=f, 02+35%35+169.986

A = =112 cm2
® roral foq 3722.9357
Determinacion de la armadura minima (Asmin):
. . . 0.1+ Ny
u'lb"Ndﬂﬂsmln!fydﬂﬂc!fcd smln:f—
vd
A 0.1+=60240 6o .
s = ——— = 1. CIn~
=R 37229357

A=A

Se usara el didmetro minimo recomendado por norma:
Se adopta un diametro de ® = 20 mm que tiene un area A= 3.14 cm? por barra
Las barras de ® = 20 mm ocupan un area de:
AD20=4*3.14=12.57 cm?
Se utilizara 4® 20mm.

12.57 cm? > 11.2 cm?.

Se analizé la disposicion de colocar 4 barras de 16mm en los esquineros y 4 barras de
12mm en cada eje, generando un area total de 12.57 cm?, y colocar 4 barras de 16mm en
esquina y 2 barras de 16mm en el eje X generando un area total de 12.06cm?, usando el
criterio de optimizacion de material se opté por la lra disposicién de 4 barras de

20mm.
Calculo de la armadura transversal de la columna. -

El didmetro del estribo sera:
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1..

¢'Es|:ribn =4 4 de laarmadura longitudinal mas gruesa

— 6 mm

Segln la primera opcion: & = 1/4# 20 mm = 5 mm

Se asume ®= 6 mm.
Segln la segunda opcion: ¢ > 6 mm

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

s =

{ — boh(elde menor dimension)

—15* q}dela armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcién: S <35cm

Se asume S = 20cm
Segun la segunda opcion: S= 15=#2cm = 30 cm
Por lo tanto, la armadura del estribo sera:

® 6mm ¢/20 cm

NC(estribos) = (300/20)+1= 16 estribos

35

—

3,

4020

»
N

29
Estribo 1606

Figura 3.28 vista en planta de estribo y armadura longitudinal

Fuente: Elaboracion propia
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Resumen de cuantias en la columna

En resumen, la columna “C 26 presenta las siguientes cuantias.

Tramo Armadura longitudinal total
Forjado N°3 — Forjado N°2 4 @20
Forjado N°2 — Forjado N°1 4 320
Forjado N°1— Cimentacion 4 @20

Tabla 3.7 Disposicion de la armadura en la columna.
Fuente: Elaboracion propia
Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del célculo manual para la columna, son similares a los del
programa CYPECAD, variando Unicamente la separacion de estribos, lo cual se debe al
criterio del calculista de acuerdo a las separaciones maximas obtenidas en el calculo, el

mismo que dio como resultado lo siguiente:

A. longitudinal Estribos
CYPECAD 2016 12.57 cm? 4.24 cm?
VERIFICACION
12.57 cm? 4.24 cm?
MANUAL
% VARIACION 0.00 0.00

Tabla 3.8 Comparacion del area requerida en la columna.

Fuente: Elaboracion propia
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4520
Estribos ¢/20
16 &6

Figura 3.29 Disposicién de la armadura en la columna segun el software.

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

|E|_' S PR S

Referencia: | M4 ] [c2s | [mn] &P Cuadro de pilares Datos del pilar

Esquina Cara ¥ Cara Y Estribos
4 O [035 035 algan vk | +0 ] thies [20]0]
3 0 [035 4[035 4g20 v 0 | +[0 | tigs v[20]0]
2 10 [035 «[035 4@20 k[0 | Jo ] % v|[2]
1 [0 [035 «[035 4/@20 ~h0 | +[0 ] ties [20]0]
Amanques: 4840 +|E| +|E| i

(=]

As/hc(®)
103
103
103
103
103

Figura 3.30 Armadura obtenida para la columna N° 26 segun el software CYPECAD

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
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3.5.5.4. Fundaciones. —
3.5.2.4. 1. Verificacion manual de la zapata aislada. -

Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estdn empotrados
rigidamente en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequefios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos vy

reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado (Véase Figura 2.14 - b).

Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C26, la misma es

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

—

—p1—

=1

' b }
Figura 3.31 Geometria de la zapata aislada

Fuente: Elaboracion propia

Se tienen los siguientes datos:
N = 37650 Kg Carga Axial

Vx =210 Kg Cortante en direccion X

118



Vy = 240 Kg Cortante en direccion Y

Mx = 408000 Kg*cm Momento en direccion X

My = 106000 Kg*cm Momento en direccion Y

Fck = 25 MPa Resistencia caracteristica del Hormigdn

Fyk = 420 MPa Resistencia caracteristica del acero

ao = 35 cm Dimension de la base de la columna en X

bo = 35 cm Dimension de la base de la columnaen Y
v=25KN/m® Peso especifico del HA°

d: =5 cm Recubrimiento inferior de armadura

Hiim = 0,332 Momento reducido minimo para acero AH 400

Ws min = 0,0018 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 400
omax = 1.611 Kg/cm? Capacidad portante del suelo de fundacion

Resistencias caracteristicas reducidas:

fckk 25
fcrd= —=— = 16.67 MPa
1.5 1.5

fyk 420
=~ _=__ =36522MPa
1.15 1.15

fyd
e Dimensionamiento en planta:

N+P
= g

a=h adm

- Calculo estimado de “P”:
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B=0.10

Entonces:

N=({1+E)

Tadm = a+h

37650 = (1 + 0.10)

Tadm — A
_ 37650+ 1+0.10) — 2
= 26295.24 cm

a=b=+26295.24=162.2cm

Calculo de excentricidades:

_ Mx _ 408000
exX=—-= =

=10.83 cm
N 37650
M 1060
eX=—=——" =2.81cm
N 3765000

Calculo de la tensién maxima:

Asumimos:
a=b=195cm

\Vemos si:
= —

Se analizara como zapata con carga centrada, afectando la resistencia admisible por un

factor debido a la excentricidad de sus cargas.

e=

o m

Se analizara como zapata rectangular biexcéntrica.
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Calculadas las excentricidades, vemos que:

a

=< —
6

13.64 cm ::% =32.5cm

Se analiza como zapata con carga centrada afectada por un factor de correccion por

pequeria excentricidad.

_P+N  6=M. 6+M;

k3
a*b “a=*b* " a*=*b

o = Tadm

Entonces Para definir las dimensiones de la zapata:

a= 195 cm b=195cm

SE DEBE VERIFICAR:

NTP L &M, EEM;aﬁlS?SK,‘ :
g = = 1 —5 = 1. cm-
190#190 a+bh* ~ a*=*b e

Se debe hacer variar "a" y "b", hasta encontrar la alternativa mas conveniente siempre

que no se sobrepase la tension admisible Gadm.
Entonces:

Determinacion tipo de zapata:

hz%:@:W.Scm
Se asumira:

h=35cm
Donde:
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az = Lado de la base mayor de la zapata
a1 = Lado de la base menor de la zapata (tronco superior).
h = Canto total de la zapata
Con un recubrimiento de 5 cm la altura de la zapataserah =35+5 = h = 40cm
Mas una posible capa de armadura superior, h =40 + 5 =45 cm
Entonces:
h=45cm

Para saber si es una zapata rigida o flexible se determina si:

V <2*h se trata de una zapata rigida
V >2%*h se trata de una zapata flexible
V - EI.:T| a, — 1'3‘5:-1-5 = 7% em

2*h = 2*45 = 90.00 cm
Se verifica que:
V <2*h
75 ¢cm < 90.00 cm, se trata de una zapata rigida
Calculo del peso propio de la zapata:
Se tendra las siguientes dimensiones de la zapata:
H=45cm=0.45m

h1=30cm=0.3m
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h2=15cm=0.15m
al=45cm=0.45m

a2=195cm =1.95m

Volumen de la zapata:
Vl=a, * a, *h, =1.95%1.95%0.30 = 1.14 m®

V2=%*[(al'&-’-al)+ (a, #a,) + Ja,*a, #a, =a, )

_ 05
3

V2 * ((0.45 * 0.45) + (1.95 * 1.95) + 1/0.45  0.45 = 1.95 * 1.95 )

V2 =0.244 m?
Vol =v1+v2=114+0.244=1.384m3

P, = Vol* yy:s- = 1.384 # 25 = p, = 32.91 KN = 3527.013 kg
Calculo de los esfuerzos con los momentos y la normal corregida:

_N+P 6=M; 6+M;

A axh —a=h? — aZxh

0

_ 37650+ 3527.013 , 6 * 408000 , 6+ 106000
195 +%195 195« 1952 ' 1952 %195

= 0. = 1.50 Kg/em® < o3, = 1.575 Kg/cm® cumple

I

Verificacién al vuelco:

N" a _ 41177.013 195

1',:1{:—.-'—_

M 2 106000 2

= y, = 37.87 = 1.5 satisfactorio

N" b 41177013 195
y, =—#—= * =y, = 9.84 > 1.5 satisfactorio
¥ M 2 408000 2 v
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Verificacion al deslizamiento:

0 = 35° Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesion
¢ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata

2
¢ =55=23333°

_ (N+PP)tang _ (41177.013) - tan(23.333¢)

Y= = 84.58 > 1,5 satisfactorio
Vv, 210

. (N+PP.)tang _ (41177.013) « tan(23.333°)

Y= = 74 = 1,5 satisfactorio
Vy 240

Célculo de esfuerzos en las esquinas de la zapata. -

@ @
iy
ET
. o b oy,
|
hv
3 @
K a &

Figura 3.32 Puntos criticos de la zapata para el calculo de esfuerzos maximos.

Fuente: Elaboracion propia

N+P 6#M; EHM:;
o, = - R -~ =
1 axb a=h? a’=h

0.67 Kg/cm*

_ N+P 6+M; 6%M]

}? 5
[ + - - = 1.33 Kg/cm~
- axh a=b* a‘=h 8/
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N+P 6*M 6=M 0.84 Kg/cm?®
O, = - — — = 0. cm-
® a*b a=bh? aZ=bh g

N+P+6*M;+6*M; 1.50 Kg/em®
g, = - - = 1. cm-
* a*b a=b? a‘+h &

Determinacién de la armadura a flexion:

Direccion X:
a—a, 195 — 35
I, = > —|—|:|.15>?-ac,=T+D.15*35:"1}3=80CHI
Direccién Y:
b— b, 195 — 35
]'EI.= > +D_15’]}D=T+D.15"35=)].E=Bﬂcn'.l

Calculo de momentos:

_ !
Oy — Oy T

a a—I

1.50— 133

Ty — 0, .
Y'=(a—1])*——2=(195-80)* ————— = Y' =0.10 Kg/cm®
a

195

o,=Y +0, =010+ 133 = o, = 1.43 MPa

Gy-0q 1.50-0.84
T=(b-1,)* -=(195-80)%* ——
(b1)* 22 (19580 =2

=Y = 0.39Kg/cm*

o, =Y"+ 0, =039+ 0.84 = g, = 1.23 Kg/em®

Calculo del momento en la direccion “a”:
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M w | — %]
a 2 2 b

o, ® |2 T, — T, ) *1] 2
_“a b+(4 a b__(g )

_ 143+80% (1.50—1.43) 80
a 2 2

= M, = 472533 Kg#* cm/cm

My, =1.6+*b*M, =1.6+%195#%472533 = My, = 1474304 Kg* cm
Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata
(mq):

M, 1474304

a

Ha = e dZ #fed 195 + 402 = 169.986

— ny = 0.027

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (e,).

Con py = 0.03 tenemos por tablas que (w, = 0.0310)

A 9 *b=dxfed 0.0310* 195 = 40 = 169.986
= fyd B 3722.9357

= A, = 11.04 cm?

Determinacién de la armadura minima:
Con fyk = 420 MPa = ;. =0.0018

A =w, *b*d=00018+%195%40 = A__,_ = 14.04 cm’

Emin Emin

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A, = 14.04 cm”

Determinacién del nimero de barras:
Conunabarra® = 16 mm; Ay = 2.01cm”

A, 1404
— =——=398 = 7 barras
A, 2.01

#fe =
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Determinacion del espaciamiento:

b—#fes@—2%1r 195—7x16—2=%5
5= = =289 = s = 29m
#fe —1 7—1

7016 c/29

Calculo del momento de diseno en la direccion “b”.

_%*h (—o)l, (2 )

= |l —x]
b 2 2 3 @

_ 1.23 %807 . (1.50 — 1.23) = 80
B 2 2

= M, = 4512 Kg* cm
Mgy, = l6#b#*M, = 1.6 # 195 #4512 = M, = 1407744 Kg# cm

Determinacion del momento reducido de calculo:

Mg 1407744
Md = L dZ «fed 195 = 407 + 169.986

— ny = 0.027

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (e,).

Con py = 0.03 tenemos por tablas que (w, = 0.0310)

g *b *d=* fcd _ 0.0310=* 195+ 40 = 169.986

A = A =11.04 cm2
£ fyd 37229317 £

Determinacioén de la armadura minima:
Con fyk = 420 MPa = w,;,-g 0018

A =w__ *b*d=00018+%195%40 = A__,_ = 14.04 cm’

Emin Emin

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura sera A, = 14.04 cm®
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Determinacién del nidmero de barras:
Conunabarra® = 16mm; Ay = 2.01cm’

A, 14.04

=—= 698 = 7 barras
A, 201

#fe =

Determinacion del espaciamiento:

b—#fe*x@—2#%r 195—7#16—2%5
5= = =289 = s=29 cm
#fe — 1 7 -1

7016mm c/29

Verificacion a la adherencia:
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0,15 x al
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|

Figura 3.33 Tensiones Actuantes en la Zapata “P 26”

Fuente: Elaboracion propia
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Lado Y

b 1
L= +0.15x b1 =75.1

L i
oy = 54-—5 x (o4 —02)

751
oy =15 -5 x (15— 133)
K
o, =143 ——
cm-=
1.50 kg/cm?
| 1.43 kg/om? '
V=110 Kg

y o 75.1cm 7

Figura 3.34 Esquema y respuesta estructural en la zapata “P 26”

Fuente: Elaboracion propia
Vi=y;xVxb=16x110x195 = 34320 kg

V4

Y Y
= < Thd = k # y/fed?
b 09=*d=n=*=m=0 vie

k = 0.95 para zapatas Rigidas

Thd = 0.95 = {/169.9862 = Thd = 29.15Kg/cm’

34320 -
T, = =16.1 Kg/em”
09 +45# 14+ mw+ 1.20
Kg -
16.1 — < 29.15 Kg/cm*~ Satisfactorio.
cm*
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Comentarios y conclusiones de los resultados: (para una verificacion de los resultados

del analisis de la resistencia del suelo ver ANEXO-5)

Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son iguales a los del

programa CYPECAD, el que dio como resultado lo siguiente:

POR CYPECAD Area solicitada | VARIACION

Zapata cuadrada troncopiramidal

Ancho: 195 cm
C 26 28.15 cm?
Ancho pedestal: 45 cm 0.00%

Canto pedestal: 40.00 cm

C 26 MANUAL 28.15 cm?

Tabla 3.9 comparacion de area requerida en la zapata de la columna 26.

Fuente: Elaboracion propia

C26 C26

75 g? k) IEQ.S 75 75 &2 k) ,EQ ) 75

TEMBel27 L=185 TEMEC2Y L=185

20,20
a0

1895

e 195 =

Figura 3.35 Representacion grafica de la armadura de la zapata.

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
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3.5.25.  Disefio manual de la escalera de hormigén armado. -
Los datos generales de la escalera son los siguientes:

Y, = 1.50 y, = 1.15

f, = 25 MPa f, = 420 MPa

f.4 = 16.67 MPa =169.986 Kg/cm?  f,4 = 365.22 MPa = 3724.21 Kg/cm?

L, =210m Longitud horizontal de la rampa.

L, = 1.60m Longitud del descanso.

Z=3.00m Desnivel a salvar.

a=130m Ancho de la rampa.

B=270m Ancho total del descanso.

t=0,20m Espesor de la losa, medida perpendicularmente.
r=0,030 m Recubrimiento de la armadura.

h=0,30m Huella.

ch=0,18 m Contra huella.

N=16 Numero de peldafios.
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Figura 3.36 Vista en planta de la escalera.

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera de subida como la de bajada son
simétricas, solo bastaran con verificar una de ellas y la otra tomara la misma disposicion

de la armadura. Por lo tanto, solo se verificara la losa de subida.

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

error cometido en esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.
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Cargas sobre la losa de la rampa:

A =130+2,10=273m°

rampla

qrampla m

h #ch 0,30=0.18
3= —

Vol

escalén 2

=V

escalon

=730.12 Kg

PESDpeldaﬁc

Peso,1daiio 730.12
qullﬂﬂ.ﬁD = A— d = 2 ?3

rampla

KN
Qacabados — 0-72 #1.30 = 0936— =9544 Kg/m
m

Ubarandillas — 30 Kg-}lnl

CEII‘gEI Muerta total = qpeldafw + qrampa + Qacabados + Obarandillas

Carga Muerta total = 1866.045 Kg/m

Cargas sobre la losa de descanso:

Qdescanszo

= 662.8155 Kg/m

_ KN Kg
Qacabados — 0.72+1.30 = 093!5? = 9544;

Carga Muerta total = qg..cance T Qacabadas = 7 26-26 Kg/m

KN
= t%Vyeae *a = 0,20 % 25 1.30 = 6.5— = 662.8155kg/m

*1.30 = 0,0351 m°.

#N2_ 13 * Yyeae = 0,0351 % 17 12 = 7.16 KN

*1.30 = 347.67 Kg/m

EN
=t#pesoespHe#a=020#25+130= 65—
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Sobrecarga. - La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se
obtiene de tabla de la Nb-87 la cual es de 400 kg/m?

Sobrecarga = qg. *a = 400+* 1.30 = 520 Kg/m

Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera. -

Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando

la placa va unida a una pieza de gran rigidez.

Cuando el empotramiento es elastico en piezas de rigidez reducida (es decir, cuando las
piezas que llegan al nudo tienen rigideces parejas y, por tanto, se tiene un nudo rigido ni
apoyado ni empotrado), no es en general necesario tomar la envolvente de los esfuerzos
correspondientes a los dos casos extremos de empotramiento y simple apoyo (salvo si se
quiere evitar a toda costa la Fisuracion). Pueden tomarse, el momento de empotramiento
y el de vanos iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma de los proporcionados
por el calculo para el caso de empotramiento perfecto, lo cual resulta especialmente
adecuado si el armado se hace con mallas electro soldadas. Si el empotramiento se
realiza en una viga, se recomienda colocar armaduras negativas para resistir los
momentos perfectos en la situacion de servicio; pero al calcular las armaduras de vanos,
en la situacion de agotamiento, debe suponerse que la viga es un apoyo simple, ya que,

al fisurarse, disminuira su rigidez torsional de forma decisiva.

Y para el céalculo de la armadura principal se calculara como en una viga.
Transversalmente se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no sera inferior

al 20% de la principal en los 3/5 centrales de la luz.

Aplicando estas consideraciones, la escalera puede ser disefiada como se indica a

continuacion:
a) Paralaarmadura de vano. —

Supuesta como un apoyo simple y con las cargas ponderadas, se tiene que:
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. 2.10m [ 160m |
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Figura 3.37 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura principal.

Fuente: Elaboracion propia

Que por razones de calculo podra considerarse como una losa plana:

SCd=832 Kg/m SCd=832 Kg/m

N 7 A A N ;N VN 7

CMd=2985.672 Kg/m CMd=1213.216 Kg/m

| / N N N AN I / W J|7
A B
ﬂ@ﬂ AN

| 2.10m | 1.60m i

[ T |

Figura 3.38 Como una losa plana, apoyo simple.

Fuente: Elaboracion propia
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Resolviendo se tiene que:

M= 0 (+) ANTIHORARIO

(832 + 2985.672) = 2.1°
2

4+ (8324 1213.216) * 1.60 = (% 42,10

2,10+ 1.60

Ry = 4839.94 Kg
T F, = 0 (+) HACIA ARRIBA
R, = (832 +2985.672) = 2,10 + (832 + 1213.216) * 1.60 — 4839.94
R, = 6449.52 Kg

Para el momento méaximo:

R, 6449.52
K = =
CMpy +SCry 2985.672+ 832

= 1.69m

_ (CMgy + SCgy) * x7

M_..T=R,#*x
a 2

max

(2985.672+ 832) = 1.69°

M, " =6449.52* 169 —
- 2

I

M, ..+~ =5447.8623 Kg*m

I
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1.69m

[TTTTI
RA=6449.52 kg

Mmax=5447.8623 kg.m

] 2.10m : 1.60m i

Figura 3.39 Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana.

Fuente: Elaboracion propia

1.69m

| _J| |
o // ////
// /// 2 | l
IS RB=4839.94 kg
% // ‘S s
7
LS 7 Mmax=5447.8623 kgm
7/, // ‘A
S S
RA=6449,52 kg
' 2.10m _JL 1.60m _Jl

| o

Figura 3.40 Diagrama de momentos de la escalera, real.

Fuente: Elaboracién propia
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b) Para la armadura negativa.- Supuesta como un apoyo empotrado y con las

cargas de servicio:

SCd=520 kg/m
A AP A AR SCd=520 kg/m
mkg/n J;c.;L;‘JyH;J?Jny
tte b v b v vy JH%M*M

+

Figura 3.41 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura negativa.

Fuente: Elaboracion propia

SCd=520 kg/m SCd=520 kg/m
IR RN EERERNN

Figura 3.42 Como una losa plana, apoyo empotrado.

Fuente: Elaboracién propia
Resolviendo se tiene qué, por superposicion:

Para el calculo del momento flector se considerara una redistribucion de momentos, bajo

la consideracion del grado de empotramiento (£}, que nos relaciona los momentos

positivos con los negativos, haciendo que este sea igual a la semisuma de los

138



proporcionados por el célculo para el caso de empotramiento perfecto, de este modo se

tiene qué:
et 1/24 +1/12 1
=TT T 2 " 16
® 2 .-
=t (- e (o) = e (2
O ) B A

Operando y reemplazando en las ecuaciones, se tiene:

R, =4167.58 Kg Rg = 2759.35 Kg
M, =2905.17 Kg*m Mg = 2048.61 Kg#m

Figura 3.43 Diagrama de momentos de la escalera, real empotrada.

M=2048.61kg.m

%4

fA—

R 7
55577 /{7////7////
5% }/_-////

RB=27359.35kg

RA=4167.58kg

Fuente: Elaboracion propia
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M=2903.17kg.m M=2048.61kg.m

RA=4167.58Kg

Mmax=1471.43kg.m

Figura 3.44 Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana empotrada.

Fuente: Elaboracion propia

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

de la escalera.
Determinacion de la armadura longitudinal positiva. -
Datos iniciales:

My = 5447.8623Kg*m Momento de calculo, en agotamiento.

Md = 544786.23 Kg.cm

w, = 0,0018 Cuantia minima para losas.
b,=a=130m Ancho de rampa.
t=0,20m Espesor de la losa.
r=0,030 m Recubrimiento de armadura.
d=017m Canto util.
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El momento reducido de calculo sera:

_ My+100
Ha d? *hw * fc'd

544786.23
17 =130 = 169.986

F
ug = 0.085

Como:
Ha< Hyim
0.0853 < 0.332

El 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 traccién se entra con py = 0,0853 tabla universal de
calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene w, = 0,09, y la armadura necesaria

sera:

A =m3*bw*d*fcd
B fyd

_ 0.09%130* 17 = 169.986
= 372421

A =91cm’
Célculo de la armadura minima (A, in):

As min  “min ?'bw ® d

A =0.0018 = 130=17

g min
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A =3.98 cm”

g min
Como: A, = A__;, entonces el area de célculo sera:
A, =9.1 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 10 mm con un

areade A, 4,y = 0.78 cm?, entonces el nimero de barras seran:
A 9.1

f = =12 barras
A, 0.78

N2 de barras =

Con un area total de:
A, =12+%078 =936 cm’
Donde:
9.36 cm® > 9.1 cm? Satisfactorio.

Separacion entre barras:

_ bw—iZsr)—(Nb—1)sd
Nb—-1

e

o= 130 — (2+3) — (12 - 1)+1
12-1

e=10cm

Por lo tanto se usaran: 12 @ 10 mm c/10

Célculo de la armadura longitudinal negativa. - Datos iniciales:

M, = 2905.17 Kg * m Momento caracteristico de disefio, en servicio.

Mk = 290517 Kg.cm
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W, = 0,0018 Cuantia minima para losas.

b, =a=130m Ancho de rampa.

t=1020m Espesor de losa perpendicularmente.
r=0,030 m Recubrimiento de armadura.
d=0,17m Canto util.

El momento reducido de célculo sera:

My

Ha T d: .'?'bw * fc'd

B 290517
172 %130+ 169.986
g = 0,045

Ha

Como:
Ha< Hiim
0.045<0.332

El momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, por lo tanto, la

pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la armadura en traccion se entra con up4 = 0,045 tabla universal de

calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene w_ = 0,047, la armadura necesaria es:

— wy *bw *d ?'f:'d
=
fod

0.047 130 %17 * 169.986 _
s 372421 N
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A =474 cm’

Calculo de la armadura minima (A, n):

As min  “min ?'bw ® d

A = 0.0018 * 130 * 17

E min

A = 3.978 cm”

2 min
Como: A__.. = A_entonces el area de célculo sera:

A = 4.74 cm?

5 min

Para determinar el nimero de barras se considerard un diametro de @ = 8 mm con un

areade A, 43 = 0.50 cm”, entonces el nimero de barras a usar seran:

A 474

N2 de barras = ® = ——10 barras

Alge 05

Con un area total de:
A_=10#0.50 cm® = 5 cm®
Doénde:

5cm’® = 4.74 cm? Satisfactorio.

Separacion entre barras:

_ bw—iZwr)—(Nb—1)sd—2sr

€ Nb-1

o= 130 — (2:3) — (10 — 1)+0.8—2+2.5
10-1

= 13cm

Por lo tanto se utilizara: 100 8mmc/13
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e Calculo 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:
A, =91 cm?
Considerando el 20% se tiene:
A, =020*As=10,20+9.1

A =182 cm’

Para el calculo del nimero de barras por metro, se considerara un diametro de

@ = 6 mmconun reade 4, 4z = 0,28 cm”, entonces el nimero de barras seran:

A 1.82

Ne de barras = —— = —— = 7 barras

A g 0.28

Con un area total de:
A, =7 %028 cm® = 1.96 cm®
Donde:

1.96 cm?® > 1.82 cm? Satisfactorio.

Separacion entre barras:

_ bw—iZwr)—(Nb—1)sd—2sr
Nb—1

e

_ 1.30—(2+3) - (7 - 1)+0.6—2+2.5
7-1

e =20cm

Por lo tanto se utilizara: 706 mm c/20
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1428¢/10 L=421

125

20

IN

—

145

14@28¢/10 L=187

14@8c¢/10 L=363

|
al| 253 |2
17 @80 =289 .,
Seccion D-D
. 130 X
1 1
@Ec/20

Sl —
Fac20/f

15E8C/20 =149

b | 123 i

123

1588020 L=149 -~

130

—
@80’13

JEc/ 10

Seccion E-E
) 160 .
i i
Zigc/10
SN - m]

EigcH EI|'I

158 L=177
b | 153 |
b | |
154
178 L=177

Figura 3.45 Representacion grafica de la disposicion de armaduras para la escalera.

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Area solicitada | VARIACION
Paquete estructural CYPECAD 2016 75.4 cm?
2
MANUAL 51.71cm 30.00%

Tabla 3.10 comparacion de area requerida para una escalera.

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.2.6. Elementos complementarios para la estructura. -
3.5.2.6.1. Juntas de Dilatacion. —

Datos:

a=1.1*10" por cada grado centigrado
L1=29.67my9.42m

L>=38.19my 4.42m

Ls=4.42 my 36.69m

L4=16.73my 22.35m

Tmax=33.4 °C

Tmin=8.5°C

JUNTAS DE
DILATACION

S84

_ JUNTAS DE
DILATACION

36,69

l
j

9,42

16,73

29,67

YL

cch

|

JUNTAS DE
DILATACION

Figura 3.46 Representacion gréfica de las disposiciones de las juntas de dilatacion.

Fuente: Planos arquitectonicos

AT = (Tmé.r - Tmi:lz:]

AT = (33.4—85) =249 2C
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1.1%107°

AL1= —c" 249 °C * 2967cm = 0.81cm
1.1+ 107°
ALl = — * 249 °C * 942ecm = 0.26cm
0.81 +0.26
1= —— = 0.535¢cm
2
1.1 107%
ALZ = Tx 24.9 °C * 3819cm = 1.046cm
1.1+ 107°
AL2 = — *24.9°C =442cm = 0.12ecm
1.046 +0.12
2= — = 0.583cm
2
1.1#=107%
AL3 = — * 249 °C *442em = 0.12em
1.1+=107°
AL3 = T’ 249 °C * 3669cm = lem
01241
3= ———— = 0.56cm
2
1.1*107°
AL4= T" 24.9 °C * 1673cm = 0.46cm
1.1#10°%
AL4 = —r * 249 °C * 2235cm = 0.61cm
0.46 +0.61
4= — = 0.535

AL =0.535cm ;0.583¢cm ; 0.56¢cm; 0.535cm

Por razones constructivas se adoptara 3cm para todas las juntas de la estructura.
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3.5.2.6.2. Disefio de la rampa de acceso al nivel superior. —

Para ver los detalles segun el reglamento del ministerio de educacion ver el ANEXO-8

I [ | | | | | | | | | | =E
SN S E——
. S S ] ——— i I

(e

Figura 3.47 Representacion grafica de la losa de la rampa.
Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Donde:
L=4.31m longitud de la rampa en estudio bw= 1.20m ancho de la rampa
d=36.5cm canto (til E= 3.1*10°Kg/cm?

cargas para disefio
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Qtota=1766.64 Kg/m

Para mayor detalle de los diferentes tipos de casos de losas ver ANEXO-1

Disefio a flexion:

Lok
kA PR SULE A i |
¥ T n
| | Ol il | O ED [Vl ] i il TR
LN 1
WY
i_ - =Ml d L, S{E.R ) d T LY 410 37 K
i
Ly w19 | w55 | 94%
- L2 | oDl g.mi, L, = 21 2N 1K 2 S0k iy Lt
, EEnT
") s | =
L1 R g.m, L. =i 1 s ) [} 10 HE ]
A
'
L Ml = DHED] .m0 ] Iw | 253 | 3ES | 40 414 14

Tabla 3.11 Coeficientes para disefio de losas macizas rectangulares, sometidas a cargas

distribuidas uniformes

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

Con:

Lx=1.78m menor dimension

Ly=4.67 m Mayor dimensién de la losa

Relacion Lx/Ly =0.38

Se la tabla anterior obtenemos los valores de los momentos
My.+=3274.9 Kg*m/m

M= 4546.36 Kg*m/m

Mx+=1595.1 Kg*m/m

En adelante, el procedimiento de calculo sigue como explica la norma CBH-87
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Calculo de las relaciones geométricas:

Figura 3.48 Seccion “T”

Fuente: Elaboracion propia

Armadura longitudinal

hf I 21
— =03;— =2;—— =4 con los valores de las relaciones
h bw b — bw
be_bu
b-by
2
I _2
ﬁ —_— b—by,
h b,
o] 1 [ 2 [ 3[4 [6 [ &5 [0 [=10
Cabeza d_e
compresion
i rigide o|o,19|0,38 0,57 |0,71|0,85 |0,98 | 0,99 | 1,00
a flexidn
10 |0|0,19|0,38 | 0,57 |0,72|0,89 |0,96 | 1,00 |1,00
50 |o{o,19|0,39|0,58 0,73 0,89 0,96 [1,00 | 1,00
010 |100|0|021|0,42|0j60|075|0,89 |0'96 [1.00 1,00
150 |0|0,24 (0,45 |0,62|0,75 |0,90 |0,96 | 1,00 [1,00
200 |0|o27|0.48 0,64 077 |0,90 0,96 [ 1,00 | 1,00
10 |0|0,19|0,29|0,58|0,72 |0,89 |0,97 | 1,00 |1,00
50 |0|o23|0.44|0/62|074 0,50 |0's7 [1.00 1,00
015 |100|o|o31|0,53|0,68 (0,78 |0,91|0:97 [1,00 (1,00
150 |0|0,37 (0,61 |0,74 | 0,83 |0,82 |0,97 | 1,00 [1,00
200 |0|041|0.66|0.80|087 0,93 0,95 |1,00|1,00
10 |0|0,210,42|0,67|0,74 |0,80|0,87 |1,00 1,00
50 |0|o.30|0,54|0,71|0/82 0,52 |0'97 [1.00 1,00
0,20 |100|0|o41|0,66|0.60|0,87|0,94 (0,98 [1,00 (1,00
150 |0|0,44 (0,71 0,86 |0,91 |0,96 |0,98 | 1,00 [1,00
200 |0|045|0.74 0,89 093|097 0,99 | 1,00 |1,00
10 |0|0,28|0,50|0,65(0,77|0,81]0.97 | 1,00 |1.00
50 |0|o.42|0,69|0,83|088 0,93 |0/97 [1.00 1,00
0,30 |100|0|045|0,74|0:90 (0,94 |0,96 |0:98 [1,00 1,00
150 |0|0,46 (0,78 |0,92|0,95 |0,87 |0,99 | 1,00 [1,00
200|0f047]|0.77 092|098 0,95 0,99 |1.00|1,00

Tabla. 3.12 Viga T multiples Continua

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87
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be =k*(b-bu) + bw=37.5

be =2*b1+bw= 50 - be < menor valor

b1 < 8hf— b1 =120 J se adopta un be =37.5cm

se debe comprobar

bw>1/8 * (h-hf) 25> 3.1250k! 1<12*%b 50 <600 ok!
Momento resistente de la losa:

Mo = 0.85*fcs*be*he*(d-0.5*hy)

Mo=15713.1 kg*m

Momento de disefio:

Md = My+ = 231.73 Kg*m/m

Verificacion Md < Mo

1595.1 kg*m/m < 15713.1 kg*m/m

Armadura necesaria:

d* (1 ||1 Md
y=a*(l-11- R
wl 0,425+ b_*d? *F_,

)

Y=1.23cm
AS: 085* be * y * fcd/fyd
As = 1.19 cm? para el momento de disefio

De manera similar para:

My+=3274.9 Kg*m/m As = 2.50 cm?
Mx.= 4546.36 Kg*m/m As = 3.52 cm?
Mx:+=1595.1 Kg*m/m As = 1.19 cm?
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Losa de una parte de la rampa

Area solicitada

VARIACION

Manual

2.50 cm?

3.52 cm?

1.19 cm?

CYPECAD 2016

7.01 cm?

10.43 cm?

7.47 cm?

70.00%

Tabla 3.13 comparacion de area requerida para una losa de la rampa.

Fuente: Elaboracion propia

3.5.2.6.3. Disefio de la losa del tanque de agua. —

s |
Figura 3.49 vista de la ubicacién del tanque elevado de agua

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
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Figura 3.50 pilar y losa de sustentacion del tanque de agua.

Fuente: Elaboracion propia

Tanque de almacenamiento de agua de 900 Litros segun TANK-BURG

Nivel
maximo

- ©
- — /'/\ O

Losa plana de hormigén armado

Figura 3.51 Esquema de un tanque de agua

Fuente: www.PLAXBURG.com
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Se contempl6 el disefio de la losa para un tanque de plastico de 900 Litros, como se

muestra en la siguiente figura:

ESPECIFICACIONES TECNICAS*

- -
CAPACIDAD (L) 300 450 650 900 1000 1200 1500 2000 2500 3000 3500 S000 10000 20000 25000
ALTURA (mm) 730 930 1210 1200 1220 1290 1250 1530 1935 1700 1880 2030 2610 3234 3829

DIAMETRO {mm) 850 850 930 1040 - 1200 - 1400 1400 1750 1750 2000 2320 2957 2957
ANCHO (mm) - - - - 1100 - 1150 - - - - - - -
LARGO (mm) - - - - 1200 - 1600 - - - - - - -

* VOLUMENES Y DIMENSIONES NOMINALES (+2%) ** TANQUES HORIZONTALES TIPO CISTERNA

Figura 3.52 Especificacion del tanque de agua de 900 L.

Fuente: www.PLAXBURG.com

14 2l s 43 4 24k Al

Figura 3.53 tanque de agua de 900 L.

Fuente: www.PLAXBURG.com
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http://www.plaxburg.com/

Se estimé un peso total del tanque completamente lleno, como indica su especificacion

PRESENTACION | TANK-BURG 900 LITROS |

AL NS
a‘ Peso ¥
S reeTenwipng
Capacidat Nomins 1] 0
| _Capacided Real [y | b
X fuers de s ! A
| iR
Capacicad Manma (1] K
Impermeabifdad | No exiate [itracdn
_Espesor Prom. [men] 2
55
r tALLI TSI
0¥
et
.“. :
-
“:

Figura 3.54 especificacion del tanque de agua de 900 L.

Fuente: www.PLAXBURG.com
Qi=1040.4kg  peso del tanque mas el liquido a su maxima capacidad
Mg= 1585.37 kg/m para disefio
L=1.05m ladode la losa
h=0.15m canto de la losa

d=0.12m canto util
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1,05

CO'T

A

Figura 3.55 losa de sustentacion para el tanque de agua.

Fuente: Elaboracion propia

Calculo de la armadura

Mg, 158537+ 100
“ bsd?sfed 105 =122+« 169.986

Mg = uy = 0.061

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura ().

Con pg = 0.061 tenemos por tablas que (@, = 0.0630)

g = Hyle
_mg*h*d*fcd

A
y f,

v

= 3.5 cm?’

Calculo de la armadura minima (A, ;,):

A .. =w, *b*d=23cm

Como
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A_ = A__.. entonces el area de célculo seré:

A, =3.5cm?
Usaremos un diametro de 6 mm
A, 3.5
Neharras = = = 1237 % 13 barras
ADE_mm 0.28

esp=105/13 = 7cm
se usara 13 barras de @6 mm € /7cm para un direccion

para las 2 direcciones seran:

20 barras de @6 mm C /7em

Losa de sustentacion del tanque Area solicitada VARIACION
Manual 5.65 cm?
8.00%
CYPECAD 2016 6.19 cm?

Tabla 3.14 comparacion de area requerida para la losa del tanque de agua.

Fuente: Elaboracion propia

3.5.3. Estrategia ejecutada para el proyecto. — En los siguientes puntos se detallara
todo lo planteado y ejecutado para el proyecto.

3.5.4. Especificaciones técnicas. - En las especificaciones técnicas se tiene una
referencia de como realizar cada item, el equipo y maquinaria a utilizar, el personal
necesario para la correcta realizacion del item y por ultimo la forma de pago. Véase
Anexo A-13.
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3.5.5. Precios unitarios. - El anlisis de precios unitarios fue realizado como se indicé
en el marco tedrico del presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se

encuentran detalladas en el Anexo A-11.

3.5.6. Computos métricos de la obra. — Se podra ver de manera general en el
siguiente Anexo A-10

Presupuesto estructural general de la obra. - Se obtuvo en funcion a los volimenes de
obra y precios unitarios correspondientes a cada item. Tomando como presupuesto
general la suma de las dos cantidades, llegando a un presupuesto total de la obra que
Son: Bs. 5.618.293,19 Cinco Millon(es) Seiscientos Dieciocho Mil Doscientos

Noventa y Tres con 19/100 bolivianos, Detallado en el Anexo A-11.

3.5.7. Cronograma de ejecucion. - Se realizd un cronograma de actividades que se
recomienda seguir en la construccion de la nueva UNIDAD EDUCATIVA
“TOLOMOSA GRANDE NIVEL SECUNDARIO”. Segtn el cronograma mostrado en
el Anexo A-12. Se tiene planificada la construccion de la Unidad Educativa Tolomosa

Grande Nivel Secundario, en aproximadamente 544 dias calendario.
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4. APORTE ACADEMICO (DISENO DE LA LOSA RETICULAR PARA EL
AUDITORIO DE LA U.E. TOLOMOSA GRANDE)
4.1. Generalidades. —

En el siguiente capitulo se detallard la metodologia a utilizar los calculos y el disefio de

losas reticulares.

Para garantizar los resultados de calculo y disefio se aplicara las recomendaciones de la

Norma Boliviana para el disefio de estructuras urbanas.

4.2. Marco Tebrico. —

Los forjados reticulares pertenecen a la familia de losas de hormigon armado, no
homogéneo, aligeradas y armadas en dos direcciones ortogonales, configurando una
placa nervada. Este tipo de forjados pueden llevar o no vigas descolgadas segun vea o0 no

conviene el proyectista.
Tipologia general de los forjados sin vigas. -
Se subdividen en dos tipos:

e Losas macizas:
- Armaduras
- Postensadas
e Forjados reticulares:
- F.R. casetonadas de aligeramiento perdidos; para este tipo de subdivision
los aligerados pueden ser; Cerdmicos, Hormigdén y de Hormigon ligero.
- F.R. con casetones recuperables; pueden ser: Armados y Postensadas.
- F.R. con casetones de aligeramiento especiales; pueden ser de los

siguientes materiales: Poliestireno, Metalico, Plasticos, Fibras y etc.

En la siguiente figura podremos apreciar los diferentes casetones perdidos o

recuperables que se utilizan para las losas reticulares:

160



-

Figura: 4.1: Forjados Reticulares con casetones de aligeramiento perdido

Fuente: “FLORENTINO REGALADO” Los forjados reticulares

Figura: 4.2: Forjados Reticulares con casetones de aligeramiento recuperable

Fuente: “FLORENTINO REGALADO” Los forjados reticulares
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Figura: 4.3: Forjados Reticulares con casetones de aligeramiento especiales

Fuente: “FLORENTINO REGALADO” Los forjados reticulares

Los parametros que definen las caracteristicas del forjado reticular son:

o h r = Canto total de la placa.

o h = Altura del caseton de aligeramiento o bloque aligerante.
o e = Separacion entre nervios.

J bn = Base de los nervios.

o ¢ = Espesor de la capa de compresion.
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Figura: 4.4: Geometria de la losa reticular

Fuente: Elaboracion propia.

En base a estos parametros es criterio del proyectista identificar y definir las
dimensiones de los aligerantes, la altura de la carpeta de compresién, asi como el ancho
del nervio, a pesar que existen ciertos parametros orientativos que ayudan a definir estos

pardmetros de manera adecuada.

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

Como elementos del Hormigon Estructural CBH-87, bajo la denominacion de placas
(tanto para losas macizas como para forjados reticulares) también se les llama en algunas
bibliografias como forjados bidireccionales, por enfrentarse a los esfuerzos con dos
dominios ortogonales de nervios.
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Unidireccionales FORJADOS Bidireccionales

T <~ S
SIS e L

Figura: 4.5: Tipos de forjados
Fuente: Placas y forjados reticulares, Proyecto de estructuras, 2003.

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

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

ZUNCNO DE TRANSICION

ZONCHO HENSULA 20BRE Pl
; FUNCHO BUTRE PILAR A

3 2 ¥
Y d
3 3 HH t s
= S Ra) N e
b ! H —* LD K zoncno sumae Amacos
o EHEEEHBH /g s S
_:tﬂ‘ ZUNCHO MENSULA =0Ral UNCHO DE Hueco

Figura: 4.6: Forjados reticulares

Fuente: Placas y forjados reticulares, proyecto de estructuras, 2003
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Los forjados reticulares con casetones de aligeramiento que aportan propiedades
diferentes a las puramente resistentes, por ejemplo, casetones de polietileno para un
mejor aislamiento térmico, de fibras especiales resistentes al fuego con acabados

estéticos.

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

losa nervada.

Abacos: zona de la placa alrededor de un pilar, que se resalta, en las placas aligeradas,
su existencia es preceptiva, pudiendo ir acompafiado o no de capitel. Puede tener el
mismo peralte que la placa o losa; “pero también puede prolongarse hacia el inferior de

la placa.
4.2.1. Disefo a flexion. —

Determinacion de la altura de la losa reticular:

L
(1) hg = 25

-

L L
(2)5 < hpp = 20

(3) hyp = ?;""5: pero:

T Lados continuos + (X LAdos discontinuos) * 1.25
1, = + 25 cm
LR 200

h = 'FILR - hcm'patn de compresion

Ancho de nervio by:

hig
N= 358

Condiciones para el disefio:

h;g = 3.5 by ; by = Ancho de nervio

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

en los refuerzos, se asumira como armadura base 2 barras de 10mm:
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Recubrimiento mecéanico rm:

Figura: 4.7: Recubrimiento mecanico de los nervios
Fuente: Placas y forjados reticulares, proyecto de estructuras, 2003

De acuerdo lo establecido en la Norma Boliviana CBH-87 (9.4.5.3) se deben cumplir los
siguientes parametros:

Ancho de nervio:
Espesor de losa: (carpeta de compresion)

g, =3cm

Relacion canto / luz:
h
T“‘ > 0.036 m

Separacion entre luz libre de nervios:

5, < 100 cm

Segun la norma espafiola EHE-08 Pag. 197 la cuantia minima en nervios es:

Cuantia minima >3 / 1000 ¢m?

ASmin> (3 /1000) *b * h
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Con la armadura base, en cada nervio:

Ancho analizado 1m:

Basado en:

Figura: 4.8: Diagrama rectangular

Fuente: Elaboracion propia

De la ecuacion:

F
g= —
A

Donde:

o=fyd ; A= As(Area del acero)
F=fyd* As

F=Fs

Fs =fyd * As

Dhase = 8 mm
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Para un disefio lo que se busca es que Fs = Nc: de manera que el acero y el hormigon

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

Nc =Fs

Per:

Nc = Volumen del paralelepipedo =0.85* fcd *b * y
Momento de disefio Md:

Md2g10c/n=NC *z=Nc * (hLr — rm — y/2)

De los momentos conocidos en cada banda o franja, cada nervio le corresponde; por una

simple regla:
1210=0.785¢cm? — Mdzg10c/n KN
As cm? —  Mto. KN

Para poder ver las tablas de losa reticulares, Ver ANEXO — 1
Disposicion de empotramiento en forjados reticular

Los momentos de empotramiento perfecto se presenta cuando la placa va unida a una
pieza de gran rigidez. Contrariamente si la pieza va unida a una pieza de rigidez reducida
se la denomina empotramiento elastico. Se dice esta empotrado cuando tiene

continuidad de forjados y cumplen las siguientes directrices

Si: L,==+L Se considera empotrado

Wl | e

L, <

* L se considera apoyo simple

| b

Los contornos externos de losas se consideran apoyadas.
Si hay desnivel entre losas, esta se considera apoyadas.

Si: L < 1m se considera apoyada

L =1m Se considera empotrada
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4.2.1. Disefio a cortante. —

Dimensiones a seccién critica (m)

. . _ viga
Longitud critica: Lge=d+ >
. ly
Longitud de carga: learg = 3~ L.rie
| |
| 6.70
K\‘\ z//
T
\\_\\ /_ff
. e
\‘\.\ -
H\‘\ //_f
\"\ /'/
\\'\, /"/f

4.50

LONGITUD DE CARGA

T.00

LONGITUD DE CRITIC

W

= = | carga —e

SECCION DE DISERO

Figura: 4.9: Dimensiones de la losa plana

Fuente: Elaboracion propia

Fuerza cortante que actua sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante:

Vd=1m=1,. *q

Resistencia a corte convencional del homigdn:

f

N
wd = 0,0 =414

Contribucién del hormigon al esfuerzo cortante en la losa en un metro de ancho:

V.. =

cu

fvd "hw’r d

Llevando a esfuerzos los cortantes:
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Verificar que: Vc>Vcu CUMPLA

Entonces no quiere armadura de corte

4.2.2. Verificacion de flechas de forjados reticulares. —

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH-87 (Pag. 196) el valor maximo de la
flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es 1/300,
siendo “1” la luz del elemento considerado. Para la determinacién de esta flecha se
considerara Unicamente la flecha producida por la actuacion simultdnea de carga
permanente y sobrecarga de uso, ya que no existen cargas de muros ni tabiquerias sobre

la losa reticular de cubierta.

Deflexién admisible para forjados:

adm ™ 300
Deflexion maxima real de losas:

A =AM Cumple

Rk

4.2.3. Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado. —

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigdn de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado y permitir un control
eficiente de las figuraciones. Segin CBH-87 (Pag. 195). Se colocara una armadura de
reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm y cuya area As es cm?/m,

cumplird la condicion:

_ h 200 2
ASpenaree = 50 % o2 = oz CM m

Datos:

h = Altura de losa de compresion.

Fsd = fyk = Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto en Mpa = fyk
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4.2.4. Abacos. —

La zona macizada alrededor de los soportes en los forjados reticulares recibe el nombre

de Abaco, y tiene la mision fundamentalmente de canalizar las cargas que se transportan

los nervios a los pilares, y resistir los cortantes de punzonamiento que se producen
alrededor de los mismos.

Figura: 4.10: Tamafio minimo recomendable para los &bacos

Fuente: “FLORENTINO REGALADO” Los forjados reticulares

4.2.5. Punzonamiento. —

Si cumple la condicién:

Teg =

F
B=* sd{_:
Hy=d

~

o

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

Donde:
Tsq = Tension nominal en el perimetro critico.

Fsa = Esfuerzo por punzonamiento de célculo (Normal)
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B = Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de la carga
B =1.15 para soportes interiores
B = 1.40 para soportes de borde
B = 1.50 para soportes de esquina

w1 = Perimetro critico

d = Canto util medio de la losa

Tra = Tension maxima resistente en el perimetro critico

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

el valor:

|2l:||:| B
N

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

Fsd = Carga actuante sobre la columna

T /’H ..... —‘H\_ /".__.___h'x\

i "f \'I. -‘; :
N7
d 5 !

i_ N L _J./_/

Figura: 4.11: Perimetro critico en losas

Fuente: “JIMENEZ MONTOYA — HORMIGON ARMADQO” Ed. 14° apartado 22.13
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Soportes interiores  ul = 4nd + 2(a, + by)
Soportes de borde  ul = 3mwd + ay + 2b,
Soportes de esquina pl =md + a, + b,
Reemplazando en las ecuaciones: Trag V Teg
Finalmente: T,.q = T.; Cumple

Si cumple, no requiere armadura por punzonamiento.

4.3. Alcance del proyecto:

El disefio comprende los siguientes puntos:

e Dimensionamiento de la losa reticular enmarcada en la norma boliviana del
hormigon CBH-87, Florentino Regalado, Jiménez Montoya, ACI.
e Disefio a flexion, armadura positiva.
e Disefio a cortante en la seccion critica.
e Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado.
e Comprobacidn de flechas de forjados reticulares.
e Introduccion de abacos.
e Verificacion al punzonamiento.
4.4. Aporte Académico — Disefio de losa reticular del auditorio de la U.E.

Tolomosa Grande. —

Disefio estructural de la losa reticular, ademas la comparacion de disefio mediante dos

metodologias, el método de resistencia de materiales y el método de coeficientes.

4.5. Disefio de losa reticular (Caseton perdido con plastoform)

Dimensionamiento de la losa reticular
Dimensiones de la losa reticular, con luces de 6.70 m x 4.45 m

Altura de la losa reticular:
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_ 670+ 445

Lp;"amadio - 2 = 5.57
Jiménez Montoya Florentino regalado CBH-87
L _ 557 L L L _ 557
hyp = 25 1% 24 =P = 20 hip = 28 28
.57 .57
hip =0.22m — She < hyg =0.20m
0.23m < hyp < 0.27m
¥ Lados continuos + (I LAdos discontinues) * 1.25
opin = + 25cm
200
(670 + 670 + 445) + (445) = 1.25
Bopin = 200 + 25 ¢cm
hoin = 14.20cm
h_. 1420
hjp=——=——=2449cm
0.58 0.58
Se asumira un hrr = 25cm
Separacién entre nervios:
Florentino regalado CBH-87
La separacion de nervios no debe Separacion maxima entre nervios 1 m
Para e proyecto sumiremos una separacion de 50 cm.
Espesor de la losa de compresion:
Florentino regalado CBH-87
3em<e<10 >3emo—==—=5
cm=¢= cm € cmom—m— cim
Apartado 5.8 pag. 36 Apartado 9.4.5.3. pag. 134
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Se asumira un espesor de 5 cm

Base de nervio

Florentino regalado CBH-87
b>7cm b>7cm
b>25/4 b>25/4

b =6.25cm b =6.25cm

Se adoptara una base del nervio de 10 cm

Recubrimiento mecénico rm:

rm = E Pminime + EIZ:'REEI +

2
rm=<2Zem+ lem + ?
rm = 3.5cm

Dimensiones de la losa reticular de luz 6.70m x 4.45m
Parametros:
Espesor de la losa de compresion: e=5cm
Altura de nervio: h =20cm
Canto Total: hir =25 cm
Base de nervio: bw =10 cm
Separacion entre nervios: l1=40cm
Luz libre entre nervios: I =50cm
Longitud mayor de la losa: L=670cm
Recubrimiento: rm = 3.5cm

base

ACI
b>hnr/35
b>25/3.5

b=7.14cm
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Altura Gtil de la losa: d= 21.5cm

S0cm-— !

Figura: 4.12: Pardmetros geométricos de la losa reticular
Fuente: Elaboracion propia

45.1. Disefo a flexion. —

4.5.1.1. Disefio a flexion armadura positiva (Método Resistencia de Materiales). —
La cuantia minima en nervios es:

Cuantia minima >3 / 1000 cm?

ASmin > 3/1000 * by * h = 3/1000 * 10 * 25

Asmin = 0.75 cm?

Equivalente a:

268 mm=2*0.50=1.01cm? > Asmin=0.75cm? cumple!

Armadura base en cada nervio:

Se asumird como armadura base, 2 barras de g = 8mm

Ancho analizado 1m:
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- 5cm

Figura: 4.13: Seccién analizada de la losa reticular

Fuente: Elaboracion propia

4 g 8 mm = 2.01cm?

De la cuantia basica de resistencia de materiales:

F
= —

A
Donde:
F=fyd=As

Del grafico “diagrama rectangular”:

5000 Kg ]
Fs=fyd+*As = ———*2.01lem~ = 8739.13 Kg
B 1.15cm”

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

hormigon tengan la misma fuerza de traccion y compresion respectivamente, por tanto:
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Figura: 4.14: Diagrama rectangular

Fuente: Elaboracién propia
Nc=Fs
Pero:
Nc = Volumen del paralelepipedo = 0.85 * fcd *b * y
8739.13 Kg = 0.85 * 169.986 Kg / cm? * 100 cm * y
De donde despejando y obtenemos el resultado siguiente:
Y =0.60cm

Momento de disefio Md:

Mdzgc/n =NC * Z

Mdzsc/n=Nc * (h.Lr—rm -y /2)

Md2gc/n = 8739.13 Kg * (25 -2.5-0.60/ 2)

Md2gc/n=1940.01 Kg*m/m

Esto significa que:
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1 @ 8mm = 0.50 cm? — Resiste: 1940.01 /4 =485.0035 Kg * m/m

2 g 8mm = 1.01 cm? — Resiste: 970.007 Kg * m /m

3 2 8mm = 1.51 cm? — Resiste: 1455.0105 Kg * m / m

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

los momentos sean elevados.

Por tanto; los momentos obtenidos en el programa CYPE, serviran como datos para la

asignacion de armadura positiva a cada nervio.
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128 L
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Figura: 4.15: Momentos en la direccion “X”

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
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128 L=480
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BB L=480 | ; 3.
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Figura: 4.16: Momentos en la direccion “Y”

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

) Area solicitada paraambos | VARIACION
Losa Reticular

momentos

Paquete estructural
3.27 cm?

CYPECAD 2016

8.00 %

MANUAL 3.02 cm?

Tabla: 4.1: comparacion de armaduras necesarias

Fuente: Elaboracién propia
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4.5.1.2. Disefio a flexion armadura positiva (método de los coeficientes). —

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

deformaciones).
Altura equivalente del forjado reticular:

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

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

Altura equivalente e inercia constante:

= 100 cm -

0,02

0,2

Al

~ Ac

v/

Figura: 4.17: Viga en T analizada y seccion equivalente

{0251

0,1

Fuente: Elaboracion propia
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TA;*Y, 5+#50%2254+10+20+10
A 5«50+ 10 = 20

= 1694 cm

# §3 wl]a

I,=%(I+(d?+A))= 5012

I. = 16788.62 cm®

b= h? 50 = h®
I = = 16788.62 =
12 12

h,q = 1591 ecm
Peso de la losa de compresion:
W =1*1%*0.05*2500 = 125 Kg / m?

Peso de los nervios:

Wn =(2*0.10 *0.20 * 1 + 2 *0.8 * 0.10 * 0.20) * 2500 = 180 Kg / m?

Peso propio de la losa:

W, =305 Kg/ m?
Carga muerta:

CM =400 Kg/ m?
Sobre carga de uso:

SC=500 Kg / m?
Carga de disefio a considerar:

g=16*G+16*Q
q = 1.6 * (305 + 400) + 1.6 * 500

q=1928 Kg/m?

+ (50 5) # 5.567 +T + 10 20 * 3.062
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Mdédulo de elasticidad del hormigén:
E =3.1*10°Kg/cm?

Disefio a flexion:

Se verifica segln los casos que nos presentan las tablas de coeficientes para losas
reticulares. Ver ANEXO-1

Losa Formmla Coef Lx/Ly
100 [ 090 | 080 | 070 | 0.60 | 0.50

A=00001 g5 L (EX |5 65| 297 321 339 45| 339
M, =000l qm, L7 |m. T1E| TeO| B50( BEE| @02 GSER
M. =000 gm, L |m. 354 401 430 484 473 462
M, = 0.0001 q-.m\,_ LY |m. AT| sBS| 348 548 532 320
M, =00001 gm.. L7 |m, 5| 220 205 185 1467 177

Tabla: 4.2: Coeficientes para disefio de losas reticulares

Fuente: Fuente: “DISENO DE LOSAS DE HORMIGON ARMADO” Escuela del
Ejercito-Ecuador apartado 9.5 tabla 9.7

Con:

Lx = 4.45 m lado de menor longitud
Ly =6.70 m lado de mayor longitud

La relacion:

Lx 445
Ly 6.70

De la tabla anterior se obtiene los siguientes datos:

0=339

my- = 888
my+ = 464
Mx- = 548

183



Mx+ = 185
Con los que se obtiene los resultados siguientes:

Lx* 4.45*%
= 0.0001 = 1928 = 339 = = 0.002m

A=0.0001g* &+
77 e 31x10° = 0.1591°

M, =00001#q#*m,_=* Li, = 0.0001 = 1928 = 888 * 4.45% = 3390.31 Kgm/m

M

o+ = 0.0001=q =m,, =L%= 000011928 = 464 = 4.45° = 1771.52 Kgm/m

M, =0.0001%q*m,__*L2 =0.0001*1928 = 548 * 4.45% = 2092.22 Kgm/m

r—

M_, =0.0001%q+*m,, L% =00001+1928* 185 * 445> = 706.32Kgm/m

Figura: 4.18: Interpretacion grafica de los momentos Mx

Fuente: “HORMIGON ARMADO” M.Sc. Escuela politécnica del ejército. Ecuador.

2008

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

Calculo de las relaciones geométricas:
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Armadura longitudinal

hf

—=0.2;—=15;

h

Figura: 4.19: Viga en T analizada

Fuente: Elaboracion propia

I 21
——— = 2.5 con los valores de las relaciones
bw b — bw
he_bll
b—-b,
£ 2
& —_— h_b‘
h b
01234651010
Cabeza-:!e
compresion
o orden o|0,19|0,28 |0,57 [0,71 | 0,82 [0,96 |0,99 | 1,00
a flexion
10 |0]0,19|0,38|0,57|0,72|0,69|0,96 |1,00]1,00
50 |o|o,19|0,39|0,58 |0,73|0,89 0,98 [1,00 (1,00
0,10 |100|o|0'21|042|0's0|0;75|0,89 (0,96 1,00 [1,00
150 |0|0,24 |0,45 |0,62 (0,75 0,90 | 0,95 | 1,00 | 1,00
2000|027 |0,458 084|077 0,90 0,98 [1,00{ 1,00
10 |0[0,19]0,39]0,58|0,72|0,69 0,97 |1,00]1,00
50 |o|0.23 (0,44 |02 074|090 0,97 [1,00( 1,00
0,15 |100|0|0,31|053 0,68 (0,75 (0,91|0,97(1,00]1,00
150 |0 0,37 |0,61|0,74 0,83 0,92 | 0,97 | 1,00 | 1,00
2000|041 066 |0,80 | 0,67 | 0.93 | 0,95 1,00 [1.00
10 |0(0,21]0,42|0,61|0.74|0.90 (0,57 |1,00|1,00
50 |o|o,30|0,54 0,71 082|092 |0,97 [1,00( 1,00
0,20 |100|0|0,41|066|0.80|0,87 0,94 |0,98(1,00]1,00
1500|044 |0,71 |0,88 |0,91|0,96 | 0,98 | 1,00 1,00
200 |0|045|0,74 |0,89 093|097 (0,99 1,00]1,00
10 0|D.28|0,50 (0,65 (0,77 |0.81]0.97 |1.00]1.00
50 |o|042|0569 |0,83 0,88 0,93 0,97 [1.00 1,00
0,30 |100|0|0,45|0,74 0,90 |0,94 (0,98 0,98 |1,00]1,00
150 |0|0.46 |0,78 |0,92 |0,95|0,97 |0,99 | 1,00 1,00
2000|047 |077|0,92|096 | 0,98 | 0,99 [1,00]1.00

Figura: 4.20: Viga en T multiples continuas

Fuente: “HORMIGON ARMADO” Norma boliviana CBH-87

K=0.50
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—_

be =k*(b-bw) + bw=30 cm

be =2*b1+bw= 50 cm — be < menor valor

b1 < 8hf— b1 =40cm se adopta un be =30cm

—_

se debe comprobar

bw>1/8 * (h-hf) 10> 2.50k! 1<12*b 50 <600 ok!
Momento resistente de la losa:

Mo = 0.85*fcs*be*he*(d-0.5*hy)

Mo=4117.91 kg*m

Momento de disefio:

Md = My+ = 706.32 Kg*m/m

Verificacion Md < Mo

706.32 kg*m/m < 4117.91 kg*m/m

Armadura necesaria;

};r - :.:': N - e = Z -
"Jl 0,425%b, *d* *F_4

)

Y=0.77cm
AS: 085* be * y * fcd/fyd
As = 0.90 cm? para el momento de disefio

De manera similar para:

M 339031 Kgm/m — As=4.7cm?

y—

M,, =1771.52Kgm/m — As=232cm’

M__ =209222Kgm/m — As=2.77 cm?
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M_, = 706.32Kgm/m  — As=0.90 cm?

1812 L=720+1212 L=475

o e e e e e e B e s e e 4 |

1€112 L=720+1@'10 L=480

1312 L=720+1212 L=475

Figura: 4.21: Armadura Longitudinal inferior y superior

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Figura: 4.22: Armadura Transversal inferior y superior

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
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Momentos que actlan en el Area solicitada VARIACION
pafio de la losa reticular | Manualmente CYPECAD2016
M y- 4.7 cm? 4.021 cm?
My+ 2.32 cm? 1.01 cm?
20.00 %
Mx- 2.77 cm? 2.26 cm?
Mx+ 0.90 cm? 1.57 cm?
Tabla: 4.3: comparacién de armaduras necesarias
Fuente: Elaboracion propia
4.5.2. Disefio a cortante en la seccion critica. —
6.70
x\\ ,”/ i
T | z
/”f. WII'
LONGITUD DE CARGA % . -~ 1.00 \\‘\_\
MG ] CRITICA li - | '\ l -

Datos:

q=1928 Kg/m?
L=6.70m
bviga=0.25m
bw=0.10m

fcd = 169.986 Kg / cm?

Figura: 4.23: Seccion de la cortante

Fuente: Elaboracion propia

Carga de disefio

Longitud de la losa inter eje
Base de la viga

Ancho de nervios

Resistencia de disefio para el hormigén

“——— SECCION DE DISERNO
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fyd = 3722.9357 Kg /cm?  Resistencia de disefio para el acero

b, 25
I= %+d=?+21.5 = 34 cm

670
Iv = T—34 =3.01m

Fuerzas cortantes que actdan sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante
Vd=q*Iv*1lm
Vd = 5803.28 Kg para 2 nervios
Vd =2901.64 Kg para 1 nervio
Resistencia cortante convencional del hormigon:
Fvd = 0.5 * (fcd)®® = 6.52 kg / cm?
Por lo tanto:
Vceu =fvd * bw * d = 2934 Kg
Donde:
Vii2<Vcu  Cumple
2901.64 <2934 cumple
El cortante de disefio es menor que el cortante que resiste la seccion por lo que la pieza

no necesita armadura de corte.

4.5.3. Armadura de reparto por retraccion de fraguado y cambios de temperatura.

Datos:
D seccisn = 100 cm Ancho analizado
N loseta = 5 €M Altura carpeta de compresion

fcd = 169.986 Kg / cm? Resistencia de disefio al hormigon

fyd = 3722.9357 Kg/cm?  Resistencia de disefio al acero
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Espaciamiento S méximo entre refuerzos de armadura de reparto segin la normativa
boliviana CBH-87 pag.195. Se colocard una armadura de reparto constituida por barras

separadas como maximo 30 c¢cm y cuya area As es cm? / m, cumplird la condicion

siguiente:
4 Lo 200
S:‘apm'ro - ) fS'E'I - f.’S‘ﬂT
Smax =30cm
h=5cm Altura de losa de compresion
fsd = fyk Resistencia de calculo del acero en Mpa
200
As

. .. = 50 =% =
reparte 43478 ~ 434.78

As =057 = 0.46 em*/m

raparto

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

politécnica del ejército, Ecuador 2008)
S =5 * higseta = 5*5 = 25 cm
Constructivamente, el espaciamiento adoptado es:
S=25cm < 30 cm
Con lo que la armadura asumida es:
As=4g6¢c/25cm=1.13cm?/m
Verificacion:

As=113cm?/m > 0.56cm?/m Cumple
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25 nm- malla 25 cm x 25 cm x 4 mm
25cﬁr :

i — T . T T 5
25'.':“'! - e e
b By et S .
T 3 R e 20
25 cm b R e
h R e ey S e
o " b e, i by

25252525 10, 40 10, 40 10,

Figura: 4.24: Armadura de reparto
Fuente: Elaboracion propia

4.5.4. Comprobacion de flechas de forjados reticulares. —

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

losa reticular de cubierta.

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

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

! 670
Aadm = — =

=——=134 rm
500 500

Deflexion méxima real de la losa:

Areal = 1.01
Verificacion:

Aadm = 134 cm = Areal = 1.01cm Cumple
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4.5.5. Abacos. —

De acuerdo a lo establecido en la norma CBH-87(apartado 9.4.5.4) en el que afirma la
existencia de abacos es opcional en las placas macizas y obligatorias en las aligeradas,

por este motivo se decidira bajo la siguiente condicion:

M, = M, Necesita dbaco

M = M, . No necesita dbaco

3 3
Xiim = gf d = gf-' 21.5=8.06 cm

Vim — 08*x,;,, =08*=8.06=645cm

F!im
Mym =085+ 0= fed *b *y,, * (d — 2 )

M, =0.85%0.9*250*20*6.45 % (21.5 — E'ZE)
M, = 4508.67 kgm/m
M, = 339031 Kgm/m — As=47cm’
M__ =209222Kgm/m — As=2.77cm?
3390.31Kgm/m < 4508.67Kgm/m No necesita abaco
2092.22 Kgm/m < 4508.67Kgm/m No necesita dbaco

4.5.6. Verificacion a punzonamiento. —

Se analizara la seccion correspondiente a la columna 39, que consta de un soporte

interior

Si cumple la condicién
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* Fgd
_B*Fsd _

T
C o = T
pyxd '

T

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

Donde:

Tsa = Tension nominal en el perimetro critico.

Fsa = Esfuerzo por punzonamiento de célculo (Normal)

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

w = Perimetro critico

d = Canto util medio de la losa

Tra = Tensién méaxima resistente en el perimetro critico

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

el valor:
—

200\ ,—
T,q =012%| 14 |— |= {100+« fck
\

Donde:

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

a=35cm

a=b=35cm
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d=215cm

Fsd = 31956.25 Kg (Cargas de la losa que concurren a la columna)

B=1.15

=
h':"‘x. |
H_ - |

|

-

e |
|

EnAninint

A 2d e g e 2} +_zd_|-_un_|-_zd 4 }—2d—F- 00—

_;_
3N
1 _rg‘_
i
gl

——— —— S
-~ T - T ~

T o H"-., Y ., P
2d g _ ! h ! =
_J'_ { | f + 1 f L

I ! P [ | %
ay 7 | ZA e L E b
T / ' S B S ——

1

Y, - 2d—d— u,—*—

Figura: 4.25: Perimetro critico en losas
Fuente: “JIMENEZ MONTOYA — HORMIGON ARMADQ” Ed. 14° apartado 22.13
Soportes interiores  ul = 4mnd + 2(a, + by )
Soportes de borde  ul = 3mwd + ay, + 2b,
Soportes de esquina ul =md + a, + b,

Perimetro critico soportes interiores:

pl = 4m215 + 2(350 + 350) = 4101.8 mm

Cuantias en direccion Xy Y:

1= As1 =< 0.02
Pr=psa ™"
308 =1.51
o= " — 00070
10=%=21.5
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308 = 1.51
py = ——————— = 0.0070
10+ 21.5

p = /px*py =10.007 = 0.007 = 0.007
Fck = 25 N / mm?
Reemplazando en las ecuaciones:
—

200\ , —
T, =0.12=%| 1+ e * /100 #p = fck
N

200 .
T,; =0.12%| 1+ [— |* V100=* 0.007 =25
4215

T,., = 0.61 -
rd e

_B*Fsd

T
d )
' iy = d

_ L.15+=31956.25

T..
rd 4101.8 = 215

N
1, =0.042——
Tmm-=

Finalmente se hace la comparacion:

T, = 0.61 = 1., = 0.042 Cumple

No requiere armadura por punzonamiento
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5.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES. -

5.1.Conclusiones. — Realizado el disefio estructural se llega a las siguientes conclusiones

Como se indica en los objetivos planteados se llegd a cumplir de manera satisfactoria
la realizacion del disefio estructural de la UNIDAD EDUCATIVA TOLOMOSA
GRANDE NIVEL SECUNDARIO para asi dar solucion al problema identificado.
Del estudio topografico realizado con el equipo Estacion Total se pudo concluir que
el terreno de emplazamiento se puede considerar plano con muy pocas variaciones
de desnivel.
Se determind la capacidad portante del suelo 1.75 Kg/cm? reduciendo un 10% como
medida de seguridad dando como resultado 1.575 Kg/cm? y en base a su resistencia
se determino el tipo de fundacién méas adecuada para la ejecucion del proyecto
(zapata rigida tronco piramidal). A su vez se verifico la resistencia mediante los
métodos de Terzaghui y Meyerhof.
Para el disefio de la estructura de sustentacion porticada se utilizd el paquete
computacional CYPECAD 2016. Donde se verifico la cuantia de los elementos méas
solicitados en forma manual, de donde se concluy6 que los resultados que obtuvimos
cumplen satisfactoriamente, bajo la norma boliviana de hormigon armado CBH-87.
Las armaduras obtenidas del calculo manual en los elementos mas solicitados varian
en un porcentaje no muy considerable al del programa estructural CYPECAD 2016.
La resistencia de disefio para todos los elementos estructurales de hormigdn armado
fue de 250 kg/cm?, ya que este valor puede ser alcanzado con un buen control en
obra segun las especificaciones.
Para todos facilitar la construccion se adoptaron las mayores secciones,
uniformizando por diferentes tipos de acuerdo a su solicitacion.
Se elabord los planos estructurales dando como resultado secciones y armaduras
aceptables.
El entrepiso del auditorio de la unidad educativa Tolomosa Grande nivel Secundario,
estd compuesto por losas reticulares cumpliendo con la normativa boliviana del
hormigén armado CBH-87 y también tomando algunos parametros de los Forjados
Reticulares de Florentino Regalado Tesoro y la ACI.
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Se tiene un area construida de 3585,06 m2, y un costo total del proyecto de Bs.
5.618.293,19 (Cuatro Millon(es) Setecientos Cincuenta y Seis Mil Ochocientos
Cincuenta y Cuatro con 10/100 bolivianos). Con un plan de obra de tiempo estimado

de 544 dias calendario.

5.2. Recomendaciones

La determinacion de las cargas accidentales debe ser realizada de manera minuciosa
ya que son muy importantes para el calculo estructural.
La introduccién correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es
muy importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para analizar
y comprender lo que pide el paquete computarizado.
Para lograr la resistencia del hormigon requerida en disefio se recomienda hormigonar
con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia y ademas se ahorra
tiempo y dinero. Utilizar agregados de buena calidad y tamarios indicados en las
especificaciones técnicas.
En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalles y
especificaciones técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.
Para el armado de la losa reticular se recomienda contar con personal con experiencia
dado que esto sera de ayuda en su puesta en obra y seguir con las normativas
correspondientes de disefio y seguridad vigentes, optimizando asi su tiempo de
ejecucion como se haya propuesto.
Para las juntas de dilatacion se recomienda dejarla libre sin colocar plastoformo
debido a que también tiene un médulo de deformacion por lo tanto puede ocasionar
rajaduras en la obra fina del establecimiento.
Se recomienda cumplir con todos los puntos estipulados en la norma y
especificaciones técnicas para la construccion, garantizando asi la calidad y seguridad
del edificio.
Al realizar el disefio de las estructuras de hormigon armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas. Se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigén Armado, para evitar la posible
oxidacién de la armadura que pueda disminuir considerablemente su resistencia.
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