1. INTRODUCCION

En la comunidad de Canasmoro, Municipio de San Lorenzo, Provincia Méndez del
Departamento de Tarija. Segun el Instituto Nacional de Estadistica (INE), en los datos
oficiales del CENSO 2012, la poblacion de Canasmoro presenta una poblacién de 1.156 de
personas, de tal manera que hasta la fecha actual surge un crecimiento poblacional, como

también el crecimiento estudiantil en la normal de Canasmoro.

El crecimiento estudiantil en la Normal de Canasmoro, en los Gltimos afos conlleva a la

necesidad de ampliar y/o construir nuevas estructuras.

Como consecuencia de esto se hace indispensable la construccién de nuevos ambientes
como: Aulas, bibliotecas, laboratorios, campos deportivos, que permitan a los estudiantes

una mejor preparacion académica a nivel de Licenciatura.

Actualmente, la Escuela Superior de Formacion de Maestros de la comunidad de Canasmoro
no cuenta con una infraestructura de una biblioteca de primer nivel adecuada, en el que cuente

con espacio para todos los estudiantes.

Por lo tanto, surge la necesidad para desarrollar este proyecto, para el disefio estructural de
una biblioteca para los estudiantes de la Escuela Superior de Formacién de Maestros para
brindar una buena atencion a todas las personas con problemas de fuentes de aprendizajes.

El proyecto se encuentra en la etapa de pre inversion, en cuanto el desarrollo de este proyecto
por parte del Gobierno Auténomo Departamental de Tarija, el cual implementa el desarrollo
de un disefio arquitectonico de la biblioteca para la escuela Superior de Formacion de
Maestros, por el cual el disefio arquitectdnico fue proporcionado por el Ing. Radl Eduardo
Diaz Laguna Asesor Técnico de Obras Publicas. De tal manera que, el estudio de suelos y

topografia seran realizados por fuente propia.

La Construccion de una nueva infraestructura de la biblioteca cuenta de dos plantas en sus
distintas areas como: Area de planta baja con una superficie de 254.16 m2 donde tenemos la
sala de recepcidn; sala de lectura; una pequefia sala de estar; sala de internet; bafios para

hombres y mujeres; area de la primera planta cuenta con una superficie de 254.88 m2 en el



cual tenemos sala de videoteca; sala de internet; oficina de equipo técnico; una pequefa sala
de estar; sala de proyeccion; cabina de proyeccion y una sala de jovenes. Haciendo una
superficie total de 509.04 m2.

1.1. El Problema
1.1.1. Planteamiento

La educacion es un derecho fundamental de todos los seres humanos, porque les permite
tener oportunidades para obtener una mejor calidad de vida en el aspecto social, econémico

y cultural.

La escuela superior de formacion de maestros en la comunidad de Canasmoro, carece de una

infraestructura de una Biblioteca adecuada para los estudiantes.

El proyecto se encuentra en etapa de pre inversion de tal manera que el problema es la falta
del calculo estructural para la construccion de la infraestructura en dicha institucion, el cual
sera desarrollado a lo largo de este trabajo, basado en conocimientos sélidos de cémo
estructurar, disefiar y evaluar los diferentes elementos estructurales que intervienen en este
tipo de estructuras, para realizar un calculo objetivo y de esta manera obtener un disefio
eficiente, de alta calidad, y a la vez nos permita reducir los costos de construccion de la
estructura al contar con un calculo que cumpla con los parametros establecidos segun

normativa vigente regulada dentro de nuestro pais y no llegue a ser sobredimensionado.

CUADRO 1.1 Reporte de Estudiantes de la Juan Misael Saracho
Colegio de Maestros

Gestion: 2017
: Femenino Masculino Total
Estudiantes
206 216 429
Gestion: 2018
Estudiantes Femenino Masculino Total
174 177 351




Gestion: 2019
Estudiantes Femenino Masculino Total
196 236 432

Gestion: 2020
. Femenino Masculino Total

Estudiantes

204 221 425

Gestion: 2021
Estudiantes Femenino Masculino Total
215 253 468

Fuente: Escuela Superior de Formacion de Maestros "Juan Misael Saracho"

El proyecto beneficiara de manera directa a la comunidad estudiantil, ya que con esta
estructura se mejorara la calidad de aprendizaje del estudiante en la escuela superior de
formacion de maestros en la comunidad de Canasmoro, Municipio de San Lorenzo, Provincia

Méndez del Departamento de Tarija.
1.1.2. Formulacion (Idealizacion del Planteo Estructural Opcional)

Se realizara el disefio estructural de la infraestructura “DE LA BIBLIOTECA EN LA
ESCUELA SUPERIOR DE FORMACION DE MAESTROS EN LA COMUNIDAD DE
CANASMORO DEL DEPARTAMENTO DE TARIJA” con los planos arquitectonicos
facilitados por el Gobierno Auténomo Departamental de Tarija, logrando el disefio total del
calculo estructural, tomando en cuenta que los elementos de la estructura estén correctamente
disefiados de tal manera que la estructura sea estable para brindar seguridad, comodidad y
confort para los estudiantes. También se confeccionara los planos estructurales, porticos
(vigas y columnas), cubierta con cerchas metélicas y zapatas de fundacion para su correcta
construccion, utilizando como base en el calculo la Norma Boliviana CBH-87 (Codigo

Boliviano del Hormigon Armado).

Y por Gltimo se determinard el presupuesto econdmico de la estructura (obra gruesa),

necesario para la materializacion del proyecto y con su respectivo cronograma de actividades.



1.1.2.1. Determinacion de alternativas de forma general.

La forma general para una estructura se selecciona entre varias alternativas posibles.
1.1.2.2. Alternativa N° 1.

1.1.2.2.1. Cubierta y Entrepisos:

Losa alivianada de H°A°.- El costo incluyendo el plastoformo es de 381.40 Bs. EI metro

cuadrado (Fuente: Revista Presupuesto y Construccion).

Losa Alivianada con Vigueta Pretensada. - El costo de una losa de este tipo es de
aproximadamente 261.16 Bs. El metro cuadrado (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion).

Las ventajas de este tipo de forjados son similares a los de las losas bidireccionales macizas;
no obstante, a igualdad de canto, cargas de luces, estas losas tienen una mayor resistencia al
punzonamiento y las deformaciones generadas son menores. Las desventajas es que las luces
a cubrir tienen que ser relativamente inferiores a las proyectadas en estructuras
independientes de hormigon armado y siempre vamos a requerir de un punto de apoyo que
puede ser un muro portante o bien vigas o columnas. Asi mismo se pueden cubrir luces de

hasta 6 metros, obviamente hay que tener en cuenta cual seré la carga que soportaré.
1.1.2.2.2. Estructura de Sustentacion.
Pdrticos de H°A° conformado por vigas y columnas:

Columna de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a compresion. EL costo de una esta
aproximadamente en 3388.46 Bs. El metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion)

Vigas de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a flexién. El costo de una
aproximadamente es 3309.37 Bs. ElI metro cuabico. (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccién)



Las ventajas son que es un material con aceptacion universal, por la disponibilidad de los
materiales que lo componen. Tiene una adaptabilidad de conseguir diversas formas
arquitectdnicas, posee alto grado de durabilidad, posee alta resistencia al fuego. (Resistencia
de 1 a 3 horas). Tiene la factibilidad de lograr diafragmas de rigidez horizontal. (Rigidez:
Capacidad que tiene una estructura para oponerse a la deformacion de una fuerza o sistemas
de fuerzas) Capacidad resistente a los esfuerzos de compresion, flexion, corte y traccion. La
ventaja que tiene el concreto es que requiere de muy poco mantenimiento, tiene una mayor
rigidez. Las desventajas tienen poca resistencia a la traccion, aproximadamente la décima
parte de su resistencia a la compresion. Aunque el acero se coloca de modo que absorba estos
esfuerzos, la formacion de grietas es inevitable. EI concreto requiere mayores secciones y
por ende el peso propio es una carga muy importante en el disefio. Requiere de un permanente
control de calidad, pues esta se ve afectada por las operaciones de mezcla, colocacion,
curado, etc. Presenta deformaciones variables con el tiempo, bajo cargas sostenidas, las

deflexiones en los elementos se incrementan con el tiempo.
1.1.2.2.3. Fundaciones:

Zapatas Aisladas de H°A°.- Son elementos que transmiten las cargas al suelo son de seccion
pequefia comparada con los cimientos corridos. Su costo es aproximadamente de 2084.39

Bs. el metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y Construccion)

Las ventajas son empleadas para pilares aislados en terrenos de buena calidad, cuando la
excentricidad de la carga del pilar es pequefia 0 moderada. Esta Gltima condicion se cumple
mucho mejor en los pilares no perimetrales de un edificio. Las desventajas son que no son

recomendables utilizarlas cuando el nivel freatico es alto.



FIGURA 1.1 Alternativa de disefio 1.
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Fuente: Elaboracion Propia.
1.1.23. Alternativa N° 2:

1.1.2.3.1. Cubierta y entrepisos:

Losa Reticular. - Los esfuerzos de flexién y corte son relativamente bajos y repartidos en
grandes areas. El costo de una losa de este tipo es de aproximadamente 832.31 Bs. el metro
cuadrado. (Fuente: insumos Bolivia. Analisis de precios unitarios y presupuestos de la

construccion).

Las ventajas de este tipo de losa son: la versatilidad, bajo volumen de concreto, menor peso
propio, uniformidad en los acabados, aislacion de modulacion, disminuye efectos del sismo.
Las desventajas de este tipo de losa son: Relativa dificultad en el proceso constructivo, poca
capacidad para absorber esfuerzos de corte en los apoyos, poca capacidad para soportar

cargas concentradas es de alto costo y alto mantenimiento del encofrado.



1.1.2.3.2. Estructura de Sustentacion.
Pdrticos de H°A° conformado por vigas y columnas:

Columna de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a compresion. EL costo de una esta
aproximadamente en 3388.46 Bs. El metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccién)

Vigas de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a flexién. El costo de una
aproximadamente es 3309.37 Bs. El metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion)

Las ventajas son que es un material con aceptacion universal, por la disponibilidad de los
materiales que lo componen. Tiene una adaptabilidad de conseguir diversas formas
arquitectonicas, posee alto grado de durabilidad, posee alta resistencia al fuego. (Resistencia
de 1 a 3 horas). Tiene la factibilidad de lograr diafragmas de rigidez horizontal. (Rigidez:
Capacidad que tiene una estructura para oponerse a la deformacion de una fuerza o sistemas
de fuerzas) Capacidad resistente a los esfuerzos de compresion, flexion, corte y traccion. La
ventaja que tiene el concreto es que requiere de muy poco mantenimiento, tiene una mayor
rigidez. Las desventajas tienen poca resistencia a la traccion, aproximadamente la décima
parte de su resistencia a la compresion. Aunque el acero se coloca de modo que absorba estos
esfuerzos, la formacion de grietas es inevitable. EI concreto requiere mayores secciones y
por ende el peso propio es una carga muy importante en el disefio. Requiere de un permanente
control de calidad, pues esta se ve afectada por las operaciones de mezcla, colocacion,
curado, etc. Presenta deformaciones variables con el tiempo, bajo cargas sostenidas, las

deflexiones en los elementos se incrementan con el tiempo.
1.1.2.3.3. Fundaciones.

Zapatas Aisladas de H°A°.- Son elementos que transmiten las cargas al suelo son de seccion
pequefia comparada con los cimientos corridos. Su costo es aproximadamente de 2084.39

Bs. el metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y Construccion)



Las ventajas son empleadas para pilares aislados en terrenos de buena calidad, cuando la
excentricidad de la carga del pilar es pequefia 0 moderada. Esta Gltima condicion se cumple
mucho mejor en los pilares no perimetrales de un edificio. Las desventajas son que no son

recomendables utilizarlas cuando el nivel freatico es alto.

FIGURA 1.2 Alternativa de Disefio 2.
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Fuente: Elaboracion Propia.
1.1.2.4. Sistematizacion (Eleccion de la alternativa mas econdmica y funcional)
1.1.2.4.1. Alternativa seleccionada.

Bajo el estudio realizado se define que la alternativa de planteo estructural que sera
desarrollada en el proyecto es la Alternativa N° 1. Por las claras ventajas que ofrece de forma

estructural, respecto a la Alternativa N°2.



FIGURA 1.3 Alternativa de Disefio seleccionada.
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1.2.  UBICACION
1.2.1. Localizacion geografica

El proyecto del disefio de la biblioteca sera emplazado en el campus de la escuela superior
de formacién de maestros en la comunidad de Canasmoro, que se encuentra en el
departamento de Tarija provincia Méndez, actualmente esta ubicado sobre la Ruta Tomatas
pasando el cruce con Carachimayo, exactamente entre las coordenadas geogréaficas Latitud
21°21'24.0"S y Longitud 64°44'59.9"W.



FIGURA 1.4 Ubicacion Tarija — Bolivia

Fuente: Google maps

Pais: Bolivia
Departamento: Tarija
Provincia: Méndez
Municipio: Canasmoro

Se encuentra aproximadamente a 22.1 km de la ciudad de Tarija.
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El lugar donde se emplazara el disefio colinda al norte con el hospital Canasmoro a una
distancia de 2.1 Km, al sur con la carretera Carachimayo, al este con el rio Guadalquivir y al

oeste con la ruta Tomatas.

La comunidad de Canasmoro cuenta con los servicios basicos: agua potable, alcantarillado

sanitario, energia eléctrica, gas domiciliario.

El lugar de emplazamiento cuenta con una red de distribucién principal de agua potable

proporcionado por la empresa municipal de agua potable.

En cuanto a la energia eléctrica S.E.T.A.R (Servicios Eléctricos de Tarija) es la empresa
encargada de proporcionar este servicio, para ello se dispone de una red de distribucion de

alta tension, la electricidad llega a cada domicilio de la comunidad.

La comunidad de Canasmoro cuenta con el servicio de gas domiciliario, EMTAGAS es la

entidad encargada de proporcionarla llegando a cada domicilio de la zona.

1.3. OBJETIVOS
1.3.1. General

Realizar el disefio estructural para la construccion de la edificacion “BIBLIOTECA EN LA
ESCUELA SUPERIOR DE FORMACION DE MAESTROS EN LA COMUNIDAD DE
CANASMOROQO”, cumpliendo los lineamientos de disefio estructural de la Norma Boliviana
CBH-87 (Codigo Boliviano del Hormigon Armado), utilizando como software de ayuda
CYPECAD vy realizando la verificacion manualmente los elementos mas solicitados

seleccionados.
1.3.2. Especificos

e Realizar el estudio del suelo con el equipo SPT para encontrar la capacidad portante

del suelo (kg/cm2).

e Realizar el disefio estructural de losas, pérticos (vigas y columnas), cubierta con
cerchas metalicas y zapatas de fundacion; confeccionando los correspondientes

planos de detalles constructivos.
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o Establecer el presupuesto de la estructura obra gruesa, necesario para la
materializacion del proyecto de la biblioteca. (se exceptua obra fina y también los

servicios sanitarios, eléctricos, gas y agua).

e Plantear un plan de obra que permita establecer una ruta critica y un cronograma de
ejecucion de la obra gruesa del proyecto, junto con las especificaciones técnicas de

cada material a emplear.

1.4. JUSTIFICACION
1.4.1. Justificacién técnica

En base a la informacion preliminar del sitio y de los antecedentes del proyecto, se puede
afirmar que el lugar de emplazamiento no presenta dificultades que podrian inviabilizar el

proyecto, mas al contrario presenta las condiciones suficientes para su construccion.

Se usara el programa de CYPECAD para el disefio y célculo de estructuras de Hormigén
Armado, tomando en cuenta los planos arquitectonicos para el disefio estructural de la
biblioteca, dando su respectiva verificacion manual aplicando los conocimientos de la
ingenieria civil logrados en la carrera universitaria asimismo creando planillas auxiliares que

faciliten la realizacion de los célculos.

Se hara uso de normas vigentes debido a que el avance de la ciencia esta en continuo cambio,
se obtienen nuevos métodos de calculo, mas formulas empiricas y se realizan estudios mas
detallados de los materiales que intervienen en la construccidon proporcionandonos mayor
informacion sobre sus caracteristicas, lo cual nos permite realizar un calculo méas preciso y

exacto.
1.4.2. Justificacién social

Actualmente el crecimiento de la poblacién estudiantil crece con el paso del tiempo y es una
necesidad muy importante el poder brindar la seguridad de un buen disefio estructural, como
también una plena comodidad para los estudiantes en la Escuela Superior de Formacion de
Maestros Canasmoro, por el cual, el objetivo es menester la construccion de una biblioteca

acorde a su nivel académico, la implementacion de este proyecto aportara al mejoramiento
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de la prestacion de servicios académicos y administrativos que incidiran en la educacién de

cada uno de los estudiantes en la escuela superior como tal.
1.4.3. Justificacion econdmica

De acuerdo a toda la informacion recolectado con relacion al proyecto “Disefio Estructural
de biblioteca Escuela Superior de Formacion de Maestros Canasmoro -Tarija”, se consta que
la parte econdmica para su ejecucion sera cubierta por el gobierno del departamento de Tarija
de tal manera que la necesidad de llevar a cabo la ejecucion del proyecto en referencia, toda

vez que La Normal de Canasmoro no cuenta con una biblioteca acorde a su nivel académico.
1.4.4. Justificacion ambiental

El presente proyecto, con las caracteristicas y dimensiones establecidas, no provoca
alteraciones negativas graves o irreversibles medio ambientales como faunay flora en la zona
de emplazamiento, puesto que el lugar es plano y con poca pendiente porque se encuentra
dentro del campus de la escuela superior de maestro. El proyecto dirige su atencién hacia el
desarrollo y con el objeto de mejorar su situacién actual. Cabe hacer notar, en la etapa de
construccion del proyecto y el tiempo que dure la misma, se debe cumplir con todas las

medidas ambientales de acuerdo con normas establecidas para construccion.

1.5. ALCANCE DEL PROYECTO

El proyecto contempla el “Disefo Estructural de Biblioteca Escuela Superior de Formacion
de Maestros Canasmoro -Tarija”, realizando un analisis de suelos, y de este determinar la
resistencia admisible del terreno de fundaciéon y examinar su configuracion topografica
obtenidos por fuente propia, el plano arquitectonico fue proporcionado por el Gobierno
Autonomo Departamental de Tarija, y a base a estos documentos se elabora el planteamiento
estructural y se realiza el disefio de todos los elementos pertenecientes a la estructura como

ser, fundaciones, columnas, vigas, losas, escalera, etc.

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

ejecucion fisica del proyecto.
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2. MARCO TEORICO
2.1. PLANOS ARQUITECTONICOS

El disefio arquitectonico tiene como objetivo, satisfacer las demandas por espacios que sean
acorde a la funcionalidad para la cual es disefiada, tanto estética como tecnolégica; ademas
presenta soluciones técnicas, constructivas para los proyectos. Sin embargo, el disefio

arquitectonico influye en el planteo estructural.

Los planos arquitectonicos aprobados, fueron proporcionados por el Gobierno Auténomo
Departamental de Tarija.

2.2. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

La topografia es uno de los estudios mas importantes dentro del disefio de las estructuras.
Para este disefio estructural se pretende realizar el levantamiento topogréafico de toda la zona.
Mediante la topografia se puede realizar el estudio de la superficie en donde se construira la
edificacion. El estudio topografico comprende el levantamiento del terreno natural por medio
de la creacion de una nube de puntos; la cantidad de puntos y el seccionado se haran de
acuerdo a las condiciones y detalles correspondientes al terreno. En el caso de ser un terreno

relativamente plano requerird menos cantidad de puntos.

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 topogréafico 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 calculo, esto debido a que la toma y registro de los datos

topograficos es de forma digital.
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2.3. ESTUDIO DE SUELOS

Con el estudio de suelos se determina la capacidad portante del terreno. Esto se realizara
mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo SPT (Prueba de penetracion
estandar).

El dato fundamental para proceder al céalculo de un sistema de fundacion es la tension
admisible del terreno expresada en unidades de (MPa) y la determinacién de la profundidad

de cimentacion.
Resumiendo, los pasos de un estudio convencional son:

Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos 0 pozos

cuya profundidad y cantidad dependeréa 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 Analisis de los resultados segun los ensayos realizados ‘in situ’ y de laboratorio.

e Elaboracion del informe final con resultados, graficos y tensiones calculadas.
2.3.1. Prueba de penetracion estandar — SPT

Ensayos “in situ” o ensayo de Penetracion Estandar o SPT es una prueba de penetracion
dindmica empleada para ensayar terrenos en los que se quiere realizar un reconocimiento
geotécnico. Constituye el ensayo o prueba mas utilizada en la realizacion de sondeos y se
realiza en el fondo de la perforacién. Consiste en medir el nUmero de golpes necesarios para
que se introduzca a una determinada profundidad una cuchara (cindrica hueca) muy robusta
(didmetro inferior 50mm e interior 35mm lo que se supone una relacion de areas superior a
100), que permite tomar una muestra, naturalmente alterada en su interior. El peso de la masa
estd normalizado, asi como la altura de caida libre siendo de 63.5kg y 76.2 cm

respectivamente.
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FIGURA 2.1 Ensayo de Penetracion
Estdndar —SPT.

63.5 Kg

“Maza

Guia

Cabezal de golpeo
varillaje

S
Bt

e Sondeo
..'é Previo

Fuente: https://geologiaweb.com/ingenieria-geologica/ensayo-spt/

Este ensayo SPT es de uso extendido muy util en la caracterizacion de suelos granulares
(arenas o gravas arenosas). Donde es dificil obtener muestras inalteradas para los ensayos de

laboratorio.

Preparacion del ensayo. - Este ensayo contempla dos etapas bien definidas trabajo de campo

y laboratorio.

e Trabajo de campo. -Se refiere a utilizar solamente el equipo SPT, en esta tapa se desea

saber el nUmero de golpes que se requiere para que la prueba de penetracion de
incruste 30 cm en el suelo por efecto de los golpes que se dan con el martillo de 63.5
kg a una altura de 76.2cm se debe realizar un muestreo de material cuidando de no
perder la humedad natural del suelo.

e Trabajo de laboratorio. — El suelo muestreado en la etapa de campo se debe procesar

en el laboratorio, mediante los ensayos de clasificacion esto implica que se debe
realizar granulometria y limites de Atterberg y clasificarlo por el sistema unificado

de clasificacion de suelos.

e Equipo necesario. — El equipo necesario es el siguiente:
Martillo y soporte: martillo de 63.5 kg (140 libras), con caida libre de 76.2 cm (30”).
Base de equipo: tripode de acero con dispositivos para suspension, vastago de
Penetracion.

Mostrador: diametro exterior de 2”.
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Procedimiento general. - Es prudente definir una metodologia segin corresponda al caso

gue se presenta:

Se observa la extension a nivel de fundacion y la zona donde esta emplazado el
tripode, este lugar debe de ofrecer las garantias de que las patas del tripode no tengan
deslizamiento, se instala el tripode de manera estable ademéas de la polea con la
respectiva cuerda.

Se conecta el cono al tubo de manera que las mismas se encuentren bien seguros,
luego deben ensamblarse al cuerpo de martillo ajustar con llaves de fuerza disefiadas
para tal efecto.

De la parte superior del cuerpo o mecanismo del martillo ajustar con doble nudo la
cuerda verificando siempre que la misma no pueda desatarse con cualquier esfuerzo
que se aplique al jalar.

Se ubica todo el ensamblado (cono tubo y mecanismo de martillo), de manera vertical
y en reposo para ello deben estar sujetado del otro lado de la cuerda por lo menos
cinco personas.

Se desinstala el seguro del ademe sujetador del martillo, para que el mismo cuando
alcance los 76.2cm pueda activarse y dejar caer libremente el martillo, hasta su base.
El efecto del golpe sera trasmitiendo por el tubo partido y empujando el cono hacia
el suelo este proceso se repite contando el numero de golpes hasta que el tubo alcance
los 30cm de penetracion en el suelo muchas veces el suelo se encuentra en estado
demasiado seco, por lo que en el martillo aperece en efecto de rebote, situacion en
que se soluciona cambiando la profundidad de penetracion, en este caso se debe
obtener 45cm.

Cuando la penetracion a los 45cm se tiene que descontar el nimero de golpes que se
requieran para profundizar los primeros 15cm.

Cuando se utiliza el cono de punta diamantada obviamente el equipo no puede hacer
un muestreo propio en este caso se debe realizar muestreo extrayendo el suelo
alrededor del tubo, tarando de que no pierda humedad y luego trasladarlo hacia el
laboratorio de suelos.

El suelo muestreado debe ser trasladado al laboratorio de suelos para su respectiva

clasificacion por el sistema unificado.
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e Con los datos obtenidos en el laboratorio en lo que se refiere a la clasificacion del
suelo y el nimero de golpes obtenido en el ensayo de SPT se ingresan a los abacos
correspondientes para obtener los valores de cargas admisibles maximos probables

en (kg/cm2).

2.3.2. Incremento del esfuerzo vertical en una masa de suelo por la carga de

cimentacion.

En 1885, Boussinesq desarrolld las relaciones matematicas para la determinacion del
esfuerzo normal y de corte en un punto cualquiera dentro de medios homogéneos, elasticos
e isotrépicos debido a una carga puntual concentrada localizada en la superficie como
muestre en la figura 2.2. De acuerdo con su analisis, el incremento del esfuerzo vertical (Ap)

en el punto A (figura 2.2) causado por la carga puntual de magnitud P es:
3P

T 2

2mz? [1 + [E] ]

FIGURA 2.2 Esfuerzo vertical en un punto A causado por una carga puntual sobre la
superficie.

Ap= 5/2

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

Donde: r=r?+y?
X,Y,Z = coordenadas del punto A

Note que la ecuacion de AP, no es una funcion de la relacion de pison del suelo
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Esfuerzo debajo de un area rectangular. - El procedimiento de integracion de la ecuacion
de Boussinesq también permite la evaluacion del esfuerzo vertical cualquiera punto A debajo
de una esquina de una superficie flexible rectangular cargada. Los ingenieros en
cimentaciones usan a menudo un método aproximado para determinar el incremento de
esfuerzo con la profundidad causado por la construccidon de una cimentacion denominado
método 2.1 (figura 2.3). de acuerdo con este, el incremento del esfuerzo a la profundidad z

€es:

FIGURA 2.3 Método para encontrar el incremento de esfuerzo debajo de una
cimentacion.

Cimentacién B X L

2 vertical a
1 horizontal

2 vertical a
1 horizontal

| ==
™~ B+z |

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

_ qo *B *L
~ (B+2)(L +2)

Ap

Donde.
Ap = incremento del esfuerzo.

Jo = carga sobre el terreno.

B = L = dimensiones de la zapata.

z = profundidad a la que se desea determinar el incremento del esfuerzo.

Note que la ecuacion se basa en la hipotesis de que el esfuerzo se difunde después de la

cimentacion a lo largo de lineas con una pendiente de 2 vertical a 1 horizontal.
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2.4. DISENO ESTRUCTURAL

El disefio es un proceso creativo mediante el cual se definen las caracteristicas de un sistema
(conjunto de elementos que se combinan en forma ordenada para cumplir con determinada

funcién) de manera que cumpla en forma éptima con sus objetivos.

El disefio estructural consiste en todas aquellas actividades que se desarrollan para determinar
la forma, dimensiones globales y caracteristicas detalladas de un sistema estructural, es decir,
de aquella parte de una construccién cuya funcion es resistir las fuerzas o acciones a las que

va a estar sometido sin que se produzcan fallas o mal comportamiento.

Para entender un poco el proceso de disefio estructural, resulta util considerar dividirlo en

tres aspectos fundamentales: la estructuracion, el analisis y el dimensionamiento.
2.4.1. Estructuracion

En esta etapa se define el tamafio y la forma del edificio; la naturaleza, tamafio y ubicacion
de todos los elementos estructurales; asi como la naturaleza, tamafio y ubicacion de los
elementos no estructurales que puedan influir en el comportamiento de la estructura. Esto
comprende la definicién de la geometria general de la estructura (tanto en planta como
elevacion), se establecen los materiales a emplear (hormigén armado, mamposteria, acero,
etc.), se determinan los sistemas estructurales resistentes tanto a cargas gravitacionales como
sismicas; se establecen los claros de las vigas, tableros de losas y las alturas libres de
entrepisos, se proponen secciones y dimensiones tentativas de los elementos estructurales, se
conceptualizan las uniones entre ellos, se definen los elementos no estructurales y su sistema

de fijacion a la estructura.

Es ésta la parte fundamental del proceso, ya que de la correcta eleccion del sistema o esquema
estructural depende méas que de ningln otro aspecto la obtencién de resultados satisfactorios
en los procesos subsecuentes del disefio. La correcta eleccion del sistema o configuracion
estructural mas adecuada a las caracteristicas funcionales de la construccion y a las acciones
a las cuales ésta se vera sometida durante su vida atil, permite obtener un proyecto estructural

adecuado y confiable.
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2.4.2. Andlisis

Una estructura al encontrarse sometida a una serie de acciones responde a ellas en base a sus
caracteristicas. Como efecto de estas acciones, la estructura se deforma, sufre
desplazamientos y esfuerzos, y ocasionalmente dafios. Todo esto constituye su respuesta a
dichas acciones. La etapa de analisis consiste en la determinacion de la respuesta de la
estructura ante las diferentes acciones exteriores que pudieran afectarla. Para esto se requiere

lo siguiente:

e Modelar la estructura, es decir, idealizar la estructura real por medio de un modelo
tedrico factible de ser analizado con los procedimientos de calculo disponibles.

e Determinar las acciones de disefio. En muchas situaciones las cargas y los otros
agentes que introducen esfuerzos en la estructura estan definidos por los reglamentos

y codigos cuya observancia es obligatoria.

e Determinar el efecto de las acciones de disefio en el modelo de estructura elegido. En
esta etapa, que constituye el analisis propiamente dicho, se determinan las fuerzas
internas (momentos flexionantes y de torsidn, fuerzas axiales y cortantes), asi como

las deflexiones y deformaciones de la estructura.
2.4.3. Dimensionamiento

Se entiende por dimensionamiento la determinacion de las propiedades geométricas de los
elementos estructurales y en el caso de elementos de Hormigén Armado, también comprende

la determinacidn de la cantidad y ubicacion del acero de refuerzo.

Se define en detalle la estructura y se revisa si cumple con los requisitos de seguridad
establecidos. Se disefian los elementos del sistema estructural adoptado hasta llegar a la
elaboracion de planos detallados y las especificaciones de construccion correspondientes.
Estas actividades estan ligadas a la aplicacién de uno o mas reglamentos y cddigos que rigen
el disefio de la estructura. Los codigos y procedimientos son peculiares del material y sistema
de construccion elegido. Lo que constituye un aspecto general son los criterios de seguridad
y el enfoque con que se aborda el disefio.

21



2.4.4. Proceso de disefo estructural

En el proceso de disefio estructural se tiene tres partes que indican una secuencia logica,
puede dar a pensar que en el disefio se sigue un proceso unidireccional en el que primero se
imagina una estructura, luego se analiza y finalmente se dimensiona. El proceso real es
mucho mas complejo e iterativo; implica pasar varias veces por cada etapa a medida que la

estructura evoluciona hacia su forma final.

El anélisis de la secuencia temporal con que se realiza el disefio de una estructura permite

distinguir las fases siguientes:
24.4.1. Planteamiento de soluciones preliminares

Se requiere primero una definicion clara de las funciones que debe cumplir la estructura y de
las restricciones que impone el entorno fisico y de las que fijan otros aspectos del proyecto
general. Es necesario tener datos al menos preliminares sobre condiciones ambientales y
requisitos de proyecto. En esta fase es particularmente necesaria la interaccion entre el
estructurista y los especialistas de los demas sistemas de la obra para definir las necesidades
basicas de cada uno de ellos y para analizar las soluciones generales que se vayan
proponiendo. De una evaluacion esencialmente cualitativa surge un namero limitado de
soluciones que tienen perspectivas de resultar convenientes. Esta evaluacion se basa con
frecuencia en comparaciones con casos semejantes y en algunos calculos muy simples. Es en

esta fase donde juega un papel preponderante el criterio del proyectista estructural.
2.4.4.2. Evaluacion de soluciones preliminares

Se realizan las actividades que, segun se ha mencionado anteriormente, constituyen las etapas
del proceso de disefio estructural, pero a un nivel tosco que se denomina cominmente “pre-
disefid”, en el cual se pretende definir las caracteristicas esenciales de la estructura en
diversas alternativas, con el fin de identificar posibles problemas en su adopcion vy,
principalmente, de poder cuantificar sus partes y llegar a una estimacion de los costos de las
diversas soluciones. Se considerara también la eficacia con la que ésta se adapta a los otros
aspectos del proyecto, la facilidad de obtencion de los materiales necesarios, la rapidez y

grado de dificultad de las técnicas de construccion involucradas, los problemas relacionados
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con el mantenimiento, el aspecto estético de la solucién y, en obras de gran importancia,
también diversos factores de tipo socioecondmico, como la disponibilidad de recursos

nacionales y la contribucidon a la generacion de empleos.
244.3. Disefio detallado

Una vez seleccionada la opcién mas conveniente, se procede a definirla hasta su detalle,
realizando de manera refinada todas las etapas del proceso; aln aqui es necesario con
frecuencia recorrer mas de una vez las diversas etapas, ya que algunas de las caracteristicas
que se habian supuesto inicialmente pueden tener que modificarse por los resultados del

dimensionamiento y hacer que se repita total o parcialmente el analisis.
2444, Transferencia de los resultados del disefio

No basta haber realizado un disefio satisfactorio; es necesario que sus resultados sean
transmitidos a sus usuarios, los constructores, en forma clara y completa. La elaboracion de
planos que incluyan no sélo las caracteristicas fundamentales de la estructura, sino la
solucion de los menores detalles, la especificacion de los materiales y procedimientos y la
elaboracion de una memoria de calculos que facilite la implantacion de cualquier cambio que
resulte necesario por la ocurrencia de condiciones no previstas en el disefio, son partes

esenciales del proyecto.
2.5. NORMA BOLIVIANA DEL HORMIGON ARMADO (CBH-87)

Esta norma proporciona las prescripciones de obligatorio cumplimiento en el pais y que
deben ser observadas en el proyecto, ejecucion y control de obras de hormigén armado, tanto
publicas como privadas, para conseguir la seguridad, durabilidad y adecuacion a las

condiciones de utilizacion requeridas en este caso.

Es aplicable a las estructuras y elementos estructurales de hormigon armado, fabricados con

materiales que cumplan las prescripciones contenidas en el mismo.

El autor del proyecto, el director de obray el fiscal de la misma, tanto si esta pdblica como
privada, estan obligados a conocer y tener en cuenta las prescripciones de la presente norma,

pero pueden bajo su personal responsabilidad, emplear sistemas de célculo, disposiciones
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constructivas y métodos de control diferentes de los que aqui se incluyen, si son debidamente

justificados ante la autoridad competente.
2.6. HIPOTESIS DE CARGAS

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

casos especiales. Las cargas pueden clasificarse en cinco tipos:

e Peso propio.

e Carga permanente.
e Sobrecarga de uso.
e Accion del viento.

e Accion sismica.
2.6.1. Peso propio.

Son las que corresponden a la accion del peso del elemento resistente que se calcula, con

exclusion de las cargas propias que actian sobre él.
2.6.2. Carga permanente o Muertas

Las cargas muertas son aquellas que forman parte integramente de la estructura. Es decir que
esta carga siempre va a estar actuando sobre la estructura y estan por supuesto en funcion del
tipo de material. Corresponde al peso de las cargas muertas, piso, mamposteria, y otros

elementos de presencia permanente y que no son la estructura resistente.
2.6.3. Sobre carga de servicio o carga viva

Las cargas vivas son aquellas que gravitan sobre la estructura. Es decir que esta carga puede
0 no puede estar actuando sobre la estructura. Estas cargas son debidas a la ocupacién y uso
0 servicio que presta la estructura. Por ejemplo, peso de personas y muebles en edificios,

mercaderia en depdsitos, vehiculos en puentes, etc.
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2.6.4. Accion del viento
Es la producida por la presion y succiones que el viento origina sobre la superficie.
2.6.5. Accion sismica

Es la producida por las acciones de las sacudidas sismicas. Las ondas sismicas generan
aceleraciones en las masas de la estructura y por lo tanto, fuerzas de inercia que varian a lo

largo del tiempo.
2.6.6. Otras solicitaciones

Aparte de las cargas descritas existen otras solicitaciones que pueden comprometer a la
estructura y que, por lo tanto, deben contemplarse en el disefio. Ejemplo de estas
solicitaciones son: el asentamiento de los apoyos, el cambio uniforme o diferencial de
temperatura, los empujes de tierra, el deslizamiento del suelo, las tensiones residuales, los
pre esfuerzos, el fuego, las subpresiones de agua, las contracciones por secado del concreto,

etc.

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

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

En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta, solamente, aquellas acciones cuya actuacién

simultanea sea compatible.

Hipotesis I: 7, *G +,, *Q

Hipotesis 111 0.9(y,, *G +7,, *Q) +0.9% »,, *W
Hipotesis 1111 0.8(y;, *G + 7, *Q,) + Fop +W,,
En estas expresiones:
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G = valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter

de permanencia.

Q = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno, mas

las acciones indirectas con carécter variable, excepto las sismicas.

Qeq= Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno, méas

las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W = Valor caracteristico de la carga de viento.

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

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

F ., = Valor caracteristico de la accion sismica.

2.7. MATERIALES
2.7.1. Hormigdn

El hormigdon en masa presenta una buena resistencia a compresion, tiene una mezcla de
material cementante, &ridos, aditivos, y agua, cuando la mezcla se endurece es muy semejante
a una piedra, llegando a alcanzar una resistencia muy alta para elementos estructurales
sometidos a compresion como las columnas, y resistencias bajas a los elementos sometidos
a la tensién como las vigas, por ello se vio necesario la implementacion de un material de
refuerzo para que contribuya al hormigén a resistir los esfuerzos a tensién empleando barras
corrugadas de acero para tener una adherencia entre los dos materiales, de tal forma que
puedan trabajar en conjunto y resistir esfuerzos de tensiébn como de compresion, a la
combinacion de los dos materiales se denomina hormigon armado o también concreto

reforzado.
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2.7.1.1. Resistencia del hormigon.

Resistencia caracteristica de proyecto fe es el valor que se adopta en el proyecto para la
resistencia a comprension como base de los calculos, asociados con la norma CBH-87 a un

nivel de confianza del 95 % se denomina, también, resistencia especificada.
2.7.1.2. Resistencia de calculo

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

de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra 'y compactacion.

TABLA 2.1 Estados limites Gltimos — coeficientes de minoracion de la resistencia de
los materiales

Materia |Coeficiente basico | Nivel de control | correccion
Reducido +0.5
Acero vs = 1.15 Normal 0
intenso -0.05
Reducido (1) +0.20
Hormigon |yc=1.5 Normal 0
Intenso (2) -0.10

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

e Resistencia minima del hormigon en funcién de la del acero. - A fin de no usar
aceros de resistencia muy alta con hormigones de baja resistencia, la resistencia de
proyecto del hormigén fck, no serd menor que la indicada en la tabla 2.2, en funcién
del tipo de acero.
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TABLA 2.2 Resistencia del hormigén en funcién del tipo de acero.

Valor minino de la
; L resistencia de proyecto Tipo de
Tipo de acero solicitacion o ;
del hormigoén a los 28 Hormigon
dias fck en Mpa
AH 215 L Estatica 12.5 H12.5
Estatica 15 H 12
AH 400
Estatica 20 H 20
Estatica 17.5 H17.5
AH 500
Estatica 20 H 20
Estatica 20 H 20
AH 600
Estatica 20 H 20

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

Diagrama real tension — deformacion. - El diagrama real, tension-deformacion presenta
formas generales. Segun la naturaleza de los constituyentes y la velocidad de deformacion,
la abscisa correspondiente a la maxima ordenada esta comprendida entre 2 por mil y 2,5 por
mil, el acortamiento ultimo ecu, oscila alrededor de 3,5 por mil y la tension Ultima ocu, esta
comprendida entre 0,75 fc y 0,85 fc. Dada la dificultad de la determinacion del diagrama real,
tension deformacion del hormigon, a nivel de valores de célculo, en la practica se utiliza
cualquiera de los diagramas simplificados que se indican en las figuras 2.4 y 2.5.
FIGURA 2.4 Diagrama parabola — rectangulo.

oc &

0.85fFcd -

v

0.0020 0.0035

Fuente: Norma Boliviana CBH-87
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e Diagrama rectangular. - Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 X,

siendo “x” la profundidad del eje neutro y el ancho 0,85 fcd (figura 2.5.).

° FIGURA 2.5 Diagrama rectangular.

£ 0.85fcd

0.8x

Fuente: Norma Boliviana CBH-87

e Modulo de deformacion longitudinal. — para cargas instantaneas o rapidamente
variables, el modulo de deformacion longitudinal inicia E;j del hormigdn (pendiente
de la tangente en el origen de la curva real o € segliin el diagrama real, tension

deformacion a la edad de “J” dias puede tomarse igual a:
Eqj = 6640 * \/;, ;en MPa
Donde:
Fj = resistencia caracteristica a compresion del hormigén a “j” dias de edad. Debe expresarse

en MPa. Como modulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, E;j (pendiente de la

secante), se adoptara.

Ei=6000*\/;i ;en MPa

Valido siempre que las tensiones, en condiciones de servicio, no sobre pasen el valor de 0.5f;.
en esta expresion debe entrarse con f; en MPa
Como valor medio del modulo secante de la deformacion longitudinal del hormigén Ecm se
adoptaré el dado por la siguiente expresion.

Ecm = 9500 * (fck + 8)1/3
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Normalmente fck esta referido a la edad de 28 dias y, por consiguiente, el valor de Ecm
correspondiente a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion
para deducir Ecm a partir de la resistencia fj (to), correspondiente a una edad t, dada cuando
se trate de cargas duraderas o permanente podra tomarse como valor de “E” los dos tercios
(2/3) de los valores anteriores, en climas humedos, y los dos quintos (2/5), en climas secos.
Las dos (2) primeras formulas incluidas en las prescripciones para el calculo de los médulos

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

E,j = 21000 * \/?, E,; = 19000 * \E

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

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

hormigén armado, se tomara: o= 1,0 x 10™ por grado centigrado.
2.8. HORMIGON ARMADO

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

las construcciones.

Para obtener un hormigon armado de buena calidad se requiere emplear materiales con
buenas propiedades mecanicas, siendo muy importante las dosificaciones que se emplearan.
Los materiales de la mezcla deben cumplir las normativas vigentes que se aplican en nuestro

pais realizando los ensayos respectivos.
2.8.1. Adherencia entre el Hormigon y el Acero

La adherencia entre el hormigon-acero es el fendmeno basico sobre el que descansa el

funcionamiento del hormigon armado como material estructural. Si no existiese la
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adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el
acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafiaria al hormigon

en sus deformaciones dando lugar asi a una rotura brusca.

La norma boliviana de hormigén armando armado (CBH-87) dice "La adherencia permite la
transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigén y armadura, a lo largo de toda la
longitud de ésta y también asegura el anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje

de sus extremos .
2.8.2. Aceros
2.8.2.1. Resistencia de calculo

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

fy
fyd = Y_s

Donde:

fy« = limite elastico del proyecto; y s= coeficiente de minoracion, (tabla 2.1).

La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.
2.8.2.2. Acero de refuerzo

El acero de refuerzo en hormigén armado son varillas de seccion redonda, las cuales tienen
corrugaciones cuyo fin es restringir el movimiento longitudinal de las varillas, relativo al
concreto que las rodea. A continuacion, damos una tabla con varillas de produccion comdn

en nuestro medio.
FIGURA 2.6 Identificacién de las barras

Frente

Dorso

dededdddm e b ddd s

Tersion de Diametro nominal
fluencia (MPa) de la barra (mm)

Fuente: Catélogo de productos Acindar
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Generalmente el tipo de acero se caracteriza por el limite o esfuerzo de fluencia, entre estos
tipos tenemos los de grado 40, 50 y 60, que corresponden a los limites de fluencia de 2800,
3500 y 4200 kg/cmz2.

Las curvas esfuerzo-deformacion del acero muestran una porcion inicial lineal, una
plataforma de fluencia (es decir donde la deformacion continua sin aumento del esfuerzo, a
este valor del esfuerzo se le llama esfuerzo de fluencia), una region de endurecimiento por

deformacidn, y finalmente una zona donde el esfuerzo decae hasta ocurrir la fractura.
2.8.3. Disposicion de las armaduras

Las armaduras que se utilizan en el hormigon 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 traccién directa, o bien reforzar

las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion originadas
por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), y asi 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.
2.8.4. Distancia entre barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigdn armado deben
tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y compactacion del
hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras 0 espacios
vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda los valores que se indican a

continuacion:
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d)

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:
Dos centimetros

El diametro de la barra mas gruesa

1.25 veces el tamafio maximo del arido

Si se disponen de dos 0 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.
Como norma general, se podran colocar en contacto dos o tres barras de la armadura
principal siempre que sean corrugadas, cuando se trate de piezas comprimidas,
hormigonadas en posicion vertical y cuyas dimensiones sean tales que no hagan
necesario disponer empalmes en las armaduras, podran colocarse hasta cuatro barras
corrugadas en contacto.
En los grupos de barras, para determinar las magnitudes de los recubrimientos y las
distancias libres a las armaduras vecinas, se sustituye cualquier paquete de n barras
del mismo didmetro por una barra ficticia, con el mismo centro de gravedad que el
paquete y de un diametro “equivalente” @n, dado por la expresion:

= 0+Vn
Si el paquete esta formado por “n” barras de diametros distintos, @, sera el diametro
de la barra ficticia que tenga, igual area y el mismo centro de gravedad que el paquete.
En los grupos el nimero de barras y su didmetro, seran tales que el diametro
equivalente del grupo, definido en la forma indicada en el parrafo anterior, no sera
mayor que 50 mm, salvo en piezas comprimidas que se hormigdn en posicion vertical,
en las que podré elevarse a 70mm. La limitacion anterior. En las zonas de traslapo, el

nimero maximo de barras en contacto, en la zona de empalme sera cuatro.
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2.8.5. Recubrimiento.
2.8.5.1. Recubrimiento geométrico

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la

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

2.8.5.2. Recubrimiento mecéanico

En los calculos se denomina recubrimiento mecanico a la distancia entre el centro de
gravedad de una armadura y el parametro mas préximo, en la direccién del brazo mecéanico.
El objeto del recubrimiento es proteger la armadura, tanto de la correccion como de la posible
accion de fuego, es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento, mas

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

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

TABLA 2.3 Recubrimientos minimos en milimetros

Valores bésicos Correcciones para
Condiciones ambientales Hormigon
Armaduras H125 | H40
) losas o
No severas | Moderadamente sensiblesala | H15 | H45
Severas y laminas
(mm) severas corrosion H17.5 | H50
H20 | H55
15 25 35 10 -5 5 -5

Fuente: Norma Boliviana CBH-87
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Las correcciones indicadas en la tabla pueden acumularse; pero en ningun caso, el

recubrimiento resultante podra ser inferior a 15mm.

b)

d)

f)

2.8.6.

En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control y siempre que la resistencia
caracteristica del hormigon sea superior a 25 MPa, podra omitirse la limitacion del
parrafo a), relativa al tamafio maximo del arido y reducirse en 5 mm los valores del
parrafo b).

En las estructuras expuestas a ambientes quimicamente agresivos, o a peligro de
incendio, el recubrimiento de la armadura vendra fijado por el proyectista.

La distancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado no sera
mayor de 4 cm; pudiendo prescindirse de esta limitacion en elementos enterrados, si
se hace previamente una capa de regularizacion; en los hormigonados con técnicas
especiales y en aquellos en los que la armadura trabaje exclusivamente a compresion
y presente un riesgo despreciable frente a incendios.

La distancia libre de los pardmetros a las barras dobladas no serd inferior a dos
milimetros, medida en direccion perpendicular al plano de la curva.

Los elementos de cimentacion que vayan a estar sometidos a la accién de aguas
subterraneas deberan protegerse superficialmente con una impermeabilizacion

adecuada, para evitar la corrosion de las armaduras.

Doblado de las armaduras.

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado a

comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigdn armado las barras

deben doblarse con radios mas amplios que los utilizados en este ensayo para no provocar

una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigon de la zona de codo. En este sentido

conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a desgarrar el hormigon suelen

ser méas peligrosas que las compresiones originadas directamente por el codo. La forma en

que se realiza el doblado de la armadura y el diametro de los ejes de doblado para diferentes

grados y diametros de barras es la que se muestra a continuacion:
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FIGURA 2.7 Doblado del acero en obra.

Sentido de doblamienta
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Fuente: Norma Boliviana del Hormigoén.

TABLA 2.4 Diametro de los ejes de doblado.

Dablado Simple Daoktado - De=doflado

Designacion [ para o= 150° O para oo=90° = 20°
=12 1281 <25 @225 a2 12«8 <25 @25

AH 400 1 i@ 350 4 3] e L
AH4M0E k3] 350 4 3] ra am
AH 500 1 4@ 450 S5 ad 3@ 0@
AHSOOE 4a 450 S5 ad 3@ 0@
AH 600 1 5@ 550 G 10 & 11 @ 128
AHEMF 50 5586 B @ 109 MmM@| 12@
4= Digmetro nominal de a barrs enmm ; o= angulo de doblado ; B = angulo de desdoblado

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon.

2.8.7. Anclaje de las armaduras.

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

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

e Por prolongacion recta.
e Por gancho o patilla.
e Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo)

e Por disposiciones especiales.

La longitud de anclaje de una armadura es funcion de sus caracteristicas geométricas de
adherencia, de la resistencia del hormigén, de la posicién de la barra con respecto al
hormigonado, del esfuerzo con la armadura y de la forma del dispositivo del anclaje: por ello
su célculo es complicado y aun cuando el fallo de anclaje es un estado limite que deberia dar
origen en rigor, al calculo semi probabilista correspondiente en la practica se sustituye por el

empleo de longitudes mediante formulas sencillas, que quedan del lado de la seguridad. Los

36



factores gue tienen influencia en el largo de anclaje y que fueron detectados en los diferentes

ensayos en laboratorio se definen como:

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

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

e De la posicion de las armaduras en relacion con la seccién transversal de la pieza del

hormigon.

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

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

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

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

b) Posicion I1: de adherencia deficiente, para las armaduras que, durante el hormigonado, no
se encuentran en ninguno de los casos anteriores. En esta posicion, las longitudes de anclaje

seran iguales a 1,4 veces las de la posicion I.
Debe disponerse armadura transversal:

e En el caso de anclajes de las barras de traccién, cuando no existe una comprension
transversal adecuada, por ejemplo, la originada por una reaccion de apoyo.

e Siempre que se trate de anclajes de barras de compresion.
El esfuerzo que puede desarrollar un anclaje se calculara suponiendo:

a) Que, en la longitud interesada por el anclaje, la tension de adherencia es constante e

igual al valor, medio que se define convencionalmente.
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b) En las partes curvas del anclaje se superpone a la adherencia un rozamiento entre el

acero y el hormigon.

Estas hipotesis conducen, en el anclaje total por prolongacion recta, a la siguiente ecuacién

de equilibrio:
As*fyd = Wl * Tpy

Despejando Iy queda:

L. =
b 4‘*tbm

Donde:
Ib = largo del anclaje para una barra rectilinea.

fya = resistencia de calculo del acero.

@ = diametro de la armadura con la cual se esta trabajando.

Tom = tension de adherencia Ultima del hormigon.

2.8.7.1. Anclaje de barras corrugadas

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

siguientes:
o 100
e 15cm

e Latercera

e parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la reduccién 0.7*ly
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FIGURA 2.8 Longitud de anclaje en centimetros (@ en centimetros).
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28,5

Fuente: Hormigén Armado Pedro Jiménez Montoya (152 ed)
Donde:

Fyk = resistencia de célculo del acero en MPa; @ = diametro de la armadura con la que se esta
trabajando. De la tabla 11 — anexo 9 se obtiene m1, m,, ms, m4, para hormigones de 250kg/cm?
y barras de 5000kg/cm?.

2.8.8. Empalmes de las armaduras.

Los empalmes de las barras pueden efectuarse mediante alguna de las disposiciones
siguientes: por solapo, por soldadura o por manguito u otros dispositivos. Siempre que sea
posible, deben evitarse los empalmes de las armaduras trabajen a su maxima carga. También
conviene alejar entre si los empalmes de las distintas barras de una misma armadura, de modo

que sus centros queden separados, en la direccién de las barras.

Empalme por traslapo solapo. - Se efectia adosando los extremos de las dos barras que se
empalman en la posicion que mejor permita el hormigonado, dejando una separacién entre

ellas de 4@ como maximo.

FIGURA 2.9 Empalme por traslapo o solapo.

vL .

Fuente: Norma Boliviana de Hormigdn Armado CBH-87
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Cuando se empalman por solapo barras lisas que trabajen a traccion se terminaran en gancho

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

El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente w (tabla2.5).

Que lleva en cuenta la cantidad de las barras traccionadas empalmadas en la misma region.

e Empalmessin ganchos |y = w*ly,

e Empalmes con gancho

n, = < 1.5 (Para barras lisas)

20 cm
l,=wxly,—15«@ > § 100

0.5 * lb
n, = > 1.5 (Para barras corrugadas)

20 cm
I, =wxl,—10x@ > { 100
0.5 % lb
El coeficiente w depende de los siguientes factores:
a) Del porcentaje de las barras empalmadas en la misma seccion.
b) De la distancia (a) entre los ejes del empalme en la misma seccion.

c) De ladistancia (b) entre la barra empalmada del extremo y la fase externa de la pieza.

TABLA 2.5 Porcentaje maximo de barras empalmadas con relacion a la seccion total

del acero
DISTANCIA (a)| DISTANCIA(b) COEFICIENTE
Entre ejes de Entre la barra
empalme externa Porcentaje maximo de barras
de empalme y la fase empalmadas v
externa de la pieza 20% 2505 | 33% | 50% | >50%
a< 100 b< 50 1.2 14 1 16 | 1.8 2
a>100 B > 50 1 1.1 (12 | 1.3 14

Fuente: norma boliviana de hormigén armado CBH-87
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Este es el porcentaje maximo permitido para el empalme de las barras traccionadas en una
misma seccion. En el caso de que las barras estén comprimidas se considera como una
seccién de buena adherencia y el coeficiente w es igual a 1, por lo tanto, el coeficiente no

mayora el largo del anclaje en zona comprimida:

2.9. COEFICIENTE DE MINORACION DE RESISTENCIAS Y MAYORACION
DE CARGAS

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

e coeficiente de minoracion del acero..............coovvviiiiiiiiiiiiiinnnn.. ys=1.15
e Coeficiente de minoracion del hormigon.....................oooiiiiiii, ye=1.5

e Coeficiente de ponderacion de las acciones

o De efecto desfavorable.............oooiiiiiiiiiiiiiii vy fg=v fq=1,60
e De efecto favorable permanente...............c.ooviiiiiiiiiiiiiiin., v fg=0,90
e De efecto favorable variable..................cooiiiiii vyfq=0

2.10. DISENO DE CERCHAS

A continuacion, se enumeran las normas y leyes utilizadas en diferentes momentos a lo largo

del desarrollo del proyecto junto a una breve explicacién de ellas.

ACSE 7-10. Disefio minimo de cargas para edificios y otras estructuras: Este estandar
proporciona requerimientos minimos de carga para el disefio de edificios y otras estructuras
que estan sujetos a los requisitos del codigo de construccion. Se establecen para disefio de
resistencia y disefio de tensién permisible, las cargas y combinaciones de carga apropiadas,

que han sido desarrolladas para ser usadas en conjunto.

Especificacion ANSI/AISC 360-10 para Construcciones de Acero (LRFD USA): La
Especificacion para Edificios de Acero (ANSI/AISC 360), en lo sucesivo referida
simplemente como la Especificacion, se aplicara al disefio de sistemas estructurales en acero

0 sistemas con acero estructural actuando en estructuras compuestas con concreto armado.
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Instruccién de hormigon estructural (EHE-08): Tiene por objeto regular el proyecto,
ejecucion y control de las estructuras de hormigon, tanto en obras de edificacion como de
ingenieria civil, al objeto de conseguir la adecuada seguridad de las mismas, preservando las

construcciones que en ella se sustentan y la de los usuarios que las utilizan.

AISI S100-2007 (LRFD USA): Esta Especificacion se aplica al disefio de elementos
estructurales conformados en frio a partir de chapas, tiras, placas o barras de acero al carbono
0 de baja aleacion de no mas de 1 pulgada (25,4 mm) de espesor y que se utilizan con fines

de transporte de carga en:

a) Edificios, y
b) Estructuras distintas de los edificios siempre que se tengan en cuenta los efectos

dinamicos.

NB 1225001: Esta Norma proporciona las prescripciones que deben ser observadas en el
disefio, ejecucion y control de obras de hormigon estructural (estructuras de hormigdn sin
armar en masa, armado y pretensado) las que deben ser capaces de resistir las acciones
previstas durante los periodos de construccion y de servicio, ofreciendo la seguridad

adecuada al uso al que se destinen durante su periodo de vida Util.
2.10.1.  Acero conformado y laminado
2.10.1.1. Acero conformado en frio

El acero conformado en frio pasa por un proceso de conformacion a temperatura ambiente,
permitiendo su recristalizacién. Dado que el acero se fabrica a una temperatura mucho mas
baja, no hay que preocuparse por el cambio de volumen y de forma del material, como cuando
pasa con el acero laminado en caliente, adecuado para usos en los que no se requieren formas
precisas y tolerancias bajas. Este es el principal motivo por el que el conformado en frio es
normalmente mas costoso que el laminado en caliente. EI conformado en frio aumenta la
resistencia y dureza del acero y disminuye su ductilidad (es decir, su capacidad de deformarse

plasticamente de manera
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Sostenible sin romperse), y por eso es necesario someterlo a un proceso llamado recocido.
Por eso, el conformado en frio es, basicamente, laminado en caliente que ha pasado por un

proceso adicional de conformacion.
2.10.1.2. Acero laminado en caliente

Acero laminado en caliente es el acero laminado que ha pasado por el proceso de
conformacidn a una temperatura superior a los 926 grados para evitar que se recristalice. Al
acero que esta por encima de la temperatura de recristalizacion puede darsele forma mucho
mas facilmente que al acero mas frio, y puede partir de lingotes de material en tamafios
mucho mas grandes. También es mas barato de fabricar que el acero conformado en frioy, a
menudo, se fabrica sin pausas o demoras en el proceso, de manera que no es necesario
recalentar el acero. Durante el proceso de enfriamiento, el acero laminado en caliente se
contrae, haciendo que su tamario y forma final sean menos predecibles que los del laminado
en frio. El laminado en caliente permite una gran variedad de formas y de piezas; ademas,
puede utilizarse para fabricar piezas grandes sin tener que preocuparse por la integridad del

material. Por eso el acero laminado en caliente se usa a menudo en proyectos estructurales.
2.10.2. Diferencias entre el laminado en caliente y el conformado en frio
2.10.2.1. Propiedades mecénicas

Las propiedades mecanicas del acero a menudo dependen de su grado o composicién
quimica. Por esa razon, nunca es seguro hacer suposiciones sobre las propiedades mecéanicas
del laminado en caliente frente al laminado en frio a menos que su grado o composicién

quimica sean las mismas entre si.

Si partimos de la composicion del acero al carbono 1018, que es uno de los mas comunes,
podemos comprobar que hay diferencias clave entre el laminado en frio y el laminado en

caliente.
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2.10.2.2. Apariencia

Una pieza de acero laminada en caliente tiene una superficie aspera, sin tacto grasiento y
bordes redondeados; en cambio, una pieza de acero conformado en frio tiene una superficie

lisa, de tacto grasiento y bordes afilados.
2.10.2.3. Usos
2.10.2.3.1. Uso del acero laminado en caliente

Para el uso del acero laminado en caliente se lo puede emplear en : edificios metélicos, railes
de vias de tren, bastidores y otras partes de vehiculos pesados, calentadores de agua, anclajes,

llantas, estructuras de construccion, otros usos que no requieren formas precisas.
2.10.2.3.2.  Uso del acero conformado en frio

Se usa comuUnmente para piezas que requieren conformado en frio, como engarzado,
estampado o doblado. Algunos ejemplos son: Partes de maquinaria (pernos, pifiones,
engranaje), muebles de metal, archivadores, mesas, tubos de escape, sillas,

electrodomésticos, calentadores de agua, estanterias y otros productos similares.
2.10.2.4. Precio

Al suponer un paso mas en el proceso de laminado, potenciar sus propiedades mecanicas y
permitir un mayor control sobre el resultado final, el laminado en frio del acero suele ser mas

caro que el laminado en caliente.
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FIGURA 2.10 Partes constitutivas de una cercha
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Fuente: gecivil.net/2018/08/13/tipos-de-cerchas-equilibrio-conformacion/

2.11. DISENO DE LOSAS
2.11.1. Losa alivianada con viguetas pretensadas.

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones bésicas. Las cargas que actuan sobre las
losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de
flexion. El proyecto se elaborard con losas alivianadas, compuestas por viguetas
prefabricadas de hormigon pretensado, carpeta de hormigon y complemento aligerante de
plastoformo. La separacion entre viguetas depende de las dimensiones del complemento
aligerante que se utilice, normalmente oscila entre 50 y 60 cm. Medida centro a centro de
viguetas, la altura del complemento depende del claro de la losa y existen desde 10 a 25 cm.
La losa de compresion es el concreto colocado en obra con el acero de refuerzo requerido, el
cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcién estructural integrar y dar
continuidad al sistema. Al realizarse el colocado del concreto en la obra, se integra en forma
monolitica la vigueta con la capa de compresion (como si todo se colocara al mismo tiempo).
La resistencia minima del concreto colocado en obra serd de fc = 25 MPa, fabricado con
tamafio maximo de agregado de 15 mm. (3/4"), y debe vibrarse para asegurar su penetracion
en las cufias. Acero de refuerzo en losa de compresion. El espaciamiento entre viguetas
permite aumentar la capacidad resistente de las losas, de la misma manera la variacién de la
altura del complemento permite generar losas mas rigidas y estables. Para tener mayor
capacidad de cargas en las losas se puede hacer uso del colocado de viguetas dobles,
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incremento de seccion de los nervios resistentes. El espesor de la placa de compresion “h»”
figura 2.11.

FIGURA 2.11 Sistema de aplicacion de la vigueta pretensada

Fuente: Ficha Técnica Vigas Pretensadas CONCRETEC

2.11.1.1. Viguetas pretensadas

En medio existen viguetas pretensadas y, el proveedor, sera el encargado del
dimensionamiento en funcion del tipo de estructura. En los planos se especifica la descripcion
de las viguetas. Segun el tipo de piezas empleadas, cumplir en todo punto las siguientes
recomendaciones (tabla 2.6), si se ara la comprobacion de la fuerza de pretensado de la

vigueta se deberan de verificar los esfuerzos admisibles y las pérdidas de pre esfuerzo.

TABLA 2.6 Dimensiones de las viguetas

- ; Dimensiones (cm)
Descripcion Referencia _
Simple Doble
Distancia entre ejes (paso) D 50-55-58-60 | 62-70-72
Altura de complemento h1 de 10a25 |de12a25
Altura de carpeta de compresion h2 5 5
Altura paquete estructural H de15a30 |de17a30

Fuente: Ficha Técnica Vigas Pretensadas CONCRETEC

2.11.1.2. Esfuerzos admisibles

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

ocurran las perdidas, son los esfuerzos bajo cargas muertas y cargas vivas de servicio.
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Esfuerzos de compresion en fibras extremas 0 =—0.6*f

Esfuerzos de tension de fibras extremas 0, = 0.8 / fei
Esfuerzo de compresion en fibras extremas o = —0.45 « fe
Esfuerzo de tensidn de fibras extremas oy = 1.60 * Vfe

Perdidas de pre esfuerzo. - Las pérdidas de pre esfuerzo en viguetas pretensadas pueden ser

instantaneas o diferidas.

2.11.1.3. Las pérdidas instantaneas

Son aquellas que pueden producirse durante la operacion de tesado y en el momento del
anclaje de las armaduras activas y dependen de las caracteristicas del elemento estructural en

estudio.

2.11.1.4. Acortamiento eléstico del hormigon

A medida que la fuerza en el tendo6n se transfiere al concreto, se presenta una deformacion
de compresion elastica e instantanea en el concreto, que tiende a reducir el esfuerzo en el
acero de pre esfuerzo adherido.

Ep
Afygs = (E_) * fegp

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

Ep = Modulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.

2.11.15. Pérdidas deferidas

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

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

Afysg = (117 — 1.03 + H) x 10

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

E
AprR = Ker * E_S * (feir — feas)

C

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

Aprz= [Kpe —J * (Afpgs + Afpsr + AprR)] *C
Donde:
Afpgs= perdida por acotamiento elastico del hormigon (Ib/pulg?).
Afpgg = perdida por contraccion del hormigon (Ib/pulg?).

Afpcr= perdida por fluencia lenta del hormigon (Ib/pulg?).

Los valores de Kre . J y C, se obtienen de la tabla 2.7 y tabla 2.8. Para entrar a la tabla 2.7
necesitamos los valores de fpi y fpu donde:

TABLA 2.7 Valores de Kre y J.

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

Fuente: Apuntes de hormigén pretensado
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TABLA 2.8 VValores de C.

Barra alivianada de
fo/fpu Cordon o alambre tensiones o corddn o cable
Alivianado de tensiones de baja relajacion
0.80 - 1.28
0.79 - 1.22
0.78 - 1.16
0.77 - 1.11
0.76 - 1.05
0.75 1.45 1.00
0.74 1.36 0.95
0.73 1.27 0.90
0.72 1.18 0.85
0.71 1.09 0.80
0.70 1.00 0.75

Fuente: apuntes de hormigon pretensado

Fpi = Tensiones en el acero de pretensado debido a Ppi/ Aps.; Ppi = Fuerza de pretensado en los
cables en la ubicacidn critica del tramo luego de efectuar las reducciones debidas a las
perdidas por friccion y en los dispositivos de anclaje, pero antes de efectuar las reducciones

debidas al acortamiento elastico y todas las perdidas deferidas en el tiempo.
Aps = Area total del acero de pretensado.
2.11.1.6. Armadura de distribucion.

Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa de compresion para resistir los esfuerzos de
flexion que se lleguen a presentar, asi como “para evitar agrietamientos por cambios
volumétricos debidos a variaciones de temperara. Se recomienda colocar una armadura de

distribucidn (parrilla) de 6mm, cada 25 cm en ambas direcciones (figura 2.12). es importante
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que la ubicacidn de esta armadura sea lo mas alta posible (3 a 4 cm, sobre el complemento),
cuya area A, en cm?/m, cumpliré la condicion.
50+h, 200

Anin = >
fsd

Donde:
Amin = es la armadura de reparto (cm?m); ho = espesor de la losa de compresion (cm).
fsa = resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (MPa).

Armadura de Distribucién de la losa alivianada.

Fuente: CONCRETC

2.12. DISENO DE VIGAS

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

rectangulares.
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FIGURA 2.13 Esquema del comportamiento de una viga a flexién.

A3

Ey

0.8 5fick

Ey

T=hsfy

/

defarmacian es
unitarias

esfuerzos
redes

Fuente: Norma boliviana de hormigon armado CBH-87

2.12.1. Dominios de deformacién

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

a admitir varios dominios que han sido esquematizados en la (figura 2.14).

FIGURA 2.14 Diagramas de pivotes.

Fuente: Jiménez Montoya hormigon armado

2.12.2. Calculo a flexion simple

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys. (Coeficiente de

minoracion de resistencia y mayo racion de cargas).
Mg=v:*M
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Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

h d My

p'd:bw*dz*fcd

Donde:
bw = Ancho de la viga

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

mas traccionada (también llamado “canto 1util”).

fcd =Resistencia de disefio del hormigén.

Se calculara el valor plim, se obtiene de la tabla 3 anexo 3
Si Wim = Mg DO Se necesita armadura a compresion.

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

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

a) Con el valor del momento reducido se entra a la tabla 4- anexo 9 y se obtiene la
cuantia mecanica de la armadura.

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

f
Aszoos*bw*d*Ld

yd

Donde:
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w= Cuantia mecénica de la armadura.
fyd= Resistencia de calculo del acero.
As=Area de la armadura a traccion.

c) Calcular la armadura minima y el valor de @min se obtiene de la tabla 5 — anexo 9
Asmin = ®pin *bw * d
La ecuacién que se muestra sélo es para secciones rectangulares.

La ecuacién que se muestra sélo es para secciones rectangulares.

d) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.
Si Wjim < Mg Se necesita armadura a compresion.

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

armadura de compresion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion.
a) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion.
j r
d

Ha — Hdlim

We = T T

Ws1 = Wiim + Ws2

Donde:

WIim= Este valor se obtiene de la tabla 3 - anexo 9.
Ws1= Cuantia mecéanica para la armadura a traccion.
WSs2= Cuantia mecanica para la armadura a compresion.

[=Relacion entre el recubrimiento y el canto (til.
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r=Recubrimiento geométrico.
b) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion.,

foqg * g xbw xd foq* g xbw xd
Asl = ASZ =
f f
yd yd

Donde:
Asl= Area de la armadura a traccion.

As2= Area de la armadura a compresion.

— As2. compresion

L Asl. traccion

——bw—

c) Calcular la armadura minima, y el valor de ®min se obtiene de la tabla 5 —anexo 9
Asmin = Wpip *bw *d

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

Asl como para As2
2.12.3. Esfuerzo cortante.

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

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

Vrd < Vul Vrd < VuZ
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Donde:

Vu1 = cortante ultimo por compresion oblicua del alma.

Vu2 = cortante de agotamiento por traccion del alma.

Vrd = cortante reducido de célculo.

Vrd = Vd+Ved

V4 = valor de calculo del esfuerzo cortante producido por las acciones exteriores.

Vcd = valor de célculo de la componente paralela a la seccion, de la resultante de tensiones
normales, tanto de compresién como de traccion, sobre las fibras longitudinales de hormigén

en piezas de seccion variables.
Via = Vg
2.12.3.1. Procedimiento de calculo
Agotamiento por compresion oblicua del alma (Vuy):
Esta se comprueba en una seccion situada sobre el borde del apoyo.
Vy = 0.30 % fq * by, *d
Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vu2):
Viz =Veu = foa* by xd

La comprobacion correspondiente a V. se efectlia para una seccion situada a una distancia

del canto util del borde del apoyo directo.

Donde:

f,q = 0.5 * Vfcd =Resistencia convencional del hormigén a cortante (Kp/cm?).
fcd = chk = Resistencia de calculo del hormigdn (Kp/cm?).

d = Canto util.
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b = Ancho del alma.

Agotamiento de piezas con armaduras de cortante (Va)

Esfuerzo cortante ultimo con armadura transversal es.
Vd = ch + Vsu

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

la contribucioén de las armaduras transversal. Por lo tanto:
Vsu = Vd - ch

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

~0.90 xd * Ag * fyd
s

su

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

Vsu *S
A =
0.90 = d * fyd
Determinacion del area minima
0.02 «fcd + by, *s
Agmin = fyd

Adoptamos el area mayor.
2.12.4. Estado limite de fisuracion.

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

(agresividad del ambiente). La norma CBH-87 recomienda los valores para Wmax:
Wi1=0.1mm, W2 = 0.2mm, W3 = 0.4mm

Consiste en satisfacer la siguiente inecuacion:

56



Wg < Whax
Donde
WYk = abertura caracteristica de la fisura

Wmax = abertura maxima de la fisura

2.13. DISENO DE COLUMNAS

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

estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actGan sobre la estructura
hacia la cimentacién de la obra y, en ultimo extremo, al terreno de cimentacion por lo que
contribuyen elementos de gran responsabilidad resistente. Las armaduras de las columnas

suelen estar constituidos por barras longitudinales, y estribos.

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

resistir esfuerzos cortantes.

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 calculan con una excentricidad

minima accidental.
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e Excentricidad minima de célculo.

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

independientemente en cada uno de los dos planos principales.
e Excentricidad de primer orden.

Sera la correspondiente al extremo de mayor momento.

_ M
e, = N,
Donde:

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

Disposicion relativa de las armaduras. - Las armaduras de los soportes de hormigon
armado seran constituidas por barras longitudinales y una armadura transversal formada por

estribos.

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

circular.

Cuantias limites. - La norma boliviana de hormigon armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que

estan colocadas en dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:
Ag1 *fycq = 0.05 %Ny
Agr *fyca < 0.5%fq* A
A *fycq = 0.05 % Ny

Agy #fycq <0.5%fqxA
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Donde:
Fyc,d = Resistencia de célculo del acero a compresion.

Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresién simple o

compuesta.
Nd=Esfuerzo normal mayorado de compresion.
fcd =Resistencia de célculo del hormigdn en compresion.
A= area de la seccion total de hormigon.
Para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la forma:
As *fycq = 0.10 x Ng
As * fyeq = foq * A
Donde:
Ac= El area de la seccidn bruta de hormigén.
Fyc,d= Resistencia de calculo del acero a compresion.
Nd=Esfuerzo axial de célculo.
fcd =Resistencia de célculo del hormigdn en compresion.
As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado.

Pandeo en piezas comprimidas de hormigén armado. - Una estructura se llama
intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo, presentan desplazamientos
transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista de la estabilidad

del conjunto y traslacional en caso contrario.

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

59



tablal8 en funcién de la sustentacion de la pieza. La longitud de pandeo de soportes
pertenecientes a porticos depende de la relacion de rigideces de los soportes a las vigas en
cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte,
siendo para ello preciso decidir previamente si el pdrtico puede considerarse intraslacional o

debe considerarse traslacional.
l,=axl

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

) (%) de todos los pilares 2 (?) de todos los pilares
¥Yg =

WYp =

Z (?) de todas las vigas % (?) de todas las vigas

e [Esbeltez geométrica y mecanica.

]

=k

< 35 esbeltez mecanica

]

A= HO < 10 esbeltez geométrica
Donde
lo = longitud de pandeo; i = radio de giro; k = coeficiente de pandeo.

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

e Para esbelteces mecanicas A< Alim la pieza puede considerarse corta, despreciando
los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a
pandeo.

Segun la instruccion espafiola Alim esta asociada a una pérdida de capacidad resistente menor

del 10% respecto del soporte considerado corto y vale:
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e =35 1S l1422% 1 34(% 1) | < 100
i =35 5|1+~ +3.4(G-1) | <

h

Donde:
V= axial reducido de calculo que solicita al soporte.

Ng

V=Ac"‘fcd

e1 = mayor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.
e2 = menor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.
h = dimensiones del soporte en el plano de flexion considerado.

C = coeficiente que depende de la disposicion de armadura: 0.24 para armadura simétrica en

las dos caras.

e Para esbelteces mecéanicas 100<A<200(geométricas 10<ho<58), puede aplicarse el
método general, para soportes de secciones y armadura constante
e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdén armado con

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

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

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

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

e Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima

entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm, que el
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diametro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las

esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.
2.13.2. Armadura transversal.

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,
evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados v,
eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces pueden
ser absorbidos por el hormigon. El didmetro de la armadura transversal debe ser al menos
igual a 6mm, o a la cuarta parte del diametro maximo de las barras longitudinales

€c_ "
S

comprimidas. La separacion entre estribos no debe sobre pasar a la menor de las tres

cantidades siguientes:

e 12 veces el diametro minimo de las barras longitudinales.
e La menor dimension del nucleo de la seccién, limitado por el borde exterior de la
armadura transversal.

e 300mm.

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

distribucion helicoidal de la armadura transversal.

2.14. DISENO DE ZAPATAS AISLADAS

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

horizontales, debera comprobarse su seguridad al vuelco y al deslizamiento.
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FIGURA 2.15 Cimentacion sometida a momentos y fuerzas horizontales

]

e

i

Fuente: norma boliviana de hormigén armado CBH-87

)| g

La comprobacién consistira en verificar que los momentos estabilizadores de las fuerzas
exteriores respecto al punto A (figura 2.15) superen los momentos de vuelco es decir que se

cumple:
(N+G)(a/2)> (M+ V*h) y1
Donde:

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

cimentacion

G = peso propio de la cimentacion; a = ancho del elemento de cimentacion; h = altura total
del elemento de cimentacion; y1 = coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se

recomienda adoptar el valor de 1.5.

En la anterior expresion no se incluye el peso del terreno que gravita sobre el elemento de
cimentacion, cuyo efecto es estabilizar, ya que para poderlo tener en cuenta tendria que existir
absoluta certeza de que dicho efecto actuara, de modo permanente, durante toda la vida de
servicio de la cimentacién y con el valor que para el mismo se hubiese adoptado en el calculo.
Para la comprobacion de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se contara
solo con el rozamiento entre la base del elemento de cementacion y el terreno, o la cohesion

de este. El posible empuje positivo sobre la cara lateral del elemento no se tendra en cuenta
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a menos que esté garantizada su actuacién permanente. Se verificara que cumplan las

siguientes expresiones:

e Para suelos sin cohesion (arenas): (N+G)tgps>y2V

e Para suelos cohesivos (arcillas): AC¢>y2V
Donde:
N, V = esfuerzo normal y esfuerzo cortante, la cara superior de la cimentacion (figura 2.15).

G = peso propio de la zapata; @4 = (2¢/3) = valor de célculo del Angulo de rozamiento
interno; Cq = 0.5c= valor de céalculo de la cohesion; A = area de la base del elemento de
cimentacion; y2 = coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el

valor de 1.5.

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

tipicas de la seccidn son las indicadas en la figura 2.16.

FIGURA 2.16 Formas tipicas de una zapata aislada
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Fuente: Jiménez Montoya Hormigén Armado
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Las zapatas aisladas se clasifican en funcién de su 'y en la direccion en que sea maximo (figura

2.17), en los dos tipos siguientes:

FIGURA 2.17 Zapatas rigidas y flexibles

Wimax

RIGIDA Wmax=2h
=

Wimax
FLEXIBLE Vmax> 2h
‘L I

Fuente: Norma boliviana de hormigén armado CBH-87

K

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

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

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

principales.
2.14.1. Calculo a flexion.

La determinacion de la armadura a traccion para zapatas flexibles debe hacerse aplicando la
teoria de flexion en ambas direcciones. La armadura se determina en las secciones 1-1y 1
1", medidas a una distancia de 0.15*a, 0 0.15*h,, de la cara interior de los parametros como
se muestra en la figura 2.18.
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FIGURA 2.18 Célculo de flexion de una zapata flexible
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Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado

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

la correspondiente a la otra direccion.

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

*N,a—a 2
MadZYfza ( 2 0+0.15*a0)

Donde:
a = lado mayor de la zapata.
ao = lado mayor de la columna.

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

mediante la férmula simplificada para el momento reducido de célculo.

Momento reducido de célculo: u= b;::;cd

Cuantia mecanica: o = p(l+p)

Capacidad mecanica del acero: Us=Asxfyg=w=*bxd=xf4
Armadura minima: Agmin = Pmin *b*d
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2.14.2. Célculo de la cortante.

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

Vvd = 05 *\/fcd

FIGURA 2.19 Comprobaciones al cortante y punzonamiento
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Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado

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

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

Yf*N(a_aO

a+b 2 —d)Sdz*fvd

2.14.3. Calculo a Punzonamiento.

Para la comprobacién a punzonamiento, se tomara como seccion de referencia en la cual, de
hacerse la comprobacion, aquella seccion perpendicular a la base de la zapata o cabezal,
formada por el conjunto de secciones verticales, situadas alrededor del pilar o muro que se
cimienta, concéntricas con €l, a una distancia de su paramento igual a la mitad del canto dtil
del elemento de cimentacion.

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

Ye*N
axb

[a*b— (a, + d)(b, + d)] < A, * 2f 4

Siendo A.
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Ac=2x(a,+d+b,+d)=*d,
2.15. DISENO DE ESCALERA

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

comunicar espacios situados en diferentes planos.

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

la movilizacion a través de ellas.

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

tiene acceso a plantas de distinto nivel.

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

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

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

o tabica”.

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

Desembarco.

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

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

El ancho o ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores de las
zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe 53 tener es
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de 60 cm., mientras que para el cruce de dos personas debera tener como minimo 80 cm.,

aunque en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es de 1 metro.

La Altura de Paso o Escapada, es la distancia libre en vertical entre el suelo del primer
peldafio y el techo que tiene encima; siendo la distancia normal la comprendida entre 2 y 2,40
m.; s6lo en casos de excepcion y en escaleras de poca importancia se puede reducir la medida
hasta 1,80 m.

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

cm., siendo las comodas las que tienen entre 11y 17 cm.

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

saliente para el avance de la escalera.

Este espacio o vacio existente entre dos tramos, en la parte central de la escalera, se denomina
0jo o0 hueco de la misma. Cuando esta parte es llena 0 maciza se denomina espigon o arbol

de la escalera.

Las barandillas son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que sea
mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por los
pasamanos Y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm. Cabe

recalcar que las barandillas son opcionales.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.
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FIGURA 2.20 Partes constitutivas de una escalera

Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque

Fuente: Elaboracion propia

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

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

para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en losas macizas.
2.16. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO.
2.16.1. Especificaciones técnicas.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
deberd consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse
(especificandose, si se juzga oportuno, la procedencia de los materiales, cuando esta defina
una caracteristica de los mismos), los ensayos a los que deben someterse para comprobacion
de condiciones que han de cumplir, el proceso de ejecucion previsto; las normas para la
elaboracion de las distintas partes de obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las
precauciones que deban adoptarse durante la construccion; los niveles de control exigidos

para los materiales y la ejecucion, y finalmente las normas y pruebas previstas para las
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recepciones correspondientes. En cualquier caso, el Pliego de Especificaciones Técnicas
establecera necesariamente, los siguientes datos de los materiales para la obra:

e Tipo, clase y categoria del cemento.

e Tipos de acero.

e Resistencia especificada para el hormigon.
Si para una misma obra se prevén distintos tipos de un mismo material, se detallaran,
separadamente, cada uno de ellos, indicandose las zonas en que habra de emplearlos.
Cuando para un material se exijan caracteristicas especiales cuya determinacion haya de
hacerse mediante métodos de ensayos no incluidos en la Norma Boliviana de Hormigén
Armado CBH-87, el Pliego de Especificaciones debera fijar, de un modo concreto, los
valores que deben alcanzar dichas caracteristicas y procedimientos de ensayo que hayan de
seguirse para medirlos. En relacién con el proceso de ejecucién de la obra, se deberan detallar
los siguientes aspectos:

e Disposiciones de cimbra y encofrados, cuando no sean las usuales.

e Proceso de hormigonado, con especial referencia a las juntas (dilatacion,

hormigonado, etc.).

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

e Proceso de desencofrado y descimbramiento.

e Tolerancias dimensionales.
En el Pliego de Especificaciones Técnicas, se hara constar el valor maximo de la carga para
la cual, de acuerdo con los datos facilitados por el proyectista, se permite la utilizacion de la
estructura. Este valor habra de figurar en una placa, de material indestructible, que se
mantendrd permanentemente colocada en un lugar adecuado de la construccion, para la

debida informacion de los usuarios, durante la vida de servicio de la estructura
2.16.2. COmputos metricos.

Los cémputos métricos son un estudio minucioso de mediciones de longitudes, areas y
volimenes de todos los elementos de una obra. Requiere el manejo de formulas geométricas
para determinar qué cantidad de materiales y que cantidad de mano de obra son necesarios

para realizar la obra.

71



El computo métrico requiere del conocimiento de procedimientos constructivos y de un
trabajo ordenado y sistematico. El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales
construye un rubro del presupuesto, esta calificacion por item debera ser hecha con criterio
de separar todas las partes de costo diferente, no solo para facilitar la formacién del
presupuesto, sino que es también porque es un documento de contrato, que sirve como lista
indicativa de los trabajos ejecutados.
El trabajo debe ser detallado en todas sus partes para facilitar su revision, correccion y/o
modificacion:
e Se debe efectuar un estudio integral de los planos y especificaciones técnicas del
proyecto relacionado entre si los planos de arquitectura, estructurales.
e Precisar la zona de estudios o de computos métricos y trabajo que se van a ejecutar.
e EIl orden para elaborar los computos métricos es primordial, porque nos dara la
secuencia en que se toman las medidas o lecturas de los planos, enumerandose las
paginas en las cuales se escriba las cantidades incluyéndose las observaciones
pertinentes. Todo esto nos dara la pauta para realizar un chequeo mas rapido y poder

encontrar los errores de ser el caso.
2.16.3. Precios Unitarios

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

parcial.

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

concepto de trabajo.
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2.16.4. Presupuesto general de la obra.

Se basa en la prevision total de los costos involucrados en la obra de construccion
incrementados con el margen de beneficio que se tenga previsto. El presupuesto podra estar
integrado por partidas o items parciales, con expresion de los diferentes precios unitarios
descompuestos. El calculo de los precios de las distintas unidades de obra se basara en la

determinacién de los costos directos o indirectos, precios para su ejecucion.

Se considera costos directos:

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

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

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

e Los gastos de amortizacion y conservacion de herramientas, y de la maquinaria e
instalaciones anteriormente citadas.

Se considera costos indirectos:

e Los gastos de instalacion de oficinas a pie de obra, comunicaciones, edificacion de
almacenes, talleres, pabellones temporales para obreros, laboratorios, etc.

e Los gastos del personal técnico y administrativo adscrito exclusivamente a la obra.

e Los costos de ensayos, controles de calidad, pruebas de laboratorio.

e Los gastos generales y utilidades del constructor, y los imprevistos.

Todos estos gastos, excepto aquellos que figuren en el presupuesto valorados en unidades de
obra, o en partidas alzadas, se cifran en un porcentaje de los costos directos, igual para todas
las unidades de obra: porcentaje que fijara, en cada caso, el Autor del Proyecto, a la vista de
la naturaleza de la obra proyectada, de la importancia de su presupuesto y de su posible plazo
de ejecucion. En particular, debera figurar de forma explicita, el costo del control, calculado

de acuerdo con el nivel adoptado para el mismo.

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

mas real posible del importe de la ejecucion del proyecto.
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2.16.5. Cronograma de ejecucién.

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

culminacion de actividades. Son la base principal de ejecucidn de una produccion organizada.

74



3. INGENIERIA DEL PROYECTO.
3.1. ANALISIS ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico fue proporcionado por el Gobierno Autonomo Departamental de
Tarija.

La infraestructura de la biblioteca cuenta de dos plantas en sus distintas areas como: Area de
planta baja con una superficie de 254.16 m2 donde tenemos la sala de recepcion; sala de
lectura; una pequefia sala de estar; sala de internet; bafios para hombres y mujeres; area de la
primera planta cuenta con una superficie de 254.88 m2 en el cual tenemos sala de videoteca;
sala de internet; oficina de equipo técnico; una pequefia sala de estar; sala de proyeccion;

cabina de proyeccion y una sala de jovenes. Haciendo una superficie total de 509.04 m2.
3.2. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

La topografia del lugar presenta una superficie relativamente plana, tal como se aprecia en la
fotografia, (Figura 3.1), estd ubicado exactamente entre las coordenadas

Latitud: 21°21'25,1"S

Longitud: 64°45'01,5"0

FIGURA 3.1 Ubicacion

Fuente: Elaboracion Propia.

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

75



El terreno cuenta con una superficie de 254.16 m?, topograficamente se considera un terreno

plano con una pendiente menor al 1% ya que el lugar de emplazamiento del proyecto se
encuentra ubicado en medio de otras construcciones.

FIGURA 3.2 Curvas de nivel

Fuente: Gobierno Auténomo Departamental de Tarija
3.3.  ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS.
3.3.1. Capacidad de soporte del suelo.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realizé en dos pozos, ubicados en

lugares estratégicos del terreno, con profundidades iguales y con un didmetro de 1,50m.
(Figura 3.3)
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FIGURA 3.3 Curvas de nivel
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Fuente: Elaboracion Propia.

Las muestras fueron extraidas de cada uno de los pozos para ejecutar ensayos de clasificacién
del suelo, realizados en el laboratorio de suelos de la Empresa Particular CEPAS consultora
y constructora.

Dando como resultado lo que se indica a continuacion en la siguiente tabla. Las planillas del
estudio de suelos se encuentran detalladas en el anexo 2 donde se detalla que todo el extracto

de suelo es uniforme.
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TABLA 3.1 Resultados de estudio de suelo

SONDEO N°1
Profundidad 4,00 metros
Numero de golpes 37
Descripcion CL =Arcillas de baja a media plasticidad,

arcillas arenosas o limosas.

Humedad Natural 11,12 %

Resistencia Admisible 4,02 (Kg/cm2)

Fuente: Estudio de suelos anexo 2.

TABLA 3.2 Resultados de estudio de suelo

SONDEO N°2
Profundidad 4,00metros
Numero de golpes 32
Descripcion CL =Arcillas de baja a media

plasticidad, arcillas arenosas o limosas.

Humedad Natural 11,70 %

Resistencia Admisible 3,56 (Kg/cm2)

Fuente: Estudio de suelos anexo 2.
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3.3.2. Incremento del esfuerzo vertical en una masa de suelo causado por carga de

cimentacion.

Para el nivel de fundacién se disefiard a 2m de profundidad, tomando como dato base la
resistencia del pozo N°2 ya que dicho estudio se realiz6 a 4m de profundidad, se analizara
matematicamente segin Boussinesq para la determinacién de los esfuerzos y de corte en un

punto cualquiera dentro de los medios homogéneos.

Meétodo para encontrar el incremento de esfuerzo debajo de una cimentacién

FIGURA 3.4 Método para encontrar el incremento de esfuerzo
debajo de una cimentacion

Cimentacion B X L

2 vertical a
1 horizontal

2 vertical a
1 horizontal

Ap

B+ |

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Da

q.B.L
W= Binl+2)
El esfuerzo admisible es igual a:
Oaam=4pP + q
Despejando:
q = Oqam-Ap

o

El esfuerzo a una profundidad de 2m es:

_ (aadm— Ap)-B-L
- (B+2)(L+2)

Ap
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Iterando y remplazando datos de B=L=200cm como dimensiones maximas se tiene un

incremento de presion del terreno de:
Resistencia admisible del pozo = 3.56 Kg/ cm2= 0.356Mpa

(0.356 — 4p).200.200
Ap =

= = 0.071MP
(200 + 200)(200 + 200) a

Entonces calculamos la carga admisible mediante una resta para 2 m de profundidad sera de:

q = 04qm-A4Ap = 0.356 — 0.071

o

q = 0.3MPa

El valor de ¢ = 0.3MPa (carga admisible), es resultado del analisis a una profundidad de

2m sera utilizada para el disefio de fundacion.

En el anexo 2 se presenta el calculo detallado de la carga admisible a los 4m de profundidad
de ambos pozos a analizar. Juntamente con el analisis de la determinacion de la Capacidad

Portante del Suelo con ambas teorias de (Terzaghi) y (Meyerhof).
3.4.  ANALISISESRTUCTURAL.

3.4.1. Alternativa Seleccionada.

3.4.1.1. Cubierta y Entrepisos:

Losa alivianada de H°A°.- El costo incluyendo el plastoformo es de 381.40 Bs. El metro

cuadrado (Fuente: Revista Presupuesto y Construccion).

Losa Alivianada con Vigueta Pretensada. - El costo de una losa de este tipo es de
aproximadamente 261.16 Bs. El metro cuadrado (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion).

Las ventajas de este tipo de forjados son similares a los de las losas bidireccionales macizas;
no obstante, a igualdad de canto, cargas de luces, estas losas tienen una mayor resistencia al

punzonamiento y las deformaciones generadas son menores. Las desventajas es que las luces
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a cubrir tienen que ser relativamente inferiores a las proyectadas en estructuras
independientes de hormigon armado y siempre vamos a requerir de un punto de apoyo que
puede ser un muro portante o bien vigas o columnas. Asi mismo se pueden cubrir luces de

hasta 6 metros, obviamente hay que tener en cuenta cual seré la carga que soportara.
3.4.1.2. Estructura de Sustentacion.
Pdrticos de H°A° conformado por vigas y columnas:

Columna de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a compresion. El costo de una esta
aproximadamente en 3388.46 Bs. El metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccién)

Vigas de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a flexion. El costo de una
aproximadamente es 3309.37 Bs. ElI metro cuabico. (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion)

Las ventajas son que es un material con aceptacion universal, por la disponibilidad de los
materiales que lo componen. Tiene una adaptabilidad de conseguir diversas formas
arquitectonicas, posee alto grado de durabilidad, posee alta resistencia al fuego. (Resistencia
de 1 a 3 horas). Tiene la factibilidad de lograr diafragmas de rigidez horizontal. (Rigidez:
Capacidad que tiene una estructura para oponerse a la deformacion de una fuerza o sistemas
de fuerzas) Capacidad resistente a los esfuerzos de compresidn, flexion, corte y traccion. La
ventaja que tiene el concreto es que requiere de muy poco mantenimiento, tiene una mayor
rigidez. Las desventajas tienen poca resistencia a la traccion, aproximadamente la décima
parte de su resistencia a la compresion. Aunque el acero se coloca de modo que absorba estos
esfuerzos, la formacion de grietas es inevitable. EI concreto requiere mayores secciones y
por ende el peso propio es una carga muy importante en el disefio. Requiere de un permanente
control de calidad, pues esta se ve afectada por las operaciones de mezcla, colocacion,
curado, etc. Presenta deformaciones variables con el tiempo, bajo cargas sostenidas, las

deflexiones en los elementos se incrementan con el tiempo.
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3.4.1.3. Fundaciones

Zapatas Aisladas de H°A°.- Son elementos que transmiten las cargas al suelo son de seccion
pequefia comparada con los cimientos corridos. Su costo es aproximadamente de 2084.39

Bs. el metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y Construccion)

Las ventajas son empleadas para pilares aislados en terrenos de buena calidad, cuando la
excentricidad de la carga del pilar es pequefia 0 moderada. Esta Gltima condicion se cumple
mucho mejor en los pilares no perimetrales de un edificio. Las desventajas son que no son

recomendables utilizarlas cuando el nivel freatico es alto.

Bajo el estudio realizado se define que la alternativa de planteo estructural que sera
desarrollada en el proyecto es la Alternativa N° 1, por las claras ventajas que ofrece de forma

estructural, respecto a la Alternativa N°2.

FIGURA 3.5 Alternativa de disefio 1

Loez Aliviznada de
vignsEs Pratensdas E
=
Vig de Ho G|
Loez Aliviznads de .
vignsts PraEnsmdas 2
3
Vigda Hol =
= =
- N L. i
Vigz= de Soeenimisnto S
,f/
“-\_\_\_
HH-\. '& s
—
Izpats Adsledss de Holo

Fuente: Elaboracion Propia.
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3.4.1.4. Planteamiento Estructural.

Se analizara la estructura porticada de hormigon armado que contiene: columnas, vigas, losas
alivianadas con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo, zapatas aisladas,

escalera de H°A°.

e Fundaciones compuestas por zapatas aisladas, el nivel de fundacién a 2m.

e Columnas compuestas por secciones cuadradas y rectangulares.

e Vigas y sobre cimientos: compuestas por secciones rectangulares.

e Entrepisos: construidos por losas alivianadas de viguetas pretensadas con

complemento de poliestireno.

Se analizara todos los elementos estructurales mencionados anteriormente, se comenzara
haciendo un pre dimensionamiento de las secciones en base a un analisis segun
recomendaciones de las normas, y criterios constructivos, se realizara el calculo en el
programa CYPECAD. Se presenta el planteamiento estructural de toda la estructura y

posteriormente el esquema estructural por plantas.

FIGURA 3.6 Estructura de la Biblioteca en CYPECAD

Fuente: CYPECAD
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3.4.2. Investigacion de las cargas.
3.4.2.1. Peso Propio.

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

necesario realizar el calculo.
3.4.2.2. Carga permanente.

Las cargas que se usaran en la estructura seran las que se muestran a continuacion, analisis

de cargas ver anexo 3.

Sobre piso y acabado = 1.38 KN / m2.

Cielo falso con placas de yeso = 0.15 KN/m2.

Muro de ladrillo de 6 huecos espesor 18cm (inferior) = 7.01 KN/m.
Muro de ladrillo 6 huecos espesor 18cm (exterior) = 7.01 KN/m.
Peso del meson = 2.4 KN/m.

Peso de la cubierta = 0.45 kN/m.

3.4.2.3. Sobrecarga de servicio.

La carga viva para la edificacion sera aplicada segun norma los detalles se especifican en el
Anexo 3.

3.4.2.4. Accion del viento.

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

para que realice el calculo de la estructura.
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Los detalles de las consideraciones del viento se encuentran en el anexo 3.

3.4.25. Accion sismica.

Segun los datos obtenidos de la Norma Boliviana de Disefio Sismico NBDS-2006, por esta

razon no se considerd esta accién en el analisis de cargas ni en el calculo estructural. Los

detalles de las acciones de sismo se detallan en el anexo 3.

3.4.2.6. Analisis de esfuerzos.

El software CYPECAD proporciona un resumen de solicitaciones en los elementos a partir

de las demandas de carga y un analisis basado en las diferentes solicitaciones, de acuerdo

con la estructura de la siguiente figura 3.7.

Las plantas tienen las siguientes elevaciones.

CUADRO 3.1 Elevaciones de plantas

Cota
Planta Planta Altura(m)
(m)
4 Segundo piso 35 7.40
3 Primer piso 35 3.90
2 Vigas de Sostenimiento 2.40 0.40
1 Cimentacion | = ----m-m-mm-me- -2

Fuente: elaboracion propia.
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FIGURA 3.7 Estructura de la Biblioteca en Canasmoro

Fuente: Planos arquitectonicos.

3.4.3. Dibujoy detalles.

Los dibujos y detalles de la estructura se detallan en los planos arquitectonicos y planos

estructurales del disefo estructural da Biblioteca en Canasmoro.
3.5. NORMAS DE DISENO.

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

3.6. HIPOTESIS DE CARGA.

Para el proyecto, se analiz6 las combinaciones de carga mencionadas en la seccion 2.5.
Hipotesis de cargas, descartando la Hipdtesis 11, y al ser la cubierta, e Hipotesis 111, ya que

no se contara con carga de sismo por lo tanto no se realizara el analisis de sismo.
De esta manera la combinacion de carga utilizada seré la siguiente:
Hipdtesis | Vi TG+ 7 *Q

Doénde: ytq = yq de acuerdo a un efecto desfavorable y nivel de control normal
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3.7.  ANALISIS DE MATERIALES.
3.7.1. Hormigén.

Resistencia caracteristica a los 28 dias fck = 25 Mpa

Moédulo de deformacion Ec=19000%/fcx  kglcm?
3.7.2. Acero.

Limite de fluencia fyk = 500Mpa

Madulo de elasticidad Es=21Mpa

3.8. HORMIGON ARMADO.
3.8.1. Recubrimiento.
3.8.1.1. Célculo del recubrimiento para losas.

Para poder determinar el grado de expresion de la estructura se hizo uso de tablas de la EHE-
08 (anexo 9. Tabla 9-tablal0) para asi ingresar a la tabla 8 del anexo 9 y poder determinar el

recubrimiento minimo.

Vida 0til de la estructura = 50 afios (anexo 9 — tabla 9)

Precipitacion media anual en Canasmoro= 68.66mm

Grado de expresion = Il1b (anexo 9 tablita -10).

Recubrimiento minimo segun las condiciones ambientales = 2.5 cm (anexo 9-tabla8)

Segun las condiciones de la tabla 8- anexo 9, se tiene un recubrimiento minimo para losas

de: Inor = Fmin = 2 CM

El recubrimiento mecénico se calculara de acuerdo al didmetro de las barras y su respectivo

centro de gravedad de dichas barras actuantes en cada una de las losas.
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3.8.1.2. Célculo del recubrimiento para vigas.

Para poder determinar el grado de expresion de la estructura se hizo uso de tablas de la EHE-
08 (anexo 9. Tabla 9-tablal0) para asi ingresar a la tabla 8 del anexo 9 y poder determinar el

recubrimiento minimo.

Recubrimiento mecéanico recubrimjento normal
.J

Vida 0til de la estructura = 50 afios (anexo 9 — tabla 9)

Precipitacion media anual en Canasmoro= 68.66mm

Grado de expresion = I1b (anexo 9 tablita -10)

Recubrimiento minimo segun las condiciones ambientales = 2.5 cm (anexo 9-tabla8)
fnor = I'min = 2.5CM

3.8.1.3. Célculo del recubrimiento para columnas.

Para poder determinar el grado de expresion de la estructura se hizo uso de tablas de la EHE-
08 (anexo 9. Tabla 9-tablal0) para asi ingresar a la tabla 8 del anexo 9 y poder determinar el
recubrimiento minimo.

Vida 0til de la estructura = 50 afios (anexo 9 — tabla 9).
Precipitacion media anual en Canasmoro= 68.66mm
Grado de expresion = I1b (anexo 9 tablita -10).

Recubrimiento minimo segun las condiciones ambientales = 2.5 cm (anexo 9-tabla8).
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Segun las correcciones para armaduras sensibles a la corrosion para proteger a dicha

armadura longitudinal se tiene un recubrimiento minimo para columnas de:
Ior = Imin = 3.5Cm
3.8.1.4. Célculo de recubrimiento para zapatas.

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

valor méximo.
Fnor = min = 5CM
3.8.15. Doblado de las armaduras.

Se utilizara 3.5@ para didmetros interiores con una prolongacion recta igual a 2@. Los

respectivos célculos se adjuntan en el disefio de cada elemento estructural.

3.8.1.6. Anclaje de las armaduras.

Armadura a traccion. I, = mgx @2 > % *@ > 15cm

Armadura de compresion. 1, = m, * 3% > Dk, g > 15em

20

Dichos célculos se adjuntan en cada elemento estructural.
3.8.1.7. Empalme de las armaduras.

El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente w (tabla

2.5). Dichos célculos se adjuntan el disefio de cada elemento estructural.
20cm
Iv=y *Ib-10*¢ > :10¢
0.5*Ib
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3.9. ANALISIS DE LOS COEFICIENTES DE MINORACION DE
RESISTENCIAS Y MAYORACION DE CARGAS.

3.9.1. Coeficiente de minoracion del hormigon.

De acuerdo con el anexo 9 - tabla 2: estados limites ultimos — coeficiente de minoracion de

la resistencia del hormigoén, el coeficiente de minoracion del hormigén es: ys = 1,50
3.9.2. Coeficiente de minoracion del acero.

De acuerdo con el anexo 9 - tabla 2: estados limites ultimos — coeficiente de minoracion de

la resistencia del acero, el coeficiente para la minoracion del acero es: ys = 1,15
3.9.3. Coeficiente de mayoracion de cargas.

De acuerdo a la seccion 2.8. Coeficientes de minoracion de resistencias y mayoracion de

cargas, el coeficiente de ponderacion de las acciones es: y fg =1y fq = 1,60
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3.10. VERIFICACION DEL DISENO DE LA CUBIERTA METALICA

FIGURA 3.8 Cubierta Metalica

Fuente: CIPECAD

3.10.1. Disefo de cordodn inferior

Perfil: 25x0.8

Material: Acero (A36) (Barra N17-N22)

@ Inercia respecto al eje indicado
(2 Momento de inercia a torsion uniforme

Nudos Laiiis (;aracteristicas mecanicas
] Area LW 1L,® 1@
Inicial Final (m) (cm?) |(emd) |(emd) |(cma)
N17 N22 1.252 0.76 10.73 |0.73 |1.15

Notas:

b: Coeficiente de pandeo
Lk: Longitud de pandeo (m)
Cb: Factor de modificacién para el momento critico

Pandeo Pandeo lateral
Plano ZX PlanoZY  Alasup. |Alainf.
b 11.00 1.00 0.00 0.00
Lk |1.252 1.252 0.000 0.000
Co |- 1.000
Notacion:
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3.10.1.1. Resistencia a traccién

Pr: Resistencia a traccion requerida para las combinaciones de carga LRFD

Pc: Resistencia de disefio a traccion

Donde:
Pc = @0t « Pn
Pc = 0.90 x 18.94
Pc =17.04

Se debe satisfacer:

P 171
Mm=pc=M=1702S

nt = 0.10 < 1 Cumple!!!
3.10.1.2. Limitacion de esbeltez para comparacion
L: Longitud de la barra L=1252 mm
K: Factor de longitud efectiva K=1

rx. Radio de giro respecto al eje X

Donde:

Donde:
Ix: Momento de inercia respecto al eje X. 1x=7300 mm4

A: Area total de la seccién transversal de la barra. A=76 mm?

Ix
rx= |—
A
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_ [7300 _ oo
rx = 76 =Y.

rx = 9.80
B KL

1=
r

1% 1252
~ 7 9.80
A =128
128 < 200 Cumple!!!

=127.7

3.10.1.3. Resistencia a compresion
Pr: Resistencia a compresion requerida para las combinaciones de carga LRFD Pr=4.78 KN

Pc: Resistencia de disefio a compresion Pc=7.20KN

t=2T 1 e =278 _ 0663
m=pc=s M=o~

nt = 0.663 < 1 Cumple!!!

La resistencia de disefio a compresion en secciones comprimidas es el menor valor de los

obtenidos.

Pn=Fcr+A
) Pn = 8Kn
A: Area bruta de la seccion de la barra  A=76mm?2

Fer: Tension de pandeo por flexion, tomada como: Fcr=105.59Mpa

Cuando:
Fy
—_ < .
Fe = 2.25

Fy: Limite elastico minimo especificado del acero de las barras Fy=250Mpa
E: Mddulo de elasticidad del acero = 200000.00 Mpa

Kx=1.00
03



Ky=1.00

L= Longitud de la barra = 1252 mm

rx=9.8 mm
ry=9.8 mm
L Ix =1y =0.73
r= |g=Ix=1Iy=0
Fex = M2 x E
ex = (KxL/rx)?
Fex = 121.40
F M2 « E
ey =————-
(KyL/ry)?
Fey = 121.40
3.10.1.4. Resistencia a flexion eje x

Mr: Resistencia a flexion requerida para las combinaciones de carga LRFD

Mec: Resistencia de disefio a flexion

T 0.0
nm=—<1; nm=——=0.052

0.16

nm = 0.052 < 1 Cumple!!!

Donde:
Mc
3.10.1.5. Resistencia a corte Y

Vr: Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga LRFD

Vr: Resistencia a cortante
Donde:

requerida para

las combinaciones de carga LRFD
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nv = 0.003 < 1 Cumple!!!
3.10.1.6. Esfuerzos combinados y torsion
Pr: Resistencia a compresion requerida= 4.77 kN
Pc: Resistencia de disefio a compresion, calculado= 7.20 kN
Mrx: Resistencia a flexion requerida en el eje fuerte=0.01 KN*m
Mcx: Resistencia de disefio a flexion en el eje fuerte, calculado=0.16 kN*m
Mry: Resistencia a flexion requerida en el eje débil= 0 kN*m
Mcy: Resistencia de disefio a flexion en el eje débil, calculado= 0.16 KN*m

Donde:

_Pr+8(er Mry
n_Pc 9

—+—)(H1 -1
Mcx+Mcy>( @)

n<li

0.709 < 1 Cumple!!!
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3.10.2. Disefio de corddn superior

Perfil: 45x0.8
Material: Acero (A36) (Barra N20-N23)

Nudos . Caracteristicas mecanicas

Inicial  Fina (cm?) | (cm4) | (cm4) (cm4)

N20 | N23 | 0904 | 140 452 452 | 6.98

Notas:
() Inercia respecto al eje indicado
(2 Momento de inercia a torsion uniforme

| Pandeo Pandeo lateral
Plano ZX PlanoZY = Alasup. @ Alainf.

R 1.00 1.00 0.00 0.00

Lk 0.904 0.904 0.000 0.000

Co - 1.000

Notacion:
[1: Coeficiente de pandeo
Lk: Longitud de pandeo (m)
Cb: Factor de modificacion para el momento critico

3.10.2.1. Resistencia a traccion
Donde:
Pr: Resistencia a traccion requerida para las combinaciones de carga LRFD

Pc: Resistencia de disefio a traccion

Pc = @t « Pn
Pc = 0.90 * 34.94
Pc = 31.44

Se debe satisfacer:

t=2" 1 ne =2 _ 0069
m=pcsb M= T

nt = 0.069 < 1 Cumple!!!
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3.10.2.2. Limitacion de esbeltez para comparacion
L: Longitud de la barra L=2712 mm

K: Factor de longitud efectiva K=0.33

rx. Radio de giro respecto al eje X

Donde:

Donde:
Ix: Momento de inercia respecto al eje X. 1x=45200mm4

A: Area total de la seccion transversal de la barra. A=140 mm?

_ 45200 _
rx = 140 = mm

rx = 18mm

A=—
T

1_0.33*2712_497
B 18 T

A=50

50 < 200 Cumple!!!
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3.10.2.3. Resistencia a compresion
Pr: Resistencia a compresion requerida para las combinaciones de carga LRFD
Pr=17.14 KN

Pc: Resistencia de disefio a compresion Pc=24.28KN

t—Pr<1' t—1'4—0663<1
M=pc= M =508~ 7002 =

nt = 0.70 < 1 Cumple!!!

La resistencia de disefio a compresion en secciones comprimidas es el menor valor de los

obtenidos

Donde:

E: Mddulo de elasticidad del acero = 200000.00 Mpa

Cw: Constante de alabeo de la seccion=0.00 cm6

Kz: Factor de longitud efectiva de pandeo alrededor del eje Z =0.00
L: Longitud de la barra = 2712mm

G: Modulo de elasticidad transversal del acero= 80000.00Mpa

J: Momento de inercia a torsion uniforme= 69800mm4

Ix: Momento de inercia respecto al eje X =45200 mm4

ly: Momento de inercia respecto al eje Y =45200 mm4
E
F, =Q[EI.658 ]Ff
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Fcr = 193.05Mpa
Pn: Resistencia nominal a compresion
Pn=Fcr+A
Pn = 8Kn

Para secciones doblemente simétricas, Fe es el menor valor de:

1
Ix + Iy

n2 x E « Cw
(Kz*L)Z

Fe =

+ G]] *
Fe = 781.17Mpa
En secciones formadas Unicamente por elementos no rigidizados

Donde:

A: Area total de la seccién transversal de la barra

Aesf: Suma de las areas eficaces de la seccidn transversal basadas en el ancho eficaz reducido

'be' y en la altura eficaz reducida 'he'.

Aeff
s =

Para alas de secciones cuadradas y rectangulares con elementos esbeltos de espesor uniforme:

b, = 1.92t El—@ E <b
SRR GO

be = 36.01mm
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Donde:

f — n
AEH:

b: Distancia libre entre almas menos el radio de acuerdo a cada lado =41.80mm
t: Espesor de la pared =0.80mm

E: Mddulo de elasticidad del acero= 200000.00 Mpa

3.10.2.4. Resistencia a flexion eje x

Mr: Resistencia a flexion requerida para las combinaciones de carga LRFD

Mec: Resistencia de disefio a flexion

Donde:
nm=&<1' nm='—3=0.313 <1
Mc ™ '’ 0.43 -
nm = 0.313 < 1 Cumple!!!
3.10.2.5. Resistencia a corte Y

Vr: Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga LRFD

Vr: Resistencia a cortante requerida para las combinaciones de carga LRFD

Donde:
nv=—r<1'nv=0'27Kn=0.03 <1
Ve ™ 77 9.03Kn -
nv = 0.03 < 1 Cumple!!!
3.10.2.6. Esfuerzos combinados y torsion

Pr: Resistencia a compresion requerida= 4.77 kN
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Pc: Resistencia de disefio a compresion, calculado= 7.20 kN

Mrx: Resistencia a flexion requerida en el eje fuerte=0.01 kN*m

Mcx: Resistencia de disefio a flexion en el eje fuerte, calculado=0.16 kN*m
Mry: Resistencia a flexion requerida en el eje débil= 0 KN*m

Mcy: Resistencia de disefio a flexion en el eje débil, calculado= 0.16 KN*m

Donde:
P, 8(M, M |
=5 "slm. T, ) M
n<i
0.98 < 1 Cumple!!!
3.10.2.7. Disefio de correas por flexion asimétrica

Peso del policarbonato (10mm) = 20.2 kg/m?= 0.20KN/m?
Sobrecarga de uso = 0.96 kN/m? = 97.89 kg/m

Separacién entre correas = 0.904 m

.., ., . V2
Precisién dindmica del viento= W = =

Velocidad del viento V= 28m/s (anexo 3 —tabla 8)

__ (28m/s)?
T 16

w =49 m/s?

Sobrecarga del viento P=C*W

Coeficiente edlico: Barlovento  C1=0.3 (presion) P=49*(0.3)= 14.7 kg/m?=0.15

Sotavento C2=-0.4 (succioén)  P=49*(-0.4)=-19.6 kg/m2=0.2
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Determinacion de carga lineal actuante en la correa

Kn
Carga del vidrio: Pv = 0.20 — * 0.904 = 0.18 KN /m?
m
Kn
Sobrecarga de Uso: SCU = 0.96 — * 0.904 = 0.87 KN /m?
m

Kn
Carga de Viento: Pv = 0.15F * 0.904 = 0.14 KN /m?

Disposicidon de cargas

En el eje x

Peso del vidrio: Pvx = sin(36°) * 0.18 = 0.106 Kn/m
Sobrecarga de uso: SCUx = sin(36°) * 0.87 = 0.51Kn/m
Enelejey

Carga del vidrio: Pvy = cos(36°) *0.18 = 0.15Kn/m
Cargadel policarbonato: SCUy = cos (36°) * 0.87 = 0.704 Kn/m

Peso de Ppy
policarbonato
] ) Ppx
Presion del viento SCUy /,/
(Barlovento) 3
Sobrecarga de uso SCUy
PV

Combinaciones de carga

U=12pp+1.6scu+0.5pv

Carga lineal sobre la correa

En el eje x
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No se genera carga de viento

Wux = 1.2 x0.106 + 1.6 * 0.51 = 0.94 KN/m
Enelejey
Wuy = 1.2 %0.15 + 1.6 * 0.704 + 0.5 % 0.14 = 1.38 KN /m
Momento ultimo

Wux * L?

Mux =
ux 3

0.94KN /m * 2.36>
8

Mux =

Mux = 0.65 KN *m

Wuy * L?
Muy =—§g—
1.38 KN /m * 2.362
8

Muy =

Muy = 0.96 KN *m

Descripcion del perfil

Canto exterior del alma: = 80 mm
Canto del ala: bw = 40 mm
Espesor del elemento: tw = 2 mm
Area de seccion: A= 3.53 cm?2
Inercia a flexion " X": Ix = 35.21 cmé
Inercia a flexiéon "Y": ly = 8.06 cmé
_ Inercia a torsion: It= 0.05 cmé4
- Modulo plastico ""X""; Zx= | 11.15 | cm3
Maodulo plastico Y™ Zy = 5.33 cm3
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Propiedades del material

Fy= 250 Mpa Esfuerzo de fluencia

Fu= 407.7 Mpa Esfuerzo ultimo de tension del acero estructural

E= 2100000 Mpa Mddulo de elasticidad

Momento Nominal

Mnx = Fy x Zx

Mnx = 250 « 11.15
Mnx = 2787.5 KN *cm

Mny =FyxZy

Mnx = 250 = 5.33
Mnx = 1332.5KN *xcm

Verificacion de la resistencia

Mux Muy
+ <1
PMnx @Mny
=09

0.75 < 1 Cumple!!

Verificacion de flecha

L
fmax = —300
236
= 22 _y3s
fmax =246 = 300 cm

En el eje x
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5 Wx=xL*
= E3
384 E=xIx

f

f =0.5cm

f =0.5cm < 0.8 Cumple!!!

Enelejey
5 WyxL*
f = £
384 E=xIy
f =043cm
f=043cm < 0.8 Cumple
3.10.2.8. Disefno de Placa

Caracteristicas del acero

Resistencia caracteristica del acero Fy= 400 Mpa

Seccidn de cuerdas superiores e inferiores HSS 45x0.8mm (anexo 11-Ferrotodo)
Distancia en x d=4.5cm

Distanciaeny df=4.5cm

Caracteristicas del concreto donde se apoya la unién

Area de apoyo disponible sobre la viga A2= 500 cm2

Resistencia caracteristica del Ho f’c=258 Mpa
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FIGURA 3.9 Vista en 3D Cubierta Metéalica

Fuente: CYPECAD

Reacciéonen Y Pu=2.495 KN

Reaccion en X Pc=-0.938 KN

Momento total M=-0.06 KN

Determinacion del area de la placa

El area de la placa es Al por lo que tenemos la siguiente relacion entre el area de apoyo y la

placa:
VA2 . laz
—— esiguala
VA1l 9
LRFD @c = 0.65
Pu
Al =
Pc*0.85 * fc * %
A1 = Pu = A1 = 0.903 cm2
C @cx0.85%fcx2 am
0.95+d —0.85b
A= ( f) = A= 0.225cm

2
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N=vA1+A

N =0.225cm
_ A1l
- N

B =0.768 cm

El mayor valor entre Ny B
Max (B, N) = 1.175cm

Debido que las reacciones de la cercha son bastantes pequefias, la placa tendra una dimension
minima para el apoyo de la barra inferior de la estructura en su apoyo tomando en cuenta

pernos de 1/2”, por lo tanto, las dimensiones de la placa seran de 17cm x 17cm.

B=17cm

N =17cm

Resistencia de contacto

@c = 0.65
fc =25 Mpa
Al=N*B =289 cm2
Pu =2.495 KN
GcPp =@ 085 fcxAl *2

@c Pp = 798.363 KN
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@c Pp = Pu
@c Pp = 798.363 KN = Pu = 2.495 KN Cumple!!!

Espesor de la placa

d =4.5cm
bf=4.5cm
N=17cm
B=17cm
fy= 250 Mpa
m= V- 0'295 *d) m = 6.363cm
_(B~0.8bf) 2‘ 85 4 = 6.7¢m
n' = (614@ n' = 1.125cm

l=max (mnn') =6.7cm

I 2+ Pu 1.856
= ES = .
r 09+«fy+B+N cn

Espesor minimo de placa 2mm

Se usara una placa de 17cm x 17cm de espesor de 2mm.
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3.10.2.9. Disefio de tornillos

Mu=-0.06 KN*m
a=25mm )
b= 60mm B
c=20mm
f=65mm
nv=4
nh=4
S =nvx*(b)2 +nhx(f)2
S =313cm?2
Mu=xb
= H = -0.115 KN
S
Mux f
V= S V =-0.125 KN
Pn=0.94 KN
NUmero T=4
= Pn = 0.235 KN
" NumeroT

Ru=./(V+F)2+H2=0.159 KN
® =09
@ * Ru = 0.143

Diametro propuesto de tornillo A36

D=1.27cm
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D2
At = * T = 1.267 cm2
Fu= 400 Mpa
Esfuerzo nominal del tornillo

Rn =@ %0.75 « At * Fu = 34.203 KN
ORu < Rn

® * Ru=0.143 KN < Rn = 34.203 KN Cumple!!!

Verificacion de soldadura

Perfil 1”x 17x 3/16”

T
B=25.4 mm ‘

T
A= 25.4 mm
aa)

T=4.76 mm v

s
Ar=25.4 mm2
Fy=400Mpa
Fluencia de la seccion total

Pn = Fy * Ar
Pn = 87.66 KN
Fluencia por tension
®=0.9

@« Pn =78.894 KN
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Resistencia de disefio de soldadura

Electrodo a usas E70xx TABLA J2.3
Espesor Minimo de Garganta Efectiva
EXX_482'Mpa Espesor de material de Espesor minimo de
parte unida mas delgada, garganta efectiva, mm
mm
Hasta 6 inclusive 3
Entre 6y 13 5
Entre 13y 19 6
Entre 19y 38 8
Entre 38 y 57 10
Entre 57 y 150 13
Mayor que 150 16

lal Ver Tabla J2.1

Ancho de la garganta efectiva  w=4mm

Rsl=0+0.6+Exx*w

Rsl =10.411 KN/cm

Is=9cm

Rs = Rsl «ls = 93.701 KN
OPn < Rs

@+ Pn =78.894 KN < Rs = 93.701 KN Cumple!!!
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3.11. DISENO DE VERIFICACION DE LOSAS.
3.11.1. Verificacion de la losa alivianada con viguetas pretensadas.

La verificacion se realizaré a la losa del primer piso correspondiente a las columnas P2, P3,
P9y P10. (Figura 3.10)
FIGURA 3.10 Vista en planta de la descripcion de las viguetas

Fuente: CYPECAD

Las losas de cubierta y de entrepiso seran losas alivianadas debido a la facilidad constructiva

que representa su ejecucion, ademas del reducido peso propio de las mismas.

Lo cual favorece al disefio ya que se reducen las solicitaciones presentes en la estructura

debido al peso muerto.
3.11.1.1. Viguetas pretensadas.

Las losas estan conformadas por viguetas pretensadas CONCRETEC con complemento de
plastoformo y una capa de compresion de 5¢cm de espesor. Todas las losas cumplen con las
solicitaciones del proyecto debido a que las viguetas satisfacen los requerimientos de la

norma NB 997. Elementos prefabricados de hormigdn — viguetas pretensadas de hormigén
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pretensado — Requisitos y métodos de ensayo. La losa alivianada o forjado unidireccional

Ilamado asi por que reparte las cargas que recibe en una sola direccion esta compuesta por:

e Viguetas pretensadas.
e Complemento aligerante de plastoformo.

e Carpeta de compresion de hormigon armado.

Losa alivianada con viguetas pretensadas.

FIGURA 3.11 Vista en planta de la descripcion de las viguetas

Fuente: catalogo CONCRETEC.

Para la losa alivianada se utilizara viguetas pretensadas de la marca CONCRETEC que son
reconocidas en nuestro medio y su control de calidad en su fabricacién es reconocida a nivel
nacional. La vigueta pretensada de CONCRETEC es fabricada con tecnologia autorizada y
de Gltima generacion, obteniendo un producto de alta estandarizacién y calidad garantizando
las resistencias y funcionalidad en las losas de entre piso y cubierta. Ficha técnica de las

viguetas se detalla en el anexo 10.

Las caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada de CONCRETEC son las siguientes:
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TABLA 3.3 Especificaciones técnicas viguetas pretensadas CONCRETEC

Dimensiones (mm) Peso Resistencia|
; Tipo de
Producto promedio|del acero S
a b h L ormigon
(kg) fyk=kg/cm?
Vigueta Variable (hasta
56 (110 |114.4 17.2 18.000 350kg/cm?
Pretensada 9.00m)
Vigueta Variable (hasta
60 | 121 | 112 19.5 18.000 |350kg/cm?
Pretensada 9.00m)

Fuente: ficha técnica viguetas pretensadas CONCRETEC.

FIGURA 3.12 Vigueta pretensada CONCRETEC

6cm

—

12cm

Fuente: Ficha Técnica Vigas Pretensadas catalogo CONCRETEC

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

traba perfecta entre la vigueta y la carpeta de compresion, evitando que esta se desprenda a

causa de cualquier tipo de carga aleatoria (Figura 3.13).
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Sistema de aplicacion de la vigueta:

FIGURA 3.13 Sistema de aplicacion de la vigueta
pretensada

Fuente: Ficha Técnica Vigas Pretensadas CONCRETEC

TABLA 3.4 Sistema de aplicacién de la vigueta pretensada

- ; Dimensiones (cm)
Descripcion Referencia _
Simple Doble
Distancia entre ejes (paso) D 50-55-58-60 | 62-70-72
Altura de complemento h1 de 10a25 |del12a25
Altura de carpeta de compresion h2 5 5
Altura paquete estructural H de15a30 |de17a30

Fuente: Ficha Técnica Vigas Pretensadas CONCRETEC

El espaciamiento entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas, de la
misma manera la variacion de la altura del complemento permite generar losas mas rigidas y
estables.

Se asumira una distancia entre ejes de:
D=50cm
Se recomienda una altura del paquete estructural segun pre-dimensionamiento de.

l

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

Hormigon: La practica pide una resistencia de 350 a 500 kg/cm? para el concreto pre

esforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto es de 200 a 250 kg/cm?

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

fuerza de tension en el concreto pre esforzado.

TABLA 3.5 Compresion vigueta pretensada — vigueta prefabricada

; ; Resistencia del
Resistencia del acero o
Producto hormigon Fckos =
Fyk = kg/cm?
kg/cm?
Vigueta
18.000 350
pretensada
Vigueta
) 5000 210
prefabricada

Fuente: Ficha técnica CONCRETEC

El acero de alta resistencia utilizado con armadura de la vigueta CONCRETEC proporciona
a la losa una resistencia superior a tres veces respecto al acero usado en hormigén armado in

situ, garantizando mayor durabilidad y calidad (tabla 3.6)
Luz de célculo:
La luz de célculo de cada tramo de forjado se mediréa entre ejes de los elementos de apoyo.

Las luces varian en toda la estructura, la mayor luz que tendra la vigueta sera de 4.40 m
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Entrada de la viga:

Las viguetas deben apoyar a un minimo de 10 cm. Sobre muros de mamposteria o
encadenados. Sobre encofrados de vigas a hormigonar las viguetas apoyaran un minimo de

5 cm.
El apoyo de las viguetas serd de 10 cm en toda la estructura.
Complemento aligerante de plastoformo.

Las dimensiones del plastoformo proporcionadas por el fabricante se detallan en la tabla 3.6

y en la siguiente figura 3.14. Ficha técnica en el anexo 10.
El alto del canto de la bovedilla sera:

h:1 =20 cm

FIGURA 3.14 Sistema de aplicaciéon del complemento
plastoformo

..}. —_—

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC
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TABLA 3.6 Complemento de plastoformo CONCRETEC

Complemento plastoformo
Dimensiones (cm) Densidad
Medidas
a b C d (kg/m?3)
20-42.130| 42 130 20 38 8-10
20.42.100| 42 100 20 38 8-10
20.52.100 52 100 20 48 8-10

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC

e Carpeta de compresion de hormigén armado.
Elemento formado por hormigon vertido en obra y armaduras, destinado a repartir las
distintas cargas aplicadas sobre el forjado. El espesor minimo h; de la losa superior

hormigonada en obra, con pieza aligerante, no debera ser menor a 5 cm.

h2= 5 cm

25cm

S0em

h=5cm

Ancho efectivo de la losa. - En ausencia de una determinacion mas precisa se puede asumir
que es igual al caso de vigas en T que supone, para las comprobaciones a nivel de seccién,
que las secciones normales se distribuyen uniformemente en un cierto ancho reducido de las

alas llamado ancho efectivo.

118




1
be=b,+z*l,<b

Donde:

be = ancho efectivo.

bo = 4cm. (ancho del nervio de la vigueta pretensada).
lo =440 cm. Luz de la vigueta.

b = separacion real entre viguetas.

1
b, = 40+§*440=92cm

En ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacion real entre viguetas entonces

se tiene que el ancho efectivo sera:
be = 50cm

e Calculo de la reduccion modular o coeficiente de equivalencia.

Los esfuerzos producidos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos usando
el concepto de seccidon transformada, mediante el cual el concreto colocado in situ de menor
calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto de mas alta

calidad.

E.
fc= *fcp:>fc=n*fcp
Ecp

Donde:
fe , Ec = Esfuerzo, médulo de deformacion del hormigon armado respectivamente

fep, Ecp = Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado respectivamente
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n = Reduccién modular de los concretos, donde el concreto colocada in situ de menor calidad

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

_ Ec2s0 _ 19000*\/fck:\/fck:m:0845
Ecp3zso 19000 *./f, Jfop V35

e Calculo de las caracteristicas geométricas de la vigueta.

Propiedades de la vigueta normalent=0

FIGURA 3.15 Caracteristicas geométricas de la
vigueta pretensada

2.5cm

|.50|1l

12cm
Jem

!.SUm

| 2.5cm |

Fuente: Elaboracién Propia

TABLA 3.7 Propiedades de la vigueta pretensada

Propiedades de la seccion

hr 120 mm
Ac 7950 mm?
e 11154500 mm?*
Cio 71.1 mm
Cao 48.9 mm

A = area de la seccion transversal de la

vigueta

C20 = brazo mecanico inferior

C10 = brazo mecanico superior
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Ixc = momento de inercia con respecto de

eje X

Fuente: Elaboracion Propia

e Propiedades de la Vigueta compuestaen t = «

FIGURA 3.16 Seccién compuesta de la vigueta pretensada

Scm

S50 cm

20 cm

Fuente: Elaboracién Propia

FIGURA 3.17 Es evidente que ahora se trabaja con vigaen T, es decir

Seccién compuestavigaen T
o

50 cm £
|

j

Fuente: elaboracién propia

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

anteriormente.
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FIGURA 3.18 Caracteristicas geométricas de la vigueta compuesta vigaen T

n=0.845

50 ¢cm

5cm

20 em

Fuente: Elaboracién Propia

Las propiedades geométricas de la seccion mixta homogeneizada son:

TABLA 3.8 Propiedades de la vigueta compuesta

Propiedades de la seccién

hoo 250 mm
A, 40556 mm?
lcoo 202344700 mm?*
Cio 76.8 mm
Ca0 173.2 mm

vigueta

A = area de la seccidn transversal de la

C20 = brazo mecanico inferior

C10 = brazo mecanico superior

X

Ixc = momento de inercia con respecto de eje

Fuente: Elaboracion Propia

122



e Acciones de cargas consideradas sobre la losa alivianada:
Pcarga por entrepiso = 1383.21 N/m?
PPpeso propio de la losa = 2794.909 N/m?
SCuiva = 4903.35 N/m?
Luz de calculo de las viguetas pretensadas: | = 4.40m.
Separacién entre Viguetas: b = 0.50 m.
Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga Muerta: CM = (1383.21 + 2794.909) *0.55 = 2297.97 N/m
Sobrecarga de uso: SC = 4903.35*0.55 = 2696.84 N/m

La carga caracteristica total sobre la vigueta es:
Ok = 2297.97 + 2696.84 = 4994.81 N/m ( Cargas de servicio)
gd = 1.6*%4994.81=7991.69 N/m (Cargas ponderadas )

e Verificacion de la Vigueta Pretensada.
Pretensar el hormigon consiste en aplicar una fuerza total que se produzca en la misma unas
tensiones contrarias a las que luego, en servicio produciran las cargas exteriores. De ahi la
palabra pretensado, que significa tension previa a la puesta de servicio. La existencia de la
fuerza de pretensado obliga a realizar en la pieza de hormigén pretensado algunas
comprobaciones tensionales, fundamentalmente en dos instantes: Uno, en el de aplicacion de
la fuerza de pretensado. Otro en el estado de servicio de la pieza. Esta es una diferencia

importante respecto a las piezas de hormigon armado.

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

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

0'75*fpmaxk 090*fpk

Fpmaxk = 180Mpa Tension de rotura Gltima del acero pretensado, obtenida de la guia
Técnica de CONCRETEC
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Fpk =500 Mpa Limite elastico caracteristico del acero.
0.75 * fpmaxk = 0.75 * 180 = 135 Mpa
0.90 * fp,; = 0.90 * 500 = 450 Mpa

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

cuando se aplique la fuerza del gato, de:
fps = 1323 Mpa

e Resistencia a compresion del hormigon a los 7 dias. - EI hormigon tendra una
resistencia del 80 % de la prevista a los 28 dias.

fei = 0.80 * 35 = 28 Mpa

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

viguetas seran calculadas como elementos simplemente apoyados:

q = 4994.81 % (Cargade servicio)

L=440m (Luz de calculo para las viguetas pretensadas )
Resolviendo la viga simplemente apoyada se tiene que:
Ra=Rs =4994.81 *4.40 = 21977.16 N/ 2 = 10988.582 N

RA=10988.582 N

Rs =10988.582 N

q+L? _ 4994.81 %4.40°
8 8

= 1208744 N *m

(+) _
Md -

e Esfuerzos admisibles del Hormigon:

fei = 0.25 x /fcli = 0.25 * /28 = 1.32Mpa

fei=06%*f;=0.6%28=16.8Mpa
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fof = 0.45 % f, = 0.45 % 35 = 15.75Mpa

fcft:0.5*\/g=1.6*\/3_=9.46Mpa

e Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

FIGURA 3.19 Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (FP).

6cm
E o]
Q
3
5
0o o 2
ol
12cm 4

Fuente: Elaboracion Propia

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

 SA;xd  0126%3%15+0.126%1%3+0.126%1%7
Yoo =754 T 0.126 * 5

Yep = 29mm
El momento Mo provocado por el peso propio de la vigueta pretensada seré:
YHeA® = 24516.63 N/m3

Avigueta =0.00795 m2
q = YH°A"* Avigueta= 24516.63 % * 0.00795 = m?=194.907 %

I=4.40m
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L (194.907 %) * 4.402

8 8

Mo =471.67 N *m = 471670 N * mm

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

_q+L* 499481 x4.40?

3 3 = 12087.44 N *m = 12087440 N * mm

My

(Incluye el peso propio de la vigueta)

3.11.1.2. Verificacién de las inecuaciones de condicion cuando solo acttan las

tensiones producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado.

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada en t = 0 (tabla 3.8)

A =7950 mm? Area de la seccion transversal de la vigueta

C2 =48.9mm Brazo mecanico inferior

Cio =71.1 mm Brazo mecanico superior

Ixc = 11154500 cm* Momento de Inercia con respecto del eje x

fc© =35 Mpa Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias

e0=48.9-29=19.9 mm  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 o
en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad.

f.i = 0.80 * 35Mpa = 280

ft,-=0.8*\/f7'a-

e Realizando operaciones y reemplazando en las inecuaciones se tiene que t =0

Mo * ¢
L

1. Po <
eo*Clo_ 1

To Ao
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471670 %711
L po <132t 11154500
- Pos{foov711 1
11154500 ~ 7950

Py < 40869495 N

MO*CZO
— .+—
2. Po s(fa Io >

eo*C20+ 1

Io Ao

471670 * 48.9
—280 + 7754500
199489 =1
11154500 T 7950

2. Po<

Py <1304690.7 N

e Verificacion de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccion compuesta — vigaen T, ent = oo (tabla 3.9)

A =40556mm?2 Area de la seccion compuesta

C2oo0 =173.2 mm Brazo mecanico inferior

Cio0 = 76.8 mm Brazo mecanico superior

Ixc = 202344700 mm* Momento de Inercia con respecto al eje x

eoo =173.2-29=144.2 mm Excentricidad desde el eje neutro de la seccion

homogeneizada al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

e Realizando operaciones y reemplazando en las inecuaciones se tiene que t =oo
Mt « Cio
+ _
3. Pox < Jort T )
€x * C100 1
U ( I m)

12204290 * 76.8
15.75 + —5455324700
1442 +768 1 )
702344700 T 40556

3. Po >

a845*(
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P, >309833.7N

Mt+cp o

_ftf+IT
4. Po = (n—*(ew*csz))

Ioco Aco

12204290 * 173.2

—946 + 05344700
442 1732, 1 )

202344700 T 20556

4, Po >

0.845 * (

Py = 788313 N

e El conjunto solucién para la fuerza de pretensado es el siguiente:

1.—P, < 4086949.5 N

2.—Py <1304690.7 N

3.—P, >309833.7N

4.—P, > 7883.13 N

CONJUNTO SOLUCION

Tiempo Infinito Tiempo Cero
SOLUCION
—309833.7N 7883.13 1304690.7 4086949.5
3.11.1.3. Verificacion de la fuerza de pretensado:

Se verifica la fuerza de pretensado inicial:
Py = fps * Aps
fpu = 1800 Mpa

fps = 0.75 % fp,, = 0.75 %« 1800 = 1350 Mpa
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Aps (pamm) = 12.6m m?
N (p4mm) = 5 NUmero de cables a utlizar
Aps = Aps (p4mm) * Tl(¢4mm) =12.6 %5 = 63mm2

Py = 1350 * 63 = 85050 N

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

4.—-Py < Py <2.—-P,
7883.13 < 85050 < 1304690.7 Cumple !!!

e Pérdidas de Pretensado:

Las pérdidas de pretensado son:

- Acortamiento elastico del Hormigon

- Contraccion del hormigon

- La fluencia lenta del Hormigén

- Relajacion de los cables

Se asumira una pérdida de pretensado del 20 %

e Fuerza de pretensado efectivo:
Po = 85050 N Fuerza de Pretensado Inicial

AP = 0.20 * 85050N = 17010N Pérdida total de la fuerza de pretensado (Po)

Pe = 85050 — 17010 = 68040 N Fuerza de pretensado efectivo
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3.11.1.4. Verificacién de los Esfuerzos en la seccion.

En las viguetas de hormigon pretensado se cumplirdn que bajo la accion de las cargas de
ejecucion de calculo y bajo el efecto del pretensado después de la transferencia, asumiendo
un 20 % de perdidas hasta la fecha de ejecucion del forjado, no se superen las siguientes

limitaciones de tensiones:

Ent=0

Datos:

A = 7950 mm?,

lo = 11154500 mm?*

Cio=71.1mm

C20=48.9 mm

€0 =19.9 mm.

Mo=471.67 N xm = 471670 N *x mm
fo =28 Mpa

e Esfuerzos en la fibra superior.

M, =C P c P [
_Ho*C10 o€t 10_To_0gs £

1, 1, A
471670+ 711 85050199711 8505 _ o o
— —_ .0 *
11154500 11154500 7950 —

—2.92 < 4.23
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e Esfuerzos en la fibra inferior

M, xCy9 P, *e,*Cy

P, ,
_IS_06*I‘L‘1

I, I,
471670 *489 8505%*19.9%489 8505
- - < —-0.6 x28
11154500 11154500 79.50
—1.21 < -16.8

Ent=o

A =40556 mm?
Czao0 =173.2 mm
Cio0 = 76.8 mm

Ixc = 202344700 mm*

goo=173.2-29=144.2 mm
My = 12087440 N * mm

f. =35 Mpa

n=0.845

Area de la seccion compuesta

Brazo mecénico inferior

Brazo mecanico superior

Momento de Inercia con respecto al eje x

Excentricidad desde el eje neutro de la seccion

e Esfuerzos en la fibra superior.

Mp+xCipo Mm*xPyxey,*xCipp MxP ,
R P — —g Z 045 [f,
12087440 * 76.8  0.845 * 8505 * 144.2 * 7.68 0.845 * 8505 > —0.45 + V780
— —_ —0. *
202344700 202344700 40556 -
—4.725 = —7.55
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e Esfuerzos en la fibra inferior

MpxCypy Mx*xPyxey xChny n*P°<160 ,f'
- - = & * ci

I, I, A
12204290 * 173.2 B 0.845 x 8505 * 144.2 = 173.2 B 0.845 * 8505 > 1.60 * V280
202344700 202344700 40556
9.38 < 26.77
3.11.1.5. Verificacion de la deflexion.

Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier otro
miembro a flexidon, y se sobrepone a la deflexion del preesfuerzo.La deflexion maxima

permisible es de L/500 por lo tanto se debera cumplir:
Aps +App < -~

e Deflexion debido a la fuerza pretensora: Esta es considerada favorable por
presentar una deflexion cdncava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.

P, xe x L*

A =—¢ "
PS 8xE.x I,

Pe= 6804068040N Fuerza de pretensado efectivo

e=173.2—-29=144.2 mm Excentricidad

| = 4400 mm Luz de la vigueta
Ixc = 202344700 mm* Inercia de la vigueta en el eje x
Ecp = 6000%,/ fck Mddulo de deformacion

 (—68040 * 144.2) * 44007
PS84 6000 * V35 * 202344700

Aps = —3.30mm.
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e Deflexion debido a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple:

Ecp =30000Mpa
5%q* L*
PP 384 x E ) * I

A

g =7991.69 N/m (Cargas ponderadas)

App = 6.425 mm

e Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexién permisible:

Aps + App = —3.30mm + 6.48mm = 3.125 mm

L _ 4400 _

500 500 Comm
L

Bps +App < =55

3.125mm < 8.8mm Cumple!!!
3.11.1.6. Armadura de Distribucion.
Cuya area A. en cm?/m, cumplira la siguiente condicion:

4 - 50%hy 200
= fsd _fsd

Donde:

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

ho: Espesor de la losa de compresion (mm).

fsa: 434.78 Mpa Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa).

50 x5 200

A > >
M= 434,78 T 434.78

Apin = 0.575 > 0.46
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Por lo tanto, la armadura de reparto a usar €s:

cm? mm?
A, = 0575 =575
m

m

Se considera un diametro minimo de las barras de: ® = 6 mm, As = 0.283 cm? =28.3mm2 y

una separacion entre barras de 25 cm.
El nimero de barras necesarias cada metro es:
Agpe = 4 % 283 mm? = 113.2 mm?*/m
Donde:
113.2 >57.5 Cumple!!!

Se utilizard como armadura de distribucion:

[4@ 6 mm ¢/25 cm cada metro ]

3.12. VERIFICACION DE VIGAS DE HORMIGON ARMADO.

Las vigas fueron disefiadas a flexion las dimensiones de las vigas rectangulares son de
20x30cm, 20x35cm, 30x40cm, 25x45cm. 25x40cm. 25x25cm. 20x25cm. A continuacion,

se realizara la verificacion de la viga més solicitada. (Seccion critica).

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usando los esfuerzos correspondientes
a la peor condicion que produce las mayores tensiones y/o deformaciones (envolvente de

disefio)

Las tablas que se utilizan para el calculo se presentan en el anexo 9, para su verificacion se
selecciona el elemento mas solicitado, se selecciona el pértico N°9 de la estructura, el mismo

comprende a una viga en el primer piso, entre las columnas P2y P 9.

Los resultados son relativamente iguales a los datos de disefio del software de célculo
CYPECAD.
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FIGURA 3.20 Viga en estudio P2y P 9.

il
——

__
i\
R
i =

N g

Fuente: CYPECAD

e VERIFICACION DEL ESTADO LIMITE ULTIMO.

Verificacion de la viga entre la columna 2 y columna 9 del nivel + 3.50m portico 9.

Para realizar el calculo de la armadura en las vigas escogemos la viga comprendida entre las
columnas 2 y 9 seccion 30x40 cm. EIl resultado de las armaduras obtenidas con las
envolventes de disefio se presenta en un listado a detalle, de igual manera los planos muestran

a detalle el armado de las vigas.
Dominio de deformacion.

Las vigas fueron disefiadas a flexion simple o compuesta en donde las rectas de deformacion
representantes de los planos de rotura giran alrededor de un pivote, correspondiente al

maximo acortamiento del hormigon & =3.5%o
Caélculo de flexion simple.
Verificacidn de la viga entre la columna 2 y columna 9 del portico 9.

Los envolventes de disefio para la viga seran los siguientes.
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FIGURA 3.21 Envolvente de disefio de la viga — momentos

trm -16.74
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Fuente: CYPECAD
Datos:
Momento Méaximo Positivo Mayorado Md =139451.27 N*m
Canto de la Viga h=0.45m
Base de la Viga bw =250 mm
Resistencia del Hormigon fok = 25Mpa
Resistencia del Acero fyk = 500 Mpa
Resistencia de calculo del Hormigon fea = 16.67 Mpa
Resistencia de calculo del acero fya = 434.78 Mpa
Recubrimiento minimo Fnorm= Imin = 25 Mm

ve=1.5; vs=1.15; y+=1,6

Calculo del recubrimiento mecénico.

Asumiendo un diametro para las barras longitudinales y un diametro para estribos.
@barras = 16mm CYPECAD

@estribos = 8mm }
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Qbarras 16mm

= 25mm + 8mm + =41 mm

I'mecanico = Tnom + gestribos +

Canto util de la seccion.
d = h — I'jecanico = 450 — 41 = 409 mm

Verificacidén de la armadura longitudinal positiva para la viga entre la P2 y P9

¢ Determinacion del momento reducido de calculo: pd.

_ My _ 139451.27 N * m * 1000 — 0.20
Ha = b, *d2*f,qy 250mm * (409mm)2 * 16.67Mpa

Entonces: ulim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fy = 50Mpa
(Anexo 9. tabla 3.)
Como:
pd < plim
0.20<0.319
No se necesita armadura a compresion

e Calculo de la armadura en traccion:

Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws” (anexo 9 - tabla 4)
Con: nd = 0,20 se obtiene una cuantia mecénica de ms =0.2328

e Determinacion de la armadura: As

A bw » d « 4 — 02328 « 250 409 16.67Mpa
= * * ¥ — = * * * —
R R S AT 434,78 Mpa

As=912.6 mm?
e Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500Mpa
(Anexo 9 — tabla 5)
®min= 0,0028
Ag min = ®min * by, *d = 0,0028 * 250mm * 409mm = 286.3mm2

Como: As > As min
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Entonces el area de calculo sera:
As = 912.6 mm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: ® = 16 mm con

un area de As 16 = 2.01 cm? = 201mm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, _o126mm2
Ao 201lmm2

N°de barras =

Se utilizara: 5 @16 mm
Asp20mm =5 % 201 mm? = 1005mm?
Con un area total d calculo sera

As real = 1005mm?

Se utilizara: 516 mm
CYPECAD = 5®16mm

Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo apoyado sobre
P2
Momento Maximo Negativo Mayorado Mg=107873.7N*m

e Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mg 107873.7Nxm * 1000
Pa = b, *d2*f,qy 250mm * (409mm)?2 * 16.67 Mpa

= 0.157

Entonces: plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fy = 500Mpa
(Anexo 9. tabla 3.)
Como:
pd < plim
(0.157 < 0.319]

No se necesita armadura a compresion.

e Calculo de la armadura en traccion:
Determinacién de la cuantia mecéanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws” (anexo 9- tabla4)
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Con: pnd = 0.16 se obtiene una cuantia mecéanica de s = 0.1795

e Determinacién de la armadura: As

16.67 Mpa

f
Ay = g xbw + d *fc—d = 0.1795 » 250mm « 409mm * ZZ—en =

yd
As = 703.7 mm?
e Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500Mpa
(Anexo 9 — tabla 5)
omin= 0,0028
Ag min = @min * by, * d = 0,0028 x 250m * 409mm = 286.3 mm?
Como: As > As min
Entonces el area de célculo seré:
As = 703.7 mm?
Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 16 mm con
un area de As w16 = 2.01 cm? =201 mm? y el diametro: ® = 10 mm con un area de As o10 =
0.785 cm2 =78.5mm2, entonces el nimero de barras a usar seran:
N°de barras = 3916 + 2910
Agpre = 3 * 201 mm? = 603mm?

Agp1o = 2 * 78.5 mm? = 157mm?

e Con un &rea total de célculo de:
As real = 760 mm?
Se utilizara: 3®16 + 20®10mm
[CYPECAD =3®16 +2 ®10 mm ]

Verificacién de la armadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado sobre
P9
Momento Maximo Negativo Mayorado Ma=164164.16 N*m
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e Determinacion del momento reducido de calculo: pd

M4 164164.16 N * m * 1000

P b, xd? *f,q 250mm * (409mm)? * 16.67 Mpa

Entonces: plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fy = 500Mpa
(anexo 9 —tabla 3)

Como:

[ pd< plim ]
0.236 <0.319

No se necesita armadura a compresion

e Calculo de la armadura en traccion:
Determinacién de la cuantia mecénica: De la tabla universal de célculo a flexion simple o
compuesta se obtiene “ws” (anexo 9-tabla 4)

Con: nd = 0.24 se obtiene una cuantia mecénica de ms =0.2913

e Determinacion de la armadura: As

A bw s d « L% = 02913 + 250 409 16.67Mpa
= * xd*x—=0. * * —_—
s s O A 34 78 Mpa

As=1142.0 mm?

e Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500Mpa
(Anexo 9 — tabla 5)

omin= 0,0028
Ag min = @min * by * d = 0,0028 * 250mm * 409mm = 286.3 mm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo seré:
As = 1142.0 mm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: ® = 20 mm con

un area de As o0 = 3.14 cm?=314 mm2' y el didmetro: @ = 16 mm con un area de A o16 =
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2.01 cm? =201 mm2y el diametro: @ = 10 mm con un area de Aso10 = 0.785 cm? =78.5mm2,
entonces el nimero de barras a usar seran:
N°de barras = 2920+ 2916 + 2910
Agp20 = 2 * 314 cm? = 628mm?
Asp1e = 2 * 201 cm? = 402mm?

Agp1o0 = 2 * 78.5cm? = 157mm?

Con un area total de calculo de:
As real = 1187 mm2
[Se utilizara: 2 ®20 + 2d16mm + 2®10mm ]

CYPECAD =2 @20 +2®16mm + 2®10mm

Resumen general de resultados armadura longitudinal.

CUADRO 3.2 Resultados armadura longitudinal

Vigas entre las Armadura TR S
Columnas P2 - Necesaria Necesaria Adoptada | Diferencia
CYPECAD CYPECAD en %
P9 (mm2)
(mm?2) (mm?2)
Armadura
Longitudinal 912.6 1005 5016 mm 9.2%
inferior Positiva
Armadura
Longitudinal
Superior negativa 703.7 760 g’gllgr:]nr:]n 7.4%
en P2 (Apoyo
Izquierdo)
Armadura
Longitudinal 2020mm
Superior negativa 1142.0 1187 2@16mm 3.8%
en P9 (Apoyo 2010 mm
Derecho)

Fuente: elaboracion propia

Doblado de las armaduras en barras longitudinales.

El doblado de las barras correspondientes a cada diametro y segun las patillas:
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dio = 35*@ = 35*1 = 35mm

dis = 35*@ = 35*%1.6 = 56mm

d2o0 = 35*@ = 35*2=70mm

Anclaje de la armadura en barras longitudinales.

Armadura de traccion @ = 20mm

De la tabla 12 — anexo 9 se obtiene el valor de m3 = 11 para hormigon de 25Mpa y barras de
500Mpa.

I =mg 02> %40 >15 1, = 11522 2°0%2> 15
l, = 44 >35.08 > 15
a) 10*20=200mm
b) 150mm
c) 0.70*44 =308 mm
Armadura de compresion @ = 16mm

De la tabla 12 — anexo 9 se obtiene el valor de mz = 11 para hormigén de 25Mpa y barras de
500Mpa.

_ 2 5 fw _ 2 - 500
I =my+ @222 uf>15 1, = 11+16% 2~ «28.07 2 15

I, = 28.16 > 28.07 = 15cm

a) 10*16 = 160mm

b) 150 mm

c) 0.70*28.16 = 197.12mm
Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 16 cm en forma de patilla
Armadura de traccion @ = 20mm
De la tabla 12 — anexo 9 se obtiene el valor de mz = 11 para hormigon de 25Mpa y barras de
500Mpa.

f 500
lb=m3*@22%*ﬂ>15 lb=11*222ﬁ*2215

l, = 44 >35.08 > 15
a) 10*20=200mm
b) 150mm
c) 0.70*44 =308 mm
Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 20cm=200mm en forma de patilla
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Para uniformizar todas las patillas, se utilizard 25cm=250mm para los diferentes didmetros.

Empalmes de las armaduras en barras longitudinales:

El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente w (tabla

2.5).

lyio=14%+25—-10x1=25cm = 250mm

lyie =14+25—-10%x1.6 =19 cm = 190mm

lyys =14%25—-10%2 =15cm = 150mm

Esfuerzo cortante.

FIGURA 3.22 Envolvente de disefio de la viga cortante.
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Datos:

Canto de la Viga

Base de la Viga

Resistencia de célculo del Hormigén
Resistencia de célculo del acero

Fuente: CYPECAD

h = 450mm

bw = 250mm
fea = 16.67Mpa
fya = 434.78Mpa
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Recubrimiento minimo Imorm= I'min = 25 mm
ve=1.5; vs=1.15; y=1,6 V4 =209667.25N
Canto util de la seccion.

) 16mm
barras _ 25mm + 8mm +

I'mecanico — Tnom T gestribos + =41 mm

Canto util de la seccion.
d = h — ryecanico = 450 — 41 = 409 mm

Agotamiento por compresion oblicua del alma (Vu1):

Esta es la comprueba en una seccion sobre el bordo el apoyo.

Vuy1 =0.30% f.q%b, xd
Vyu1 = 0.30 * 16.67 * 250 * 409
Vu1 =511352.25N
Donde:
Vu1>Vq
Vy1 =511352.25N >V,; = 209667.25 N Cumple!!!

Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vw2):
Vuz =Veu = fev * by *d
La comprobacion correspondiente a V. se efectla para una seccidn situada a una distancia
del canto util del borde del apoyo directo.
Siendo fcy la resistencia virtual al cortante del hormigdon dado por la expresion:

6.45Kg

fvd =0,5x./fcd = 0,5 V166.67 = = 0.63Mpa

Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la P2 lado

izquierdo de la viga

Por lo tanto:
Veuw = fva*bw*d = 0.63Mpa * 250mm * 409mm = 644175 N
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Donde:
vd <V., Nocumple
209667.25N < 64417.5 N No cumple!!

FIGURA 3.23 Representacion grafica de las cortantes de disefio a una distancia “d”
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Fuente: CYPECAD

No cumple por lo que se debe disponer de armadura transversal a cortante
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va).
El esfuerzo cortante ultimo con armadura transversal es:
Va=Veu+ Vs
Donde el primer término del segundo miembro es la contribucion del hormigén y el segundo
la contribucion de las armaduras transversales
Por lo tanto:
Veu=Va—Veyu
Va1 = 170607.16N Cortante situado a una distancia “d” de un canto util del borde del apoyo
Ve =64417.5 N Cortante absorbido por el hormigon
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Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales
Vs = 170607.16 — 64417.5 = 106189.66 N

Como contribucién de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:
0.90 xd * Ags * fa

su s

Se calculara de acero para un metro de cortante utilizando Vsy:
_ Vgxs  106189.66 1000
T 0.90xd*f,q  0.90 x 409 x 434.78

As = 663.5 mm3/m

As

Determinacion de la armadura minima:
0.02 xf4+b, *s _0.02%16.67 * 250 * 1000

. = = p— 2
Agmin fa 23478 191.7 mm*“/m
Adoptamos la mayor:
As = 663.5 mm?/m
Pero como se esta trabajado con dos piernas en los estribos entonces:
Asadoptada 663.5 5
A = = = 331.75 mm*/m
2 2
Determinacion del nimero de barras de acero.
g8 _ 4xAs 433175
TR gt T g2
1 1000
H = T =142 mm
< = =
esp < 30 cm 100mm = 10cm

0.85*d = 0.85 x 409 = 347.65mm

Por lo tanto, para el tramo se tiene:
@8 ¢/10 cm

Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la P9 lado

derecho de la viga

Va1 = 195427.92N Cortante situado a una distancia “d” de un canto util del borde del apoyo
Ve = 64417.5 N Cortante absorbido por el hormigon
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Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales
Vg, = 195427.92 — 64417.5 = 131010 N

Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:
0.90 xd * Agy * fya

su

S
Se calculara de acero para un metro de cortante utilizando Vs,
Ve, * S 131010 * 1000

As

T0.90+dxf,q 090409 « 434.78
As = 818.59 mm?/m

Determinacion de la armadura minima

A 002 +fqxby*s 0.02x16.67+250 x 1000
smin = fya N 434.78

= 191.7 mm?/m

Adoptamos la mayor:
As = 818.59 mm?/m

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

Asadoptada 818.59
s 2 -T2
Determinacion del nimero de barras de acero.
4xAs  4%409.29

= 409.29 mm?/m

@38mm —n=

@2 w82
1 1000
H = T =111.11 mm
< —
esp < 30 cm = 100 mm = 10cm

0.85*xd = 0.85 *409 = 347.65mm

Por lo tanto, para el tramo se tiene:
@8 ¢/10 cm

Verificacion de la armadura transversal para la seccion central correspondiente entre
P2 v P9 de la viga

Los cortantes considerados para el disefio seran:

Va. = 103362.62N
V. = 117386.19N

147



Vdcentral = 117386.19N Cortante situado a una distancia 1.92m desde el canto de apoyo
Ve = 64417.5 N Cortante absorbido por el hormigon
Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales

Veu = 117386.19 — 64417.5 = 52968.69 N

Tramo de disefio para la armadura de corte x = 2.50 m.

FIGURA 3.24 Representacion grafica de las cortantes de diseiio a una distancia “d”
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Fuente: CYPECAD

Como contribucién de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:
0.90 xd * Ags * fq

V
su s

Se calculara de acero para un metro de cortante utilizando Vs,
_ Vexs  52968.69 1000
©0.90xdxf,y 0.90 x 409 * 434.78

As = 330.96 mm%m

As

Determinacion de la armadura minima
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0.02+fq*by, *s  0.02*16.67 250 * 1000

= 191.7mm?
fyq 434.78 mm*/m

Agmin =

Adoptamos la mayor:
As = 330.96 mm%m
Pero como se esta trabajado con dos piernas en los estribos entonces:

Asadoptada 330.96
s~ 2 -T2
Determinacion del nimero de barras de acero.
4+xAs 4%x165.48 _

= 165.48 mm?/m

dé6mm —n =

mr@2 82
1 1000
—=——=250mm
esp < n 430 om = 150mm = 15cm

0.85 *d = 0.85 * 409 = 347.65

Por lo tanto, para el tramo se tiene:
@8 c/15 cm

La normativa indica lo siguiente: en vigas de canto superior a 60 cm, pero inferior a la mitad
de su luz, se dispondran arduras de piel junto a los paramentos laterales del nervio,
construidas por un sistema de barras horizontales formando malla con los cercos existentes,
Es recomendable distanciar entre si, tales barras 30 cm. como maximo, y emplear diametros
no inferiores a 10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero especial.
En este tipo de piezas el hormigon existente por encima de la zona de recubrimiento de la
aradura principal se encuentra sometido a esfuerzos complejos, cortantes y de traccion, Las
tensiones oblicuas resultantes provocan una figuracion que de no existir armaduras repartidas
junto a los paramentos (armaduras de piel) encargadas de distribuirla, se concentraria en una
fisura Gnica en el alma, de ancho sensiblemente mayor a la maxima admisible.

Por consiguiente:

No dispondra de una armadura de piel ya que la altura de la viga en estudio es de 45 cm
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Resumen general de resultados armadura transversal.

CUADRO 3.3 Resultado de armadura transversal

Vigas entre las | Armadura SUTEBIIE | Al
Co%umnas P2 - | Necesaria Necesaria | Adoptada [Diferencia
CYPECAD |CYPECAD| en%
P9 (mm2)
(mm2) (mm2)
Armadura
Transversal lado | /5 718 | 8@10mm | 7.5%
izquierdo
apoyado P2
Armadura
Transversal lado | - g6 5 914 8210 mm | 10.4%
derecho apoyado
P9
Armadura
transversal | 334 96 336 | 8@15mm | 15%
centro de la viga
entre P2y P9

Fuente: elaboracién propia

Estado limite de figuracion.
3.12.1. Verificacion de estados limites de servicio.

Verificacidn del estado Limite de Figuracion.
Datos:

Canto de la viga

Base de la viga

Recubrimiento mecénico

Diametro de estribo

Canto util de la viga

Luz de la viga

Madulo de deformacion del acero

Peso propio del elemento

Carga muerta considerada sobre el elemento

h = 450mm

bw =250mm

I'mecanico = 410 mm

Destribo = 8 mm
d =409 mm.
L =5000mm

Es = 205939.7N/mm?
Qop = 2942.01N/m

(em = 4178

12N/m
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Para el valor de la carga muerta se considera el entrepiso mas el peso propio de la losa
alivianada, por lo tanto, 1383.21N/m + 2794.909 N/m (Que actGan en un metro lineal) =
4178.12N/m.

Se debe trabajar con las cargas sin ponderar, se considera que la viga esta simplemente

apoyada, por lo tanto, el momento maximo sin ponderar es:

_ (qem + qpp) ¥ 12 (4178.12 4 2942.01) * 52
= . - =

Mk = Momento para el que se realiza la comprobacién del estado limite de figuracion que

Mg = 22250.40 N * m

no es més que el valor de célculo en la seccidon que nos interesa verificar.

Ya se sabe que en estructuras de hormigon armado suele ser inevitable la aparicion de fisuras
que no se suponen inconvenientes para su normal utilizacion, siempre que se limite su
abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad, funcionalidad,
estanqueidad y apariencia, la clave de la verificacion es entonces mantener la abertura de
fisura (de trabajo) por debajo de los valores maximos dados en funcion del tipo de ambiente
(agresividad del ambiente). La norma CBH-87 recomienda:

TABLA 3.9 Mé&xima abertura caracteristica aceptable de fisura.

Sensibilidad de la armadura a la

Condiciones del ambiente corrosion

Muy Sensible Poco Sensible

No severas <w2 <w3
Moderadamente severas <wl <w?2
Severas <wl <w2 6 <wl

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

Los valores recomendados para Wmax Son:
wy =01mm wy; =02mm w3 =04mm
Por las condiciones del edificio se tomara un valor de: Wmax= 0.4 mm
Consiste en satisfacer la siguiente inecuacion:
Wi < Winax
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Donde:
Wik = Abertura caracteristica de la fisura
Wmax = Abertura méxima de la fisura
Consiste en encontrar el valor de la abertura caracteristica y verificar que sea menor que el
valor de la abertura méxima
Wi =B *Sy* &m
Donde:
p = Coeficiente que relaciona la abertura media de la fisura con el valor caracteristico y vale
1.7 se esta del lado de la seguridad
Sm = Separacion media entre fisuras, expresado en mm.

¢ * Ac,eficaz

Sm=2*xc+0.2+xs+0.4+K,*
A
Donde:

¢ =25 mm (Recubrimiento de la armadura)

s = bw—Ne de barras«g—2+r — 25—-3%1.6—2%4.1 — 6cm
N°de barras—1 3-1

s =60 mm (Distancia entre barras longitudinales)
K1 = Coeficiente K1=0.125 (flexion)
K2 = Coeficiente K2=0.5 (carga de larga duracion)
A, eficaz = Area de hormigon que envuelve a las armaduras, area donde se puede producir la
fisura maxima.
As = Seccion total de las armaduras situadas en el area Ac, eficaz
As =10.05cm? = 1005mm?
Donde:
Aceficaz =b* R
h=75+xd+r
Por lo tanto:
h"=75%16 + 25 = 145 mm
A eficaz = 36250 mm?
Con todos los datos anteriores sale que:

¢ * Ac,eficaz

Sm=2*xc+0.2+xs+0.4+xK,*
A
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Sn=90.86 mm
Por otra parte:
&sm = Alargamiento medio de las armaduras teniendo en cuenta la colaboracion del hormigén
entre fisuras

o-S
= — %

Ssm

0 \?% o
1—K1*<i) l>0.4*—s
o.S ES

S
Donde:
6s = Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipotesis de seccion fisurada
osr = Tension de la armadura en el instante inmediatamente posterior a aquel en que se fisura
el hormigon, es decir, cuando la traccion de la fibra més extendida del hormigén alcanza el
valor maximo de la resistencia a flexo traccion (fer)
Es = Modulo de elasticidad del acero
En estructuras de hormigon no pretensado osy osr pueden calcularse, de forma simplificada:
oo Mk o Mps
0.8+dx* A 0.8xd=*A
Donde puede hallarse:
Mris = Momento en que la fibra mas traicionada de hormigén alcanza el valor fe
My;s = fee xWp
Donde:
W), = Mddulo de la seccion bruta antes de la figuracion

b*hz 3 o
Mg = e *0.30* [fe,

250mm * (450mm)? 3]/ 250N \?
* 0.30 * < )

Mg = S
fis 6 9.81mm?2
M5 = 21920428.6N
Y de esto se tiene:
M My
Os = o 9. A Osr = o 9. a
0.8+dx* A 0.8 xd * Aq

_22250.40N *m * 100 * 10 _2192042.86
N 0.8 * 409 * 1005 Tsr = 0.8 » 409 * 1005

Os
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o, = 67.66

o5 = 6.67

mm?2 mm?2

El alargamiento medio es:

o 0\ 2 o
Em = E—S*I1—Kz*<i) l>0.4*E—S

s O-S s

—4 O-S —4
gsm = 1.81 % 10 > 0.4 %= =1.33 +10

N

Donde:

> 0.4 =
4G ok
Esm E

N

1.81%107* > 1.33x107*
El valor de la abertura caracteristica (Wk) es:
W, =pB*Sy,*&m=17%90.14  1.81 * 10~* = 0.039 mm
W, =0.04 mm < Wpy,qpy = 040 mm Cumple!!!

3.12.2. Verificacion del estado limite de deformacion.

El estado limite de deformacion se satisface si los movimientos (flechas o giros) en la
estructura o elemento estructural son menores que unos valores limites maximos.

La comprobacién del estado limite de deformacion tiene que realizarse en los casos en que
las deformaciones puedan ocasionar la puesta de fuera de servicio de la estructura por razones
funcionales, estéticas u otras.

La deformacion total de un elemento de hormigoén es la suma de diferentes deformaciones
parciales que se producen a lo largo del tiempo por efecto: de las cargas que se introducen de
la fluencia lenta y retraccion del hormigon y de la relajacion de la armadura activa (HP)

La flecha producida por la carga actuante se denomina flecha instantanea y la producida por

los demaés efectos a lo largo del tiempo se denomina flechas diferidas.
e Calculo de la flecha instantanea.

El célculo de la flecha instantanea depende de varios factores ellos: la vinculacion de la barra,

el tipo de carga, el tipo de material, los esfuerzos, etc. Para empezar, hay que decir que
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generalmente se considera la flecha de flexion y se desprecia el efecto que produce el
cortante.
Por ejemplo, para una viga biarticulada, cargada uniformemente, la flecha en su luz media
sera:
5 gqxlI*

fine = 32" F7T
Se ve que la flecha depende de una constante (que depende de la vinculacion de los
extremos), la carga (caracteristica), la luz, el material y el momento de inercia. De todos ellos
hay dos que merecen especial atencion, ellos son El.
Por lo general se adopta el valor del modulo de deformacion secante, por ser menor que el
tangente para asi obtener una flecha conservadora, el modulo de deformacion secante es:

fem = fek2s +8 =25+ 8=33Mpa

E. = 8500 * 3/f .n = 27264.042 Mpa
fem = Resistencia media del hormigon a los 28 dias de edad
El otro coeficiente es el momento de inercia. Que para el caso del hormigon armado existe
una seccion compuesta (hormigon y acero) por lo que la seccidn debera ser homogeneizada
antes de ser aplicado.
3
I, = (11::—2)3*Ib+[1—<11;—£> l*IfSIb
Donde:
le = Inercia equivalente
Ma = Momento flector maximo aplicado a la seccion en el instante en el que se evalla la
flecha.
Mt = Momento nominal de figuracion de la seccion, que se calcula mediante la expresion:
Mg = ferpex Wy

fer.ft = Resistencia a flexotraccion del hormigon
32
feepe =0.3% [fep
De lo anterior se tiene:

b * h? 5 b * h3
W), = ——— = 843750 mm I="0

M, = 22524.75N x m = 22524750N * mm

= 1898437500 mm*
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3
fct,ft=0-3*"fgk Mf=fct,ft*wb
fetfe = 2.55Mpa My = 2151562.5N * mm

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

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

p 2*(1+—p2:3
x=n*pl*d*<1+—1)*—1+ 1+ plp
P2 n*pl*(1+_2)2
P1
Donde:
_E;_ 21000 _
"= E T30581
A1 =1005mm?
A2 = 1005mm?
= A1 _ 0098 = A2 _ 00098

r=di=d2=d =25mm
Y, por lo tanto:
x = 109.045 mm
A partir de aqui, la inercia de la seccion fisurada se halla como:

lf=n*A1*(d—x)*(d—§)+n*A2*(x—r)*(§—r)

If = 771759543.3 mm*
Finalmente, la inercia equivalente sera:

M;  220218.75
M, 2296875

I, = 772752546.4mm*

= 0.095

La flecha instantanea sera:
5  10.44N/mm = (5000mm)*
*
384 305810 * 1898437500 mm*
fint = 0.149mm

= 0.149mm

fint =
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e Calculo de la flecha diferida:

¢

p, = 0.0098

A

§=2
La flecha diferida es:

__ 5  _ 2
~1+50%xp, 1+50%0.0098

fair = fine * A = 0.149 * 1.34 = 0.2 mm

A = 1.34

La flecha total sera:
ftotal = finf + fdif =0.149 4+ 0.2 = 0.349 mm

Se adopta un valor méaximo para la flecha de:

L 5000

500~ 500 _ Lomm

Cumpliendose:

ftotal < fadm

fiotal = 349 mm < f 4, = 10 mm Cumple!!

Resumen General de los Resultados.
3.12.3. Verificacion en estado limite ultimo.

CUADRO 3.4 Resumen General Armadura de Viga

Armadura Armadura
Armadura Necesaria Adoptada
Vigas entre las Necesaria CYPECAD CYPECAD | Diferencia
Columnas P2 - P9 (mm2) (mm2) (mm2) en %
Armadura
Longitudinal inferior 912.6 1005 5016 mm 9.2%
Positiva
Armadura
Longitudinal
Superior negativa en 703.7 760 ggfgmm 7.4%
mm
P2 (Apoyo
Izquierdo)
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Lﬁr:g?l?girr?m 2220mm
. . 1142.0 1187 2@16mm 3.8%
Superior negativa en 2310 mm
P9 (Apoyo Derecho)
Armadura
Transversal lado 663.5 718 810 mm 7.5%
izquierdo apoyado P2
Armadura
Transversal lado 818.59 914 810 mm 10.4%
derecho apoyado P9
Armadura transversal
centro de la viga 330.96 336 8015 mm 1.5%
entre P2y P9

Fuente: Elaboracion propia

3.12.4. Verificacion es estado limite de servicio.
De la verificacion del estado limite de figuracion:

W, =0.03mm < W,,u, = 040 mm Cumple!!!
De la verificacion del estado limite de deformaciones:

fiotal = 349 mm < f 4, = 10 mm Cumple!!
3.12.5. Comentarios y evaluaciones de los resultados.

La verificacion de los estados limites ultimos disefiando la viga a flexion refleja una gran
similitud en cuanto a la verificacion que se realiz6 y la armadura que el programa CYPECAD
nos proporciona tanto para las armaduras longitudinales de positivos y negativos, no es asi
para la armadura transversal porque en la verificacion realizada se cuenta con armaduras mas

pequefas que las dispuestas por el programa con una variacion menor al 15%.

La verificacion de los estados limites de servicio refleja que cumple las dos comprobaciones
realizadas tanto para la verificacion del estado limite de fisuracion como para el estado limite
de deformaciones concluyendo que la estructura trabajara correctamente proporcionando

confort a las personas que hagan uso de ella.
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Representacion
CYPECAD.

grafica de los resultados obtenidos para la viga con el programa

FIGURA 3.25 Disposicion de la Armadura de la Viga
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Fuente: CYPECAD

159



3.13. VERIFICACION DE COLUMNA DE HORMIGON ARMADO.
Las columnas rectangulares en el disefio estructural son de 25 x 25 cm. y 25 x 30 cm.

Se realizara la verificacién de la columna mas solicitada (Seccién Critica). Los datos seran
obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos correspondientes a la peor

combinacién que produce las mayores tensiones y/o deformaciones. La columna P9, que

presenta los siguientes datos.

El dbaco utilizado en el disefio de la columna se encuentra en el (Anexo 9).
FIGURA 3.26 Columna en estudio P 9.
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Fuente: CIPECAD

Datos P 9:

Resistencia caracteristica de H°A° fek = 25 Mpa

Resistencia caracteristica de acero fyk = 500 Mpa
Recubrimiento minimo min = 35 mm
Dimensiones b =300 mm.; h =450 mm.
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Longitud
Axial de célculo

Momento de célculo en direccion x
Momento de célculo en direccion y
Caracteristicas geométricas de la columna.
Ix =2278125000 mm*

Iy = 1012500000 mm?*
A = 13500 mm?

Resistencias de céalculo de los materiales:

fexk 25Mpa
fcd ==
Ye 1.5
fyk 500Mpa
fyd ==
Vs 1.15

Armadura longitudinal.

[TANEIR

Determinacion del coeficiente “y:

D (?) de todos los pilares

> (?) de todas las vigas

Wp =

L = 3.5m=350cm=3500mm
Nd = 761490 N
Max = 8826.03 N* m

My = 52956.18 N* m

= 16.67Mpa

= 434.78Mpa

> (%) de todos los pilares

> (?) de todas las vigas

Datos geométricos que concurren a la columna en estudio
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CUADRO 3.5 Geometria de los elementos que concurren a la columna

Elemento SO (mm) | h(mm) | Ix (mm? ly (mm?)
(mm)
Columna a analizar | P9 3500 300 450 2278125000 | 1012500000
Columnas C1 2000 300 450 2278125000 [ 1012500000
C2 3500 300 450 2278125000 [ 1012500000
V1 4220 200 300 450000000 | 200000000
V2 2420 200 300 450000000 | 200000000
V3 4200 200 300 450000000 | 200000000
Vioas V4 5360 200 300 450000000 | 200000000
g V5 4190 250 400 1333333333 | 520833333
V6 2400 250 450 1898437500 | 585937500
V7 4150 250 400 1333333333 | 520833333
V8 5250 250 450 1898437500 | 585937500
Fuente: elaboracion propia
Por lo tanto, el coeficiente
Wax =7 l" 0 — =170 Way = § l" 1 — =059
xV7 4 “XV8 | yv5 yvé yv7 + yv8 + -XV5 | 2xVé
Ly;  Lyg Lys Lyg Ly;  Lyg Lys Lyg
| O Iyca  lyp1
L L L L
Ypx = APl = 4.05 Way = | o =1.53
Livs | Ixva [ lyvi | lyv2 yv3 | lyva Ly N Ly
Ly  Lys  Ly1 Ly Ly * Lys  Lyi Ly
wx =170
‘PBX =405
w,y = 0.59
‘PBY :153
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e Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la estructura:

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

Indica que en el caso de estructura de edificacion de menos de 15 plantas en las que el
.. . s - . - 1
corrimiento horizontal maximo en el dintel de la tltima planta no supere P de la altura total,

se podra comprobar aisladamente cada pilar con la longitud de pandeo deducida de

monograma (anexo 9, tabla 6) para estructuras intranslacionales.
Entonces:

Desplazamiento en “x” del pilar = 3.21 mm

Desplazamiento en “y” del pilar = 2.84 mm

Altura total = 7.40 m = 7400mm

* 7400 > 3.19 mm

750

9.87mm > 3.19 mm

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

correspondiente a pértico instraslacional (anexo 9, tabla 6) obteniendo de este modo el factor

[Pl

de longitud de pandeo “a” y con este valor la longitud de pandeo “lo”.
a, = 0.88 a, =0.77
Por lo tanto, la longitud de pandeo I, es:
lox = axl
l,x = 0.88 x 3500 loy = 0.77 = 3500
lox = 3080mm loy = 2695 mm

La esbeltez geométrica sera:
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Agx = = 450 08
l,y 2695
La esbeltez mecanica sera:
l a*l
A=%= -
@
308 269.5
A= ——— Ay= ——
227812.5 101250
JC 1350 ) (4350 )
A, = 2371 Ay =31.12

Tenemos la esheltez mecanica en el eje 4, = 23.71y en el eje 4, = 31.12, donde tenemos

un rango para esbelteces mecénicas de 35<A<100, los resultados obtenidos son menor a 35,

el cual se identifica una columna corta.

Cuando la esbeltez mecanica es menor a 35 pueden despreciarse los efectos de segundo orden

y por lo tanto no comprobar las condiciones de inestabilidad.
e Excentricidad de Primer Orden:

Mg, 8826.03N* m

Cox = 761490 N m = llmm
_ Mgy _ 5295618N:m _
€y =N, T T 761a90N o /mT/umm
e Excentricidad accidental:
_h_s0_
eax = 20 = 20 = omm
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h 450
€qy = o~ = = 22.5mm

20 20
El valor minimo de excentricidad de construccion es (2 cm=20mm) establecido por norma.

Dado el caso de columna corta, la excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden) es
igual a cero.

e Laexcentricidad de célculo sera:
€(xyymax = €o T €fic + €4
emix = 11+ 0+ 20 =31 mm
€(yymax = 70 + 0 + 20 = 90mm
e La capacidad mecanica del hormigén Uc es:
Uc= feca*b*h
U, = 16.67 * 300 * 450

U, = 2250450 N

e Los esfuerzos reducidos seran:

Ng 761490

= _034=04
V=, T 2250450

_ Ngve, 761490 #31
Bx="y_ «h ~ 2250450 + 450

0.02

B N, *e, _ 761490 *90

By =0, «b ~ 2250450 %300

0.09

Con estos valores se entra en el abaco en roseta para secciones rectangulares con seis
armaduras, véase el Anexo 9.
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El valor obtenido de v=0.4, es un valor exacto para determinar o, por lo tanto, se debe llegar
al resultado. Como py > px entramos en el &dbaco con p1= 0.09 y po = 0.02 resultando las

siguientes cuantias mecanicas.
v=04 > ©=0.10
La armadura necesaria sera;

wx*bxh=*fg4

fya

f

ydAs=w*b*h*fcd — Ag =

A - 0.10 * 300 * 450 = 16.67
s 434.78

A = 517.6 mm?

Calculo del area minima
Agmin = 0.0050 * b * h = 0.0050 * 300 * 450 = 675 mm?

El area por utilizar sera:

Ag = 675 mm?
Se utilizara: 6 ® 12mm (esquinas)

Acp1z = 6% 113 mm? = 678 mm?

Con un éarea total de calculo de:

Asreal =678 mm2

[Se utilizara: 6 ®12mm (esquinas) ]
CYPECAD =6 ®12mm (esquinas)

Armadura transversal.

La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{ b 6 h (menor dimensién de la pieza) = 300 mm
s <
15 - @ge1a armadura longitudinal = 15-1.2 = 180 mm.

Se adoptara la separacion de estribos s = 15 cm. Segun norma
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El didmetro del estribo sera:

®Estribo = {

1
- Z * @de 1a armadura longitudinal = Z 12 = 3 mm.

= Dgstribo = 6 mMm

Diametro de estribo adoptada = 6mm.

[Se utilizara: ® 6mm c¢/15 cm ]

Resumen General de los Resultados:

CUADRO 3.6 Resumen General de los Resultados para la Columna.

Armadura
Armadura ; ; ;
; Necesaria Armadura Adoptada | Diferencia
ColumnaP 9| Necesaria
CYPECAD CYPECAD en %
(mm2)
(mm2)
Armadura ,
o 675 678 6@12mm(esquinas) 0.44%
longitudinal
Armadura
@6mm c/15 cm

transversal

Fuente: elaboracion propia

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la columna C-9 con el
programa CYPECAD
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FIGURA 3.27 Disposicion de la armadura en le columna C19.

PO +3.50

Pos. | Diam. | No. | Long. | Total
(em) | (em)

16 | G912 6 | 385 |2310
17 @6 | 25 | 146 | 3650
18 a6 | 25 41 | 1025

6P162121~385
P17+P18¢/15
25 @6

30 P17
= S 0.00
Q 3{ 3 Fl& VY

25P1746 L=146 v/
6P16212 1=385 25P18036 1~41 = Y

Fuente: CYPECAD

3.14. VERIFICACION DE ZAPATAS AISLADAS DE HORMIGON ARMADO.

Se realiza la verificacion de la zapata correspondiente a la columna P 9, con las

Caracteristicas que se indica a continuacion:

FIGURA 3.28 Zapata en estudio correspondiente a la columna P 9.

ZAPATA A ANALIZAR

Fuente: CYPECAD
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Datos:

ao = 450mm

bo = 300mm

Carga: N =88.14 Tn = 864362.54N
Momento en direccion X

Momento en direccion Y

Cortante en direccion X

Cortante en direccion Y

Tension admisible sobre el terreno
Resistencia caracteristica del acero
Resistencia caracteristica del hormigon
Peso especifico del hormigon
Coeficiente de seguridad para acero
Coeficiente de seguridad para el hormigon
Coeficiente de mayoracion de las cargas
Recubrimiento inferior de la armadura

Resistencia de calculo del hormigén

cd —
Yc

Resistencia de calculo del acero

fac  25Mpa

Diametro: D= Armadura @16mm
Mx = 17259.792N*m
My = 12944.844N*m
Qx=270076.52N
Qy = 241048.69 N
6adm =0.3MPa
fyk = 500Mpa
fek = 25Mpa
YHea =2500 Kg/m?
ys= 1.15
ve=1.5
vi=1.6

r =50mm

= 16.67Mpa
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f 500Mpa
yk p
fyd = E = W = 434.78Mpa

Resistencia a cortante del hormigon

fua = 0.5 ,/fq = 0.5 *V16.67 = 0.63Mpa
3.14.1. Calculo a flexion.
Dimensionamiento en planta:
Se asumira que la zapata tiene una seccién cuadrada, por lo tanto
a=b - A=a’=b?

1.05N 1.05N
Oadm = 2+b =

a2

_ [L0s+N_ [105-8643625¢
T T ouam 0.28Mpa _ oo-omm

a=b=1700 mm

e Presion admisible del terreno sobre la zapata:

N 86436254
OtT 3«b 1700 %1700

= 0.299Mpa

o6; = 0.299Mpa < 0.3 Mpa

e Calculo del canto de la zapata

K = 4xf,q 4%0.63

= = 5.27
Ye* 06, 1.6 %0.299

Datos:

ao = 450mm
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bo = 300mm
a=1700mm
b =1700mm
k =5.27

e El canto de la zapata

a,.,b, a,b a,b, |450%300 1700,1700 450 + 300
d1 = + - ES + -
4 2k—-1 4 4 2x527—-1 4

= 392.75 mm

@ - 2+ (a—a,) 2% (1700 — 450)
27 4+k 4+ 527

= 269.69mm

_ 2x(b—b,) 2= (1700 — 300)

_ _ = 302.
ds 4+K 4+527 302.05mm

El h adoptado es:

h =400mm

Por lo tanto, d sera calculado de la siguiente manera:
h=400mm

r=50m

@ =16 mm

%) 16
d=h—r—E=400—50—7=342mm

171



Determinacion de

las armaduras: momento en las secciones 1-1y 1”-1”

FIGURA 3.29 Momento en las secciones 1-1y 1”-1”.

_T_|:|1=h £ a,,+2h__i.

! N
. .
ke
a
Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado
Datos:
ao = 450mm d =342 mm
bo = 300mm vi=1.6
a=1700mm N = 864362.54N
b= 1700mm
_vi*N a-—a, 2
Mag = 5 «( > +0.15%a,)
1.6 * 864362.54 (1700 — 450 + 045 450>2
= . k
2 %1700 2
M,4 = 195063745.1N * mm
Y¢*N (b—b, 2
1.6 * 864362.54 <1700 - 300 015 300>2
= * . *
21700 2

Mpq = 225761326.5N * mm
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Para el lado a.

e Momento reducido

. Mag 195063745.1N * mm — 0.06
Ha = az « fq 1700mm * (342mm)?2 * 16.67Mpa
e Cuantia geométrica.
Con u, = 0.06 tenemos por tablas que (w, = 0.0630)
e Armadura necesaria.
A b xd Fea 0.0630 * 1700 * 342 16.67 Mpa
= *xpxd*x—=0. * * * —
s@ = @a Fya 434.78Mpa

As(a) =1404.37 mm?
* Armadura minima:
Agmin = 0.0015 b+ d = 0.0015 * 1700 * 342 = 872.1 mm?

Por lo tanto, se adopta como cuantia requerida:
As = 1404.37 mm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm con

un area de As 16 = 2.01 cm? =201mm?2, entonces el nimero de barras a usar seran:

N° de barras = A, _ 180437 6.98 barras
Asop16 201
Se utilizara: 616mm
El espaciamiento sera:
1700
s = o = 280mm = 28cm

Se utilizara: 616mm c/28cm
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Para el lado b.

e Momento reducido

Mg 225761326.5N * mm
Mo = p a2 « feq ~ 1700mm * (342mm)Z * 16.67Mpa =006
e Cuantia geométrica.
Con u, = 0.06 tenemos por tablas que (w, = 0.0630)
e Armadura necesaria.
16.67 Mpa

fcd
As(b) Zwb*b*d*fy—dZ 00630*1700*342*m

As(a) =1404.37 mm?
* Armadura minima:
Agmin = 0.0015 b+ d = 0.0015 * 1700 * 342 = 872.1 mm?

Por lo tanto, se adopta como cuantia requerida:
As = 1404.37 mm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm con

un area de As 16 = 2.01 cm? =201 mm2, entonces el nimero de barras a usar seran:

N° de barras = A, _ 180437 6.98 barras
Asop16 201
Se utilizara: 616mm
El espaciamiento sera:
1700
S :T = 280 mm = 28cm

Se utilizara: 616mm c¢/28 cm
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Célculo de la longitud de anclaje.
La longitud de anclaje no podra ser inferior al valor de los siguientes:

o 10d.
e 150mm.

e |a tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la

reduccién 0.7* .

FIGURA 3.30 Longitud de anclaje en centimetros (& en centimetros)

| +—mo’ 4o —+ +— " o |
E E |

| POSICION 1|

| POSICION |
|

K = /)
| motBo bt meodtio |

28,5

Fuente: Hormigén Armado Pedro Jiménez Montoya (152 Ed)

De la tabla 11 - anexo 9, se obtiene m4 = 11 para hormigones de 250 kg /cm? =25Mpa y
barras de 5000 kg/cm? =500Mpa.

fyx

= 2>
I =m; «0° = 75~

) 500
*@ >15cm I, =11+16 Zm*@2150mm

l, = 281.6 = 280.7 = 150mm

a) 10*16 =160 mm
b) 150 mm
c) 0.70*281.6 =197.12mm

Por lo tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 20 cm =200mm en forma de patilla.
Calculo del peso propio de la zapata:

P.P.japata = Yie * Volumen = 24516.6 * 1.156 = 28341.19N

175



Verificacion al deslizamiento:
6 = 35° angulo de rozamiento interno del suelo
¢ = angulo de rozamiento de disefio

Pp = peso propio de la zapata

Memento en direccion X Mx = 17259.792N*m
Memento en direccion Y My = 12944.844N*m
Cortante en direccion X Qx =270076.52N
Cortante en direccion Y Qy =241048.69 N

N =864362.54N

- 5= 2352333
P=307 3T

_ (N+Pp)+tang (864362.54 + 28341.19)  tan 23.33°
Yox = Qs - 270076.52 -

1.50 = 1.5 Cumple!!!

_(N+Pp)+tang  (864362.54 + 28341.19) « tan 23.33° _
Yoy = Q, - 241048.69 -

1.60 > 1.5 Cumple!!!
Verificacion al vuelco
_ (N + Pp) xa/2 _ (864362.54 + 28341.19) = 1700/2

_ = =78>15 Cumple!!!
= "M, +Q, +h 17259.792 + 241048.69 * 400 = umpre

_ (N+Pp)=b/2 _ (86436254 +28341.19)x1700/2 __ . . .
YW M, + Qe rh | 12944844 + 27007652« 400 o= o7 CHMPIEE
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1.1.1. Verificacion a Cortante.
e Vuelo

v = 800mm< 900mm = 2h

FIGURA 3.31 Verificaciéon a Cortante y Punzonamiento

Feddon et

Fuente: Pedro Jimenez Montoya Hormigon Armado

Datos
ao = 450mm N =864362.54N
bo=300mm vi=1.6
A =1700mm di1=392.75 mm
B =1700mm ds=302.05 mm
D = 342mm fva= 0.63Mpa
(7 D) dhe

135.43 < 190.29 cumple!!!
3.14.2. Verificacion a Punzonamiento.
Verificacion por punzonamiento en la seccion Ac:
Ac=2+*(ag+D+by+D)*dy =1126407 mm?

177



TA‘ = x*(A*B—(ap +D)(b, + D)) < A, *2f4

1139659.79 < 1419272.82 cumple !!!

CUADRO 3.7 Resumen General para la Zapata

Manual CYPECAD
Zapatas P 9 : :
P As As adoptada As | AsCYPECAD |Diferencia
(cm?/m) (cm?/m) en %
Longitudinal | 1404.37 | 6016mm ¢/28 cm| 1206 | *®1Om™ 28 | 1410
Transversal | 1404.37 | 6016mm /28 em| 1206 | %1OM™ 28 1 1419

Fuente: elaboracion propia

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la zapata aislada con el
programa CYPECAD.

FIGURA 3.32 Descripcién de la Armadura de la Zapata

|
®) {_f?
—s80 T 90—  f 73—
T 204 N
=3
e o . ] L 3

40

I l
o 6@16e/28 Lm178 | 1 641160/28 Lm1T78 e
30

GXIG'I

3256

l

}. 170 |

Fuente: CIPECAD

178



3.15. VERIFICACION DEL DISENO DE LA ESCALERA

FIGURA 3.33 Zapata en estudio correspondiente a la columna P 9

1\
i
-
_/
-

Fuente: CIPECAD

FIGURA 3.34 Vista en planta y Perfil Transversal

320m ———

1.15m| //ﬁ
‘ 10
| | 11| _ 9
12 8
13 N 7 DESCANSO
14 : 6
2.52m 15 5
16 Y 4
7 3
5 2
19 1
| .15m —+—1.15m —* — Im —

1.57m

2.52m

Fuente: Elaboracién Propia
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Datos:
HUELLA Y CONTRAHUELLA

Altura de Entrepiso H = 3,50 m=35mm h=0.30m

Huella h = 30 cm=300mm
¢=0.18m L
Contra Huella ¢ = 184 mm

Angulo de Inclinacion 6 = 34.77 °

Luz de Célculo Lc = 30.6mm

a) Espesor de losa (h)
hmin > 80 (mm)

_ln_3.52_014 = 140
=5e=>5c -0 m= mm

Se adopta un espesor de losa de 150 mm

b) Espesor medio de la losa (hm)

300
cos0 = = =0
vh2 +¢c2 /3002 + 1842
h= ho + o 150 +184—2746 = 2.746
T cos® 2 cos(3477) 2 _ c/momm=c/aom

c) Anélisis de cargas

Carga Muerta

YH°A° =24516.6 N/m3

CM1 = (yH®° x hm) + P(ceramico) = (24516.6 * 2.746) + 353.04
= 67675.62N /m?

CM2 = (yH° = h) + P(ceramico) = (24516.6 * 0.15) + 353.04 = 4030.53 N /m?
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CM1=| 67675.62N/m?
CM2=| 4030.53 N/m?

Carga Viva

Sobre carga de uso = 0.000039Mpa
d) Resistencia caracteristicas de los materiales
fck = 25Mpa Resistencia caracteristica del hormigén
fyk =500Mpa Limite elastico caracteristica del acero
e) Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales
ye=1,50 Coeficiente de minoracion del hormigon
ys=1,15 Coeficiente de minoracién del acero
f) coeficientes de ponderacion de las acciones
vf=1,60
g) Determinacion de resistencias minoradas o de calculo

_ fek _
fed ="%= 16.67Mpa

_ fek _
fcd = === 434.78Mpa

h) Combinacion de carga
Wv1 = ((1.60 « CM1) + (1.60  Cv)) * b(ancho de la grada)

Wvl = (( 1.60 * 67675.62) + (1.60 * 6276.28)) * 1.15 = 136071.49N / m2
Wv2 = ((1.60 « CM2) + (1.60  Cv)) * b(ancho de la grada)
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Wv2 = (( 1.60 * 4030.53) + (1.60 * 6276.28)) * 1.15 = 18964.53N / m2

i) ldealizacion de la escalera para determinar el momento maximo positivo

FIGURA 3.35 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura
principal

Wv1=13607145N/m2 Wv2=18964 53N/m2

2m

A | 2.52m Im

—

|
|
|

Fuente: Elaboracion Propia

Por razones de calculo se considerara como una losa plana:
FIGURA 3.36 Como una losa plana, apoyo simple

Wv1=136071.49N/m2 Wv2=18964 53N/m?2

1
!
I
\

Fuente: Elaboracién Propia

Jj) Calculo de reacciones

YMA=0

2.52
RB % 3.52 — 18964.53 *3.02 — (136071.49 * 2.52) * 5= 0
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RB = 64978.11N
T(HXFvr=0
RA = —64978.11 + (18964.53 * 1) + (136071.49 * 2.52)
RA = 296886.57N
k) Calculo de la distancia (x) a la cual el cortante es nulo
Vx=RA-—-Wvl+xx=0

RA  296886.57 _
wvl 136071.49

X = 2.18m

[) Célculo del momento ultimo

x2 2.182
(+)Mmax = RA x x — Wv1 * > = (296886.57 = 2.18) — 136071.49 * >

(+)Mmax = 323879.65N *m

m) ldealizacion de la escalera para determinar el momento méaximo negativo

FIGURA 3.37 Consideracion de la escalera para el calculo de la
armadura negativa

WvI1=136071.49N/m?2 Wv2=18964 53N/m?2

E

A 2.52m Im

!
|
Y

Fuente: Elaboracién Propia
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n) Determinacién de la armadura longitudinal positiva

FIGURA 3.38 Como una losa plana apoyo empotrado

Im

Datos:

Md=323879.65N *m

Wmin=0.0015

bw =1150mm

h=150mm

r=20mm

d=130mm

Fuente: Elaboracion Propia

Momento de célculo en agotamiento
Cuantia minima para losas
Ancho de losa
Espesor de la losa
Recubrimiento de armadura

Canto util

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

323879.65N * m x 1000
0.09

Hd = dZ#fq  1150mm * (130mm)2 * 16.67

pud< plim no se necesita armadura a compresion

0.09<0.319

Calculo de la armadura en traccion:

Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws” (anexo 9-tabla 4)
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Con: pud = 0.09 se obtiene una cuantia mecéanica de ws =0.0960
Determinacion de la armadura: As

fed 16.67
Ag = wg * bw + d * f_yd = 0.0960 * 1150mm * 130mm * 13478

As = 550.27mm?
Ag min = Omin * by, * d = 0,0015 x 1150mm = 130mm = 224.25 mm?
Como: As > As min
Entonces el area de célculo seré:
As = 550.27mm?
Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente didmetro: ® = 16 mm con

un area de As 16 = 2.01 cm? =201mm2, entonces el nimero de barras a usar seran:

As 55027
As®16 201

Agpre = 3 * 201 mm? = 603mm?

= 3 barras

N°de barras =

Con un area total de célculo de:

Asreal = 603mm2

Se utilizara: 316 mm
CYPECAD =3®16 mm

0) Determinacion del espaciamiento entre armaduras:

_b—#fex@—2xr 1150—-3x16—2%20

=531
Hfe — 1 3-1 531 mm

p) Disposicion de la armadura: 3 @16 mm ¢/530mm
g) Determinacion de la armadura negativa

(+)As _ 603

(—)AS = 3 T = 201mm?2

(-) As< As min; entonces el célculo sera
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201 < 224.25
Para determinar el nimero de barras se consideraré el siguiente diametro: ® =8 mm con un

area de As @8 = 0.503 cm? =50.3mmz2, entonces el nimero de barras a usar seran:

As 22425
As®8 503

Agpg = 5*50.3 mm? = 252mm?

= S5bharras

N°de barras =

Con un area total de calculo de:

As real = 252mm?

Se utilizara: 508 mm

CYPECAD = 5®8 mm

r) Determinacion del espaciamiento entre armaduras:

_b—#fex@—-2xr 1150 —-5%8—2+x20

Wfe—1 T 1 = 267.5mm

s) Disposicion de la armadura: 5®8 mm ¢/250mm
t) Calculo de la armadura de reparto. - Esta cuantia no sera inferior a 20% de la

armadura principal; donde tenemos lo siguiente:
La armadura longitudinal principal positiva es: As= 550.27mm?
Considerando el 20% se tiene: As= 0.2*550.27= 110.054mm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® =8 mm con un
area de As os = 0.503 cm? =50.3mm2, entonces el nimero de barras a usar seran:

As  110.054
As®8 503

Agpg = 3 * 50.3 mm? = 150mm?

= 3barras

N°de barras =

Con un &rea total de célculo de:

As real = 150mm2

[ Se utilizara: 3®8 mm ]
CYPECAD = 3®8 mm
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u) Determinacion del espaciamiento entre armaduras:

_b—#fex@—2xr 1150 —-3x8—2x20
B #fe—1 B 3—1

= 543mm
v) Disposicion de la armadura: 3®8 mm ¢/300mm
w) Comprobacion a corte:
w.1) Cortante en el borde del apoyo
Vizg=296886.57N
w.1.1) Determinacion del cortante a una distancia (d) de la cara de apoyo

Vizq +Vder Vx 296886.57 +64978.11  Vx

L d - 367 =013 - Vx =12818.094

Vizq2 = 296886.57 — 12818.094 = 284068.48N
w.2) Comprobacién de agotamiento por compresion oblicua
Vu1r =0.30% foq+b,, +d =0.30 % 16.67 * 1.15 x 0.30 = 1725345 N

Como: Vizq2 < Vu
284068.48 < 17253455 Cumple!!!

w.3) Comprobacién de agotamiento por traccion del alma
w.3.1) Resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante
foa=0.5%/fca=05*V16.67 = 0.63Mpa
w.3.2) Contribucion del hormigdn a la resistencia a esfuerzo cortante
Veu = fep* by *d = 6.46 * 1150 * 130 = 965770N
Como: Vizq2 < Vcu
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284068.48 < 965770 Cumple!!!

(No necesita armadura transversal)

CUADRO 3.8 Resumen general para la escalera

Manual CYPECAD
Escalera . .
As As adoptada As As CYPECAD | Diferencia
(mm?/m) (mm?/m) en %
Longitudinal | 550.27 3d16mm 603 3016mm 8,74%
Transversal | 224.25 5®8 mm 252 5®8 mm 11,01%

Fuente: elaboracion propia

Representacion gréafica de los resultados obtenidos para la escalera con el programa

CYPECAD.
FIGURA 3.39 Descripcién de la Armadura de la Escalera

Seccién A-A -y
- s Seccion B-B
115 9 115

| |
@8¢/20

78¢/20

A =)
216¢/29

B16¢/20

SPAT8c/20 L=248
232

168G

0 L 231 18
8P5316¢/20 L=247

Fuente: CIPECAD
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4. APORTE ACADEMICO

Para el presente perfil de proyecto de grado, como aporte académico tenemos el célculo
estructural de una losa reticular (plana) con poliestireno expandido perdido en dos
direcciones, aplicada en la biblioteca, con el fin de mejorar la estética en los ambientes
interiores y comparando con el disefio de una losa alivianada de viguetas pretensadas, para
lo cual se utilizo el programa de CYPECAD para el disefio y célculo de estructuras de

Hormigon Armado, dando su respectiva verificacion manual.

CUADRO 4.1 Aclaracion necesaria de Aporte Académico

Cabe recalcar que la comparacion realizada en este proyecto de Ingenieria Civil, es tanto
técnica como econdmica entre una losa alivianada de viguetas pretensadas y una losa

reticular con poliestireno expandido perdido, es meramente académica.

Fuente: Elaboracién Propia

4.1. MARCO TEORICO
4.1.1. Losa Casetonada.

Las losas casetonadas son aquellas losas formadas por un reticulado de vigas las cuales se
vinculan por medio de losas. Es la que se realiza colocando en los intermedios de los nervios

estructurales, bloques, ladrillos, casetones de madera o metalicos, poliestireno expandido con
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el fin de reducir el peso de la estructura y el acero en barras concreto en puntos Illamados

nervios.

Caracteristicas generales. — Las losas casetonadas son mas eficientes ya que permiten tener
espesores mayores sin aumentar el volumen de concreto. Podriamos decir que, ante una carga
normal de vivienda u oficina, las losas aligeradas en una direccion son econdémicas en luces
intermedias, 3a 6 m, las aligeradas en dos direcciones resultan ser mas econdémicas para luces

grandes mayores a 7m (figura 4.1).

FIGURA 4.1 Losa Casetonada

Nervadura
20 a 150mun

Loseta de compresion Malla superior

Malla inferior

Panel nervado LOSATEC

Fuente: Catalogo LOSATEC

Casetdn de poliestireno. — El poliestireno expandido, también llamado plastoformo, es un
material plastico expumado, fabricado bajo un proceso de expansién con vapor de agua y
tiene como caracteristicas principales su ligereza, resistencia a la humedad y capacidad de
absorcién de impactos. Es un material muy econdémico y versatil que puede ser cortado en
cualquier forma que sea requerido, siendo ideal para su aplicacion en construcciones. Se
utiliza como aislante térmico y sonoro en diferentes ambientes y construcciones de todo tipo.
Utilizado principalmente como complemento en losas alivianadas reduciendo

significativamente el peso de la losa, permitiendo optimizar las secciones de la estructura.
Existen dos tipos de casetones:

e Recuperables: Se realizan casetones de plastico que se retiran una vez fraguado y

endurecido del concreto. Los nervios que se originan junto con oquedades son de
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mayor tamafio que los bloques perdidos de concreto, ademas de que tienen forma
estructural superior.

De bloque perdido: pueden ser 3,4 0 6 piezas. Los usados mas comunmente son los
de 4 piezas. Pueden estar fabricados con concreto regular o estar hechos de polietileno
expandido; el segundo reduce el peso y aumenta el aislamiento y la resistencia a la
humedad. Mientras que los casetones de bloque perdido o aligeramiento suelen
emplearse en la construccion de viviendas, los recuperables se utilizan mas en garajes,
sitios industriales y aquellos espacios en donde el acabado a simple vista tiene menor

relevancia.

Los elementos que componen este sistema son:

Cimbra de contacto y apuntalamiento

Nervaduras de acero estructural

Caseton de poliestireno en densidad de 10+-1 Kg/m?®
Acero de esfuerzo en la capa de compresion

Capa de compresion

Ventajas

Entre sus principales ventajas se tiene:

Velocidad y facilidad en el colocado.

Cubre luces mayores superiores a 7 metros.

Aislante térmico.

Aislante acustico.

Facil manipulacién y corte.

Auto extinguible no inflamable.

Genera menor peso de carga propia de la losa.

Durabilidad y fuerza en la estructura.

Se pueden lograr cualquier disefio y medidas deseadas segun disefio.
Mayores rendimientos de material.

De facil almacenamiento.
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Desventajas
e Requerimiento de mano de obra especializada.

e Requiere un mayor volumen de material para la ejecucién del encofrado.

e Presentan unas mayores dificultades en la compatibilidad con otros elementos
arquitectonicos tales como las instalaciones del edificio, tanto eléctricas como
hidraulicas.

e Desventaja es que requiere de una cimbra tradicional, como una losa maciza, lo que
hace que se vuelva una opcidn cara para usarla en edificaciones con claros pequefios,
como una casa habitacion, aun asi, algunos disefiadores las usan en viviendas por

motivos arquitectonicos o de estética.

FIGURA 4.2 Losa reticular con casetones no
recuperables

Fuente: Elaboracién Propia
La norma boliviana de hormigén armado CBH- 87 establece que:

Los nervios: Son elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion entre nervios puede ser variable en funcién del disefio estructural, la separacion
maxima de 100 cmy el ancho de nervio de 10 cm y 15cm (articulo 37.2.4 de EH08), pero no
menor a 7cm (CBH-87).

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

debera ser superior a 25 cm.
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Pilar: la menor dimensidn de la seccidn transversal del pilar no deberéa ser inferior a 25cm.
Dimensionamiento de secciones placasen T o L.

Anchura eficaz de la cabeza. - La anchura eficaz be, de la cabeza de compresion de una viga
T, simplemente apoyada, sometida a una carga uniformemente repartida, se tomara, en
funcién de la anchura real b, sacado de tablas, segun se trate de vigas aisladas o multiples
respectivamente. Si sobre la viga actla una carga concentrada en una zona de amplitud «a»
en la direccion de la luz, los valores dados por las tablas deberan multiplicarse por el factor
de reduccién k, dado en la siguiente tabla: valores de los coeficientes k de la Norma Boliviana
(CBH-87).

be*by

Viga T aislada. - Anchura de la cabeza de b; = .

que debe tomarse a uno y otro lado

del nervio, en centro luz, cuando la viga este sometida a carga uniformemente repartida. El

ancho de colaboracién o ancho efectivo depende de:

e Laforma de la carga: uniforme, puntual directa o indirecta.

e Las condiciones de apoyo: viga simple, viga continua o en voladizo.
e Laforma de la seccién: vigas T simétricas o asimétricas.

e Relacion entre espesor del ala y altura del nervio.

e Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no.

e Laluzdelaviga (l); y la distancia entre nervios (a).

FIGURA 4.3 Transmisién de cargas de nervio a placa

——

Fuente: Hormigon armado Jiménez Montoya (152 ed)

Para vigas T simétricas (con alas de ambos lados), se considera el menos valor de b entre:

b<= b <b,, + 16h; b<b,+3+3
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Siendo (a) la distancia libre hasta las vigas mas cercanas a ambos lados.

Para vigas L (con ala de un solo lado), se considera el menor valor de b entre:

b b <b,, + 6h; b<by,+3

Siendo a la distancia libre hasta la viga méas cercana.

4.1.1.1. Determinacion de la armadura a flexion (método de resistencia de

materiales)

Para determinar los momentos y deformaciones de la losa se empleara el método de
coeficientes (Unicamente para el célculo de los momentos y deformaciones). El analisis se
realizara para un ancho de 1m y ademas se asumira que el eje neutro se encuentra dentro de
la capa de compresion. Para el calculo de momentos en los extremos de las losas se utilizan
tablas para obtener los coeficientes para el disefio de la losa nervada rectangular sustentada

perimetralmente, sometidas a cargas uniformes distribuidas.
4.1.2. Armadura longitudinal.

Al analizar la resistencia de una viga placa se presentan diferentes situaciones segun la
posicion que ocupe el eje neutro. Eje neutro dentro del ala de la viga, o sea ¢ < hy; la altura
del area comprimida es menor que el espesor del ala. Es muy frecuente que al calcular en
rotura una seccion T sometida a flexion simple, la profundidad del eje neutro resulte menor

que el espesor de la losa, en cuyo caso debe calcularse como seccién rectangular de ancho b.

41.2.1. Determinacion de la cantidad minima de acero.

En losas de espesor constante, cuando se utilice acero de refuerzo con fyk = 5000 Kg/cm2,
la cuantia minima para resistir cambios de temperatura y retraccion de fraguado wmin sera
de 0.0015. En las losas reticulares, la cuantia minima de flexion mmin se calculara como una

viga, tomando como ancho de la franja de hormigon el ancho de los nervios.

4.1.2.2. Comprobacion de flechas de forjados reticulares.

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH-87.EIl valor maximo admisible de la flecha
vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros, es de 1/300, siendo |

la luz del elemento considerado. Para la determinacion de esta flecha, se considerara
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Unicamente la flecha producida por la actuacion simultanea de las cargas permanentes y
cargas y cargas variables, ya que no existen cargas de muros ni tabiqueria sobre la losa
reticular de cubierta. En caso de vigas o forjados que hayan de soportar muros o tabiques que

han sido construidos con morteros de cemento, la flecha méxima sera admisible 1/500.
4.1.2.3. Abacos.

La zona macizada alrededor de los soportes en los forjados reticulares recibe el nombre de
abacos y tiene la mision fundamental de canalizar las cargas que transportan los nervios a los
pilares y resistir los cortantes de punzonamiento que se produce alrededor de los mismos. En
la actualidad, los abacos se encuentran practicamente siempre embebidos en los espesores de
los forjados, sin que acusen su presencia descolgandose bajo los mismos el tamafio de los
abacos contemplado en los manuales y normas pretende reforzar la losa buscando los puntos
de momentos nulos bordeando los pilares es decir, los puntos de inflexion donde la placa
invierte su curvatura negativa a curvatura positiva y es por ello, que suelen fijar la distancia
del eje del soporte al borde del Abaco en un valor no menor de 0.15 de la luz correspondiente
al recuadro seleccionado (figura 4.4.)

FIGURA 4.4 Tamafio minimo recomendado para abacos

L1

M

1502

— == L -

A

Fuente: Los forjados reticulares Regalado Tesoro Florentino

Para el disefio de dbacos se tiene la condicion:
M, > M;;,, necesita abaco

M, < Mj;,, no necesita abaco
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Donde:
M,, = Momento de disefio correspondiente a todas las cargas de la estructura.

M, = Momento que resiste la losa reticular.

4.1.2.4. Armadura de cortante

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la “Teoria de Lineas de Rotura” cuando
una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor peralte y sometida
a una carga uniforme distribuida que actta en toda la superficie, se encuentra al borde del
colapso, se fisura conformando tridngulos y trapecios. Las secciones criticas de las losas,
para el disefio a cortante, se ubican en los sectores de ordenada maxima de los triangulos y
trapecios, proximos a las vigas de apoyo (figura 4.5.)

FIGURA 4.5 Areas de secciones criticas

seceiin de culfante critico

seccion de cortante critico -seccion de cortante critico

|
seccion de cortante critico

Fuente: NILSON, Arthur.; Design of Concrete Structures. (142. ed.).

4.1.2.5. Armadura de reparto por temperaturay retraccion de fraguado.

Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa de compresion para resistir los esfuerzos de
flexion que se llegan a presentar, asi como para evitar agrietamientos por cambios de
volumeétricos debidos a variaciones de temperatura. Se recomienda colocar una armadura de
distribucion (parrilla) de 6mm cada 25 cm en ambas direcciones. Es importante que la

ubicacion de esa armadura sea lo mas alta posible (3 a 4 cm sobre el complemento).

Cuya area As en cm?/m, cumpliré la condicion:
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Donde:
Amin = s la armadura de reparto (cm%m)

ho = espesor de losa de compresion (cm)
fsa = resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa).

FIGURA 4.6 Disefio Estructural — Losa reticular con casetones
no recuperables CYPECAD

Fuente: CYPECAD
4.1.3. Losa alivianada de viguetas pretensadas
4.1.3.1. Caracteristicas de viguetas prefabricadas

Una vigueta es la parte de un sistema estructural que constituye a una losa alivianada, su
funcidn es absorber los esfuerzos de flexion que se presentan la forma y sentido en que es
colocada permite transmitir las cargas de uso funcional hacia la estructura del edificio, para

luego ser trasmitidas a las fundaciones.

El sistema de losas més utilizados a nivel mundial es el alivianado con viguetas pretensado

es, por su facil en ejecucion y montaje, al ser un sistema de alta resistencia permitiendo
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realizar superficies funcionales plenas por la longitud permisible de los elementos
prefabricados. La losa alivianada con viguetas pretensadas tiene su funcion de absorber los
esfuerzos de flexion que se presentan la formay sentido en que es colocada permite transmitir
las cargas de uso funcional hacia la estructura del edificio, para luego ser trasmitidas a las
fundaciones. También permite lograr una gran reduccién en el material y de mano de obra a
emplearse en la edificacion, por la versatilidad del sistema constructivo y la rigidez de la
prefabricacion en viguetas de hormigones de alta resistencia con cable como alma estructural,
es sin duda el método mas factible para realizar losas con luces permisibles de hasta 7 m, la
viga pretensada se apoya simplemente sobre la viga de construccion albergando piezas de

poliestireno expandido para lograr que las losas sean mas livianas.

A continuacion, se presentan las ventajas y desventajas de las viguetas prefabricadas a

comparacion de las ventajas y desventajas de la losa nervada o capetonada, estas son:

Ventajas

e Ahorro de tiempo: Debido a la menor cantidad de encofrado necesario para el
montaje, y ademas gracias a que las mismas piezas de prefabricado funcionan como
encofrado, el ahorro de tiempo es significativo.

e Ahorro de encofrado: Directamente relacionada con el anterior punto. Cuando se
utiliza menor encofrado se ahorra dinero. Sin embargo, este ahorro en dinero por
encofrado es compensado por el mayor gasto en la elaboracion del prefabricado.

e Mejor control de calidad en la pieza de prefabricado: Debido a que las piezas se hacen
en ambientes mas controlados y con ambientes especializados de curado, la
resistencia del hormigén fabricado sera mas homogénea y garantizada que el
hormigon vaciado en sitio.

e Proceso mas limpio: El sistema de viguetas prefabricadas requiere menor cantidad de
produccién de hormigon en obra, por tanto, menor acopio de material, menor acarreo

de hormigon por la losa y menos merma de cemento.
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Desventajas

e Mano de obra calificada: Se necesita mano de obra con mas conocimiento en la
instalacion del prefabricado. Los elementos de prefabricado necesitan estar
dispuestos de cierta manera segun los requerimientos del fabricante.

e Transporte del prefabricado: Si bien los controles de calidad son altos en la planta de
produccion, poco podemos saber de la calidad del transporte. Cualquier vehiculo que
transporte hormigon estara sometido a vibraciones que en algunos casos podrian
danar las piezas.

e Manejo del prefabricado en obra: Una vez entregado el material a obra, el elemento
en su transporte hasta el lugar definitivo de su instalacion es vulnerable a golpes y
esfuerzos para los que no estan disefiados.

e Integridad estructural: Especialmente cuando se habla de resistencia a fuerzas de
sismo o viento, se procura que las piezas de hormigon fallen lo mas lejos de las
uniones posible. En elementos prefabricados esto es mucho mas dificil, ya que
justamente la union entre hormigén vaciado en sitio (viga o columna) y vigueta es el
punto mas débil.

e Mala absorcidon de corte: Las losas se caracterizan por no necesitar estribos en su
disefio, y esto es gracias a que el hormigdn macizo es suficientemente resistente
para soportar los esfuerzos de corte en los lugares mas solicitados. Sin embargo, con
viguetas prefabricadas, la union entre hormigén prefabricado y vaciado in situ es
maés débil.

FIGURA 4.7 Losa alivianada de Viguetas Pretensadas

Fuente: Elaboracién Propia
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FIGURA 4.8 Disefio Estructural — Losa Alivianada de
Viguetas Pretensadas (CYPECAD)

Fuente: CYPECAD

4.2. ANALISIS COMPARATIVO TECNICO Y ECONOMICO

Para poder realizar este punto, se tuvo que realizar dos disefios de la estructura de la
biblioteca, uno con losa de viguetas pretensadas y la losa reticular con casetones de
poliestireno expandido, es evidente que muchos forjados son aligerados, pero con
caracteristicas técnicamente diferentes, los cuales realizaremos un analisis técnico de ambas

losas.
4.2.1. Analisis Técnico

A continuacion, se presenta un listado de ambos tipos de losas:
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CUADRO 4.2 Analisis Comparativo Técnico Segun Criterios de Disefio

LOSA DE VIGUETAS
PRETENSADAS

LOSA RETICULAR CON
CASETONES DE
POLIESTIRENO EXPANDIDO

Este tipo de losa en la
actualidad se la emplea por su
gran facilidad constructiva que
brinda en el momento de
realizar el forjado en la

estructura.

Permite el ahorro en el
material, en el encofrado solo
se usa soleras y puntales,
logrando asi mismo una menor
cantidad de tiempo de

ejecucion y desencofrado.

Se caracteriza por ser una losa

aligerada, liviana y practica en

Como desventajas se
mencionan las limitaciones
para la ejecucion de voladizos
y losas de grandes
dimensiones condicionados
por la disponibilidad en el
mercado de los elementos que

componen el sistema.

Este tipo de losa esta disefiada
especialmente para el
aligeramiento de forjados.

El forjado reticular lo forma una
capsula de nervios de hormigon
armado, de pequefia anchura, que
permite suprimir las vigas. Se
macizan Unicamente las zonas
cercanas a los apoyos, que son los
encargados de recibir las cargas del
forjado y distribuirlas por los

pilares.

Tradicionalmente, el aligeramiento
de los forjados se realizaba con
casetones de hormigdn huecos. Sin
embargo, el desarrollo de una
alternativa del poliestireno que
permite reducir considerablemente
el peso, mejorar el aislamiento
térmico y reducir los costes sin

perder prestaciones.

No tiene una facilidad constructiva
ya gue se necesita mano de obra

experimentada.
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La méxima longitud que debe
abarcar es de 6m, de viguetas

pretensadas.

Debido a que las viguetas
llegan pre dimensionadas de
fabrica, se tiene precision
dimensional exacta de esta
manera no hay mucho
problema en el colocado y no

sera necesario realizar trabajos

Este tipo de losas se caracteriza por
recibir fuertes cargas concentradas,
ya que se distribuyen a areas muy
grandes a traves de las nervaduras

cercanas de ambas direcciones.

Para este tipo de losas se puede
disefiar para luces superiores a 7m
que permite la modulacién con
claros cada vez mayores, lo que
significa una reduccion
considerable en el niamero de
columnas. Permitiendo la presencia
de voladizos de las losas, que
alcanzan sin problema 3y 4
metros. alcanzan sin problema 3 y

4 metros.

Fuente. Elaboracion propia

Para una mejor comparacion entre ambas losas, se disefiaron dos estructuras, de diferentes

tipos de losas. Por lo tanto, se lleg6 a las siguientes conclusiones técnicas segln datos de

programas de disefio y calculos manuales.
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CUADRO 4.3 Analisis Comparativo Técnico Segun Programa de Disefio — Calculo
Manual

De acuerdo con nuestro disefio realizado con ambos tipos de losas se obtuvo que
en peso la losa alivianada supere al peso de la losa reticular, segin los siguientes

resultados.
Peso de la losa con viguetas: 2794.90 N/m2 Peso de la losa reticular: 2600 N/m?

Donde se concluye que la variacion de peso se debe a la altura que se adopta en
cada losa como ser: la losa aliviana con viguetas tiene como altura 25cm y la losa
reticular tiene una altura de 20cm, donde se tiene una variacion de resultados en

porcentaje entre ambas losas de un 6.97% de diferencia.

La rigidez que nos ofrece la union vigueta — viga no es buena en comparacion a la losa
reticular. Debido a que los forjados reticulares se hormigonean en un solo conjunto

teniendo asi una rigidez mas solida.

Para ambos tipos de estructuras tenemos una diferencia de la cantidad de acero en la
losa reticular y la losa con viguetas pretensadas con una diferencia de 86.64% en
acero, es decir las cantidades de acero en todo el disefio son:

Losa de viguetas pretensadas: 613 kg Losa reticular casetonada: 4589 kg

e

Para 1m?: 1.56 kg Para 1m?: 10.60 kg

En el tema de construccion de ambas losas una ahorra mas material que otra por
ejemplo en el encofrado en la losa de viguetas alivianadas se requiere menor encofrado

a comparacion de la losa reticular.
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De acuerdo al disefio realizado con ambos tipos de losas se analizé la deflexion
entre ambas, en lugares criticos donde soportan mayor carga, segun los siguientes

resultados:
Deflexion de la losa con viguetas — A= 3.125 mm
Deflexion de la losa reticular — A=7.3 mm

Se concluye que la variacion de la deflexion de ambas secciones a analizar tiene
una diferencia de 57.19% en porcentaje, esto se debe a que ambas secciones fueron
analizadas a longitudes variables como ser en losas de viguetas se analiz6 con una

longitud de 4.40m vy la losa reticular con una longitud de 8.80m.

Las losas reticulares requieren mas atencién y su calculo es mas complejo que los
basados en vigas y viguetas debido a que las losas con vigueta solo se necesitan saber

la longitud de la vigueta y la sobrecarga en el momento de hacer la compra.

En cuanto a la construccién la cantidad de cemento portland por metro cuadrado\
que se requiere en una losa alivianada de viguetas es mucho menor que la cantidad

que requiere la losa reticular, de los cuales tenemos los siguientes datos:
Losa de viguetas pretensadas: 23 kg de Cemento Portland para 1m?
Losa reticular casetonada: 49 kg Cemento Portland para 1m?

Donde tenemos una variacion de cantidades en porcentajes con una diferencia de
un 53.06%.
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Resumen general de comparacion técnica.

CUADRO 4.4 Analisis comparativo técnico entre ambos tipos de losas

Peso de la . .| Cantidad . ,
Diferencia Diferencia
losa en % de acero en %
(N/m2) (Kg)
Losa de viguetas pretensadas 27949 613
6,97% 86,64%
Losa reticular con casetones
de poloestireno expandido 2600 4.589
perdido
Deflexion | Diferencia CEMTRET Diferencia
(mm) en % de cemento en %
(Kg)
Losa de viguetas pretensadas 3,125 23
57,19% 53,06%
Losa reticular con casetones
de poloestireno expandido 7,3 49
perdido

Fuente: Elaboracién propia

4.2.2. Analisis Comparativo Economico.

En este apartado se redactara todo lo que concierne a los disefios que se han realizado.

La comparacion econdémica para ambos tipos de losas se tomo en cuenta las cargas sociales,
impuestos IVA de mano de obra, herramienta, gastos generales y administrativos, utilidad y
los impuestos IT.
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CUADRO 4.5 Analisis comparativo de precios unitarios entre ambos

tipos de losas

ANALIZIZ DE PRECIOS UNITARIOS

DATOS GEHERALES

DISEAQESTRUGTURAL DEEIELIOTECS ESGUELA

Fraysctn H ZUFERIOF DEFORMACION DEMAESTROS CANASHORO -
SAHLOREHZO-TARIJA
Acti H |LEIS|!| ALIYIAHADA GASETOMADA
Hunsda = lm‘
1. HATERIALES
DESCRIPCIGOH UHIDA | CAHTIDA PFRECID COSTD
1] 1] FRODULCTI TOTAL
1 |CEMEHTO FORTLAHD Ka. 49,00 11 54,z
¢ |FLASTOFORMO FZf g4 5,00 Tz,50
3 |AREMA COMUH Mz 0,0 100,00 E00
4 | GRAYA COMUH Mz 0 iz 115, 00 14,45
5 |CLAME Ka. 00 10,00 300
£ |ALAMEREDE AMARKE Ka. 00 10,00 00
T |MADERADE CONSTRUCCION Fz 12,00 .00 4,00
% |FIERRQCORRUGADD Ka. 10,50 00 E3,60
TOTAL HATERIALES 01,44
Z. HAHD DE OBRA
DESCRIPCIOH UHIDA | CAHTIDA FRECID COETD
1] 1] FRODULCTI TOTAL
1 [ALEARIL HF: Z,00 16,50 33,00
¢ |ARMADOR HF: 3,00 15,00 45,00
3 |AYUDAHTE HF: q,00 11,00 44,00
4 [EMCOFRADOR HF: 00 15,00 45,00
SUETOTAL HAHD DE OBRA 167,00
CARGAS SOCIALES L DEL SUETOTAL DE MAND DE QERA) (55 al T1.13:) 55« 91,35
IMFUESTOS VA MAHD DE OERA - (4 DE FUMADE SUETOTALDEMANGDE OERA + CARGAS
SOCIALES) 14, %4 FEET
TOTAL HAHO DE OBRA £497,52
3. E@UIFD, HACUIHARIA T HERRAHIEHTAS
DESCRIPCIGOH UHIDA | CAHTIDA PFRECID COSTD
1] 1] FRODULCTI TOTAL
1 |HORMIGOMERA HF: 0,05 ez, 1,10
¢ |VIERADORA HF: 0,05 14,00 0,70
H
" HERRAMIEHTAS - [ DEL TOTAL DE MAHO DEOERA] 3 JER:
TOTAL ECUIFD, HACUIHARIA T HERRAHIENTAS 16,68
d. GASTOS GEHERALES T ADHIHISTRATITOS
CO5TO
IOTAN
" GASTOS GEHERALES - DE1+ 2+ 3 LR L
TOTAL GASTOS GEHERALES T ADHIHISTRATITOS q9,25
5. UTILIDAD
CUS Ty
" UTILIDAD - = DE1+ 2+ 3+ 4 00
TOTAL UTILIDAD 53,19
&. IHFUESTOS
COSTH
" IHFUESTOSIT-*DE1+ 2+ 3+ 4+ 5 F.h
TOTAL IMFUESTOS Z2,19
TOTAL PRECIO UHITARID [(1*+ 2+ 3 + d + 5+ §) Tdo 2T
TOTAL FRECIO UHITARIO ADOFTADD [Can dur [Z2]) decimalsx]) TARET
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ANALIZIZ DE PRECIOS UNITARIOS

DATDS GEHERALES

DIFEAGESTROCTORALDE EIELIOTECA ESCOELA
Fraysctm : SUFERIOR DEFORMACIOH DE MAESTROS CANASMORD -
—1 =% R L E= T - —
: [LOSAALMIAHADA GOHWGUETASFRETENSADAS
H qE 2,51
H Mz
:  |EBaolivianor
1. HATERIALES
DESCRIFPCION UHIDA | CAHTIDA FRECID COSTD
1] 1] ol i1 Tl TOTAL
1 |MGUETAFRETEHSADA H-20 SEGIRED M 2,00 Az, &4,
¢ |CEMENTO FORTLAHDIF-Z0 Ka. 23,00 i1 £5,53
* |AREHACOMUN rME 0,03 10,00 3,20
4 |GRAVACOMUN Mz 0,05 115,00 5,75
S |CLAMDE Ka. 0,04 10,00 0,40
£ |ALAMERE DE AMARRE Ka. 0,04 10,00 0,40
T |MADERADECOHSTRUCCION EHCOFRADOE Fz Z,00 7,00 1d, 0
% |FIERRQ CORRUGADO Ka. 1,5% 7,50 1,70
9 |FLASTOFORM 100H40H1E FAVIGUETA F2f 2,00 14,00 35,0
TOTAL HATERIALES 155,04
2. HAHOD DE CERA
DESCRIFCION UHIDA | CAHTIDA FRECID COSTO
] 1] FRODUCTI TOTAL
1 |EHCOFRADOR HF: L] 15,00 12,00
& |ARMADOR HF o0 15,00 12,00
= |ALEARIL HF: 1,0m 16,50 16,50
4 |AYUDANTE HF: 1,50 11,00 16,50
SUBTOTAL HAHD DE DERA 57,00
CARGAS SOCIALES - (< DEL SUETOTAL DEMAHO DE OERA) (55 al T1.18:) 55 .25
IMFUESTO= IVA MAHO DEOERA - (- DESUMA DESUEBTOTAL DEMAHO DEQERA + CARGAS 14 .
SOCIALES) '
TOTAL HAHD DE OERA 101,55
3. EUIFD, HAGUIHARIA T HERRAHIEHTAS
DESCRIFCION UHIDA | CAHTIDA FRECID COETD
1] 1] FRODUCTI TOTAL
1 |MEZCLADOFA DE HORMIGON HF: 0,0q 2, 0EE
2 |MERADOFRS& DEHORMIGOH HF: 0,04 14,00 0,56
" HERFAMIEMTAZS - (< DEL TOTAL DE MAHODE OERA) 5% 5,0%
TOTAL EGVIFD, HACUVIHARLIA T HERRAHIEHNTAS §,52
4. GASTOS GEHERALES T ADHIHISTRATITOS
TS T
TOTAL
" GASTOS GEHERALES - x DE1+ 2+ 3 LR LE
TOTAL GASTOS GEHERALES T ADHIHISTRATITOS EEE%
5. UTILIDAD
COSTOo
IOTAL
" UTILIDAD - x DE1+ 2+ 3+ 4 00
TOTAL UTILIDAD 25,16
%. IHFUESTODS
COSTD
" IHFUESTOSIT - DE1+ 2+ 3+ d+5 ER LHS
TOTAL IHFUESTOS 10,49
TOTAL FRECID UHITARID (1 *Z+ 3+ 4+ 5+ §) 50,09
TOTAL PRECIO UHITARIC ADOFTADD [(Can dur (2] dacimalar] ELL R L

Fuente. Elaboracién propia

El analisis comparativo econdmico de una losa aliviana con viguetas prensadas y losa

reticular con casetones de poliestireno perdido, tienen una diferencia de costos por m?:
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Resumen general de comparacion econdémica.

CUADRO 4.6 Analisis Comparativo Econdémico entre Ambos Tipos de Losas

Precio | Diferencia
en (Bs.) en %

Losa de viguetas pretensadas | 350,09

52,70%
Losa reticular con casetones
de poloestireno expandido 740,27

perdido

Fuente: Elaboracién propia

Para ambos tipos de losas tenemos una diferencia de la cantidad de precio en porcentaje con

un valor de 52.70 % de variacion de costo por m?,

Es muy evidente de acuerdo a los precios unitarios que se adjuntan en los anexos que la
estructura con losa de vigueta es mucho mas econdmica que la estructura con forjados

reticulares.
43. MEMORIA DE CALCULO

4.3.1. Verificacion de la Losa reticular con casetones de poliestireno expandido

perdido.

Para la losa reticular se realizara el calculo de comprobacion segun los datos adquiridos segun

el programa de calculo CYPECAD.
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FIGURA 4.9 Vista en planta de la descripcion de la losa casetonada

Fuente: CYPECAD

e Para determinar el espesor de la losa tomaremos las recomendaciones del profesor
Florentino Regalado.

L>H>L
20— T 24

Li=14520mm ; L2=11500 mm

L La+l 14520 +11500

= 1301
2 > 3010mm

13010 13010
—— >H>——
20 24

650.5mm > H > 542.08mm
Se asumira un espesor de 200mm=20cm.

Para determinar el ancho del nervio tenemos las siguientes recomendaciones.
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=~
=

L
3.

b, >

92}

b >20>5714
= 35 T mm

Se asumira un ancho de nervio de 100 mm =10cm constructivamente.

Datos geométricos:

Espesor de la losa (H): 200mm
Losa de compresion (c): 50mm

Ancho del nervio (b) 100mm
Altura del nervio (h) 150mm
Separacion libre (e) 400mm

Caracteristicas de los materiales:

Peso especifico del hormigon: yreas= 0.000025 N/mm?3
Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion fcek = 25Mpa
Limite el&stico caracteristico del acero: fyk = 500Mpa

Coeficiente de seguridad del limite eléstico de acero ys=1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén yc = 1.5

Resistencia de calculo del hormigén

£ = fac  25Mpa
“4d” y. 15

= 16.67Mpa
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Resistencia de calculo del acero

f 500Mpa
yk p
yd =y 1.15 34.78Mpa

FIGURA 4.10 Dimensiones de la losa reticular

—

o

Scm

h2:

20cm
[5¢cm

40cm

10cm

T0cm

Fuente: elaboracion propia
Determinacion de las cargas en la losa:
Carga viva L = 0.0005N/mm2
Peso debido a la carga parmente no estructural
Cielo falso con placas de yeso = 0.00015 N/mm?2
Sobrepiso y acabados = 0.00138 N/mm?2

Peso propio de la losa
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FIGURA 4.11 Peso propio de la losa
reticular

| b2

b

Fuente: elaboracion propia

P Yreac * (H* (2 +xb+2*e)? —4x(e?+h))
W (2+b+2xe)?

p_ 0.000025x (200 » (2 % 100 + 2 * 400)2 — 4 * (4002 * 150))
LR ™= (2 %100 + 2 * 400)2

PLr = 0.0026N/mm2
El total de la carga permanente es:
D =0.0026+0.00138 +0.00015 = 0.00413 N/mm?
La carga ultima de disefio es:
qu = (1.60*0.00413) +(1.6*0.0005) = 0.0074 N /mm?
Altura equivalente inercia constante.

Altura equivalente del forjado reticular o peralte equivalente de la losa reticular se calcula
determinando la altura de la losa maciza que tenga la misma inercia que la losa nervada en

cuestion.
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FIGURA 4.12 Altura equivalente

b=50 cm
-

l—el ¢c=5cm

=20cm
15cm

H

h

10cm A2

Fuente: elaboracion propia

YA;xy; 5%50%175+10%15%7.5
Vg = 4, = 5250+ 1015 = 13.75cm = 137.5mm

Iy = T(x+ (df ~ 4))
50 53 X 10 = 203 )
= (=5 + (50 %5) x6.12%) + (75— + (10 x 20) » 6.38)

Ix=27653.49 cm*

b = h3 50 * h3
— 27653.49 = T

heq = 18.79 cm = 187.9mm=200mm

Determinacion de la armadura a flexion (método de coeficientes).

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

coeficiente (Unicamente para el calculo de los momentos y deformaciones).
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TABLA 4.1 Coeficientes para el Disefio de Losas nervadas Rectangulares Sustentadas
Perimetralmente. Sometidas a Cargas Uniformes Distribuidas

Losa Formula Coef Lx /Ly
1.00 | 0.90 0.80 0.70 0.60 | 0.50
™= ,m,,_/ T A=10.0001 q.S.Lx4 / (E.lf‘) 8] 406 489 572 644 693 712
My-=0.0001 qmy .Lx2 M 839 980 1120 1240| 1323 1353
s N " ¥ ¥ - ¥
- M. =0.0001 qmy. Ly |[my. 428 525 621 704 761 782
S f Ly | My =0.0001 q.my_ sz m,_ 839 857 352 327 793 764
:_ o R T M, = 0.0001 q.m 4. _Lf m,. 428 409 369 310 271 238
)
YT TP
—
Lx

Fuente: ROMO P. Marcelo. Temas den hormigdn armado M Sc. Escuela Politécnica de ejercito .2008.

Las tablas completas de coeficientes para el disefio de las losas nervadas se encuentran en el

anexo 9 tabla 11.
Ix =5.60 m menor dimensioén.

Ly = 8.80 m mayor dimension.

L 8:% = 0.63=0.70
De la tabla 4.2, se obtiene:
0 =0644 ; my-=1240 ; my+ =704 ;o Mx-=827 : mx+ =310
Maodulo de elasticidad del hormigdn E = 3058100N/mm2

g=0.0145 N /mm?
Con lo que se obtiene los resultados:

4=00001 1825 _ 000y » L0145 * 6444 5600°
E * h3 3058100 * 2003 mm

My- = 0.0001* g * m,_ * 7 = 57551.87 Nmm/mm
M,, = 0.0001 * g * my, * 12 = 32674.6Nmm/mm
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M,_ = 0.0001 * g * m,_ = [2 = 38383.39Nmm/mm
M,, = 0.0001 * g *x m,, * |2 = 14387.968Nmm /mm
El procedimiento de calculo procede como explica la norma CBH-87

Calculo del recubrimiento mecénico para utilizar en el calculo:

g 12mm
—armadurabase _ 5 0mm + 12mm +

I'm = I'minimo + garmadura base + 2 > = 38 mm

FIGURA 4.13 Seccion transversal de
recubrimiento mecanico

recubrimiento minimo

Fuente: elaboracion propia
Remplazando valores se tiene:
d=H-rm=200-38 =162 mm

Se determinara la Armadura:

Datos:
fek = 25Mpa hr = 50mm
fyk = 500 Mpa bw =100mm
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fea = 16.67Mpa d=162mm
fya = 434.78Mpa e = 500mm
h =200mm L =4720mm
Armadura longitudinal:

hy S50 ., 1 _500_ . 2l _ 2500 _
h 250 '~ ' b, 100 ~ ' b-b, 600—100
Con los valores de las relaciones anteriores se entra a la siguiente tabla 13 (Anexo 9):

K=0,50

b, = k* (b —by) + by, = 0,50 * (500 — 100) + 100 = 300mm
Por normas:
b; =8h;=8%*50 - b; =400mm
b, = 2b; + b, = 2 * 400 4+ 100 = 900mm

b, = 300mm

} be < menor valor
b, = 900mm

Seadoptaun = b, = 300mm

Se debe comprobar:

1 1

b, > §(h —hf) - 12> 5(20 —5) - 12>1.875 Cumple!!

1<12:-b - 500<12=%500 — 500 <6000 Cumple!!!
Momento positivo resistente de la losa:
M, =0.85"f.qb.-h;-(d—0.5hy)
M, = 0.85 % 16.67 * 300 * 50 * (162 — 0.5 * 50) = 29118322.5N * mm

M, = 29118322.5N * mm

Momento de disefio:

M;= My, = 14387.968N * mm
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Verificacion:
M;< M,

Como My < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula como
seccion rectangular.

Dimensionamiento del nervio a flexion.

Armadura inferior en direccion “X” y (longitudinal).

My = 14387.968N /mm

y=d [1 \/1 0,425-be-d2-fcd]

14387.968 * 10
y=16.2[1- |1 = 2.25cm = 22.5mm

©0,425-30-16.2% - 166.67

y = 22.5mm

fea :
AS—0.85 be y fy_d_085 300-22.5 m

= 219.982mm?/m
Ag = 219.982mm?/m
De tabla wg ,;, = 0,0015 — Cuantia geometrica minima
Agmin = Wsmin " by - d = 0.0015 % 10 * 162 = 24.3 mm?/m
As } > “la mayor” > A =
As min

Obtencion del niumero de fierros para un nervio.

219.982

As para un nervio = = 109.99mm?/m

Se usaran 2@ 12mm
As @12mm = 2- 113 = 226 mm?
As = 226 mm?
226mm2 > 109.99mm?

Eleccion = 2@12mm
CYPECAD = 2@12mm
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En caso de ser necesario se afiadiran diametros mayores en bandas o franjas en las que los
momentos sean elevados. Por tanto, los momentos obtenidos en el programa CYPECAD,
serviran como datos para la asignacién de armadura positiva y negativa en cada nervio.

FIGURA 4.14 Representacion gréafica de los momentos calculados en la losa
reticular con la respectiva armadura de refuerzo

Fuente: ROMO P. Marcelo. Temas den hormigdn armado M Sc. Escuela Politécnica de ejercito .2008.

Comprobacion de flechas de forjados reticulares.
Deflexion admisible para forjados:

l 8.80
Aadm = % = W = 0.02m = 20mm

Agam = 20mm
Deflexion maxima real de la losa.
Areqr = 7.3mm
Verificacion.
Agam > Areal
Agam = 20mm > A,.qp = 7.33mm cumple!!
Abacos.

Se dispondra de abacos en la estructura, estos abacos tienen la mision fundamental de

canalizar las cargas que transportan los nervios a los pilares y resistir los cortantes de
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punzonamiento que se produce alrededor del mismo para dimensionar los abacos se utilizara

las recomendaciones de Florentino Regalado.

e Armadura superior “x” (negativa).

My > My, Nesita abaco
Mg < Mjjm No nesita abaco

Calculo de los parametros para obtener el momento de los extremos de los pilares.

3 3
Xiim = g*d = £+162 = 60.75mm

Yiim = 0.80 * X};;, = 0.80 * 60.75 = 48.6cm

Yiim
2

Mlim=0-85*@*fcd*b*YIim*(d_ )

4.86

M}, = 307172.898N * mm/mm
De CYPECAD se obtiene el momento de disefio:
Mx- =0.67 Tn*m/m= 670 kg*m/m — As=4.29 cm?m
Por lo tanto, se tiene que:
8510 kgm/m > 5260.47 kgm/m (se requiere abaco)

Se dispondré de armadura base de 210 y se reforzara con armadura adicional segun el

momento de disefio de dicho &baco.

e Armadura superior “y” (negativa).

My > My, Nesita abaco

Mg < Mjjn No nesita abaco

219



Calculo de los parametros para obtener el momento de los extremos de los pilares.
3 3
Xjim = 3 xd = 3 *16.2 = 60.75mm

Yiim = 0.80 * X}j;, = 0.80 * 60.75 = 48.6cm

Viim

Mji, = 0.85 @ * f g * b * yjjp, * (d — > )

4.86

Mjim = 307172.898N * mm/mm
De CYPECAD se obtiene el momento de disefio:
My- =0.67 Tn*m/m= 670 kg*m/m — As = 4.29 cm?/m
Por lo tanto, se tiene que:
6360 kgm/m > 5260.47 kgm/m (se requiere abaco)

Se dispondréd de armadura base de 210 y se reforzara con armadura adicional segun el

momento de disefio de dicho dbaco.

e Armadura inferior (negativa).
Se dispondra de armadura base de 28 y se reforzara con armadura adicional segun el
momento de disefio de dicho abaco. Las cuantias para los momentos positivos en los abacos

son mucho mas pequefias. Por lo tanto, la armadura dispuesta es constructiva.

e Armadura de cortante.

Datos:
g=8681.2 N/m? Carga de disefio
L=56m Longitud de la losa (intereje)
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bviga= 0.2m Base de la viga

bw=100mm Ancho del nervio

fea = 16.67Mpa Resistencia de disefio del hormigon
fya = 434.78Mpa Resistencia de disefio del acero

d =162mm Altura util de la losa

e Seccion de cortante analizada.

FIGURA 4.15 Seccion de la cortante analizada

5.60m

Fuente: elaboracion propia

by 0.20
L= —24+d= —+0.162 = 0.26m
2 2
1—7 L—7 0.262 = 3.24
v=3 =3 . = 3.24m

Fuerza cortante que acttia sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante.
Vao=¢q*1l,*1m=8681.2 3241
Vg = 28127.09 N para dos nervios

Esfuerzo cortante Gltimo que soporta la reticula sabiendo que en un metro de losa se dispone

de dos nervios de ancho b es:

Vo _ 2812709 _ . N
bxd 200%162mm mm?2

Vy =
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El esfuerzo que puede soportar el hormigén es:

fva = 0.5 x \/f,q = 0.5V166.67 = 6.46kg/cm2 = 0.64N/mm2

Se puede ver que el esfuerzo cortante que soporta la losa es mayor que el esfuerzo cortante

que resiste el hormigon, por lo tanto, si se necesita armadura de corte.
e Calculo de la distancia hasta donde se pondra la armadura a corte:

CUADRO 4.7 Esfuerzos para diferentes longitudes “L”

L (m) Lv(m) |Vd(N) Vu (N/mm2) |Fvd (N/mm2) |Fvd>Vu
0,26 3,24 28127,09 0,8681 0,64 No cumple
0,3 3,2 27779,84 0,8574 0,64 No cumple
0,4 3,1 26911,72 0,8306 0,64 No cumple
0,5 3 26043,6 0,8038 0,64 No cumple
0,6 2,9 25175,48 0,7770 0,64 No cumple
0,7 2,8 24307,36 0,7502 0,64 No cumple
0,8 2,7 23439,24 0,7234 0,64 No cumple
0,9 2,6 22571,12 0,6966 0,64 No cumple

1 2,5 21703 0,6698 0,64 No cumple
1,1 2,4 20834,88 0,6431 0,64 No cumple
1,2 2,3 19966,76 0,6163 0,64 Cumple

Fuente: elaboracion propia

Se dispondra de armadura de cortante perimetralmente hasta una distancia de 1.2m
Determinacion de la armadura de corte:

Como: (Veu< Vi < Vou)

Vou = 0.30 % foq = 0.30 * 16.67 = 5N/mm?

La armadura para este caso se determina seguin la norma.

Veu * S

0.90 xd * f
n*Av—minZ &

f
0.02*bw*s*Ld
k fya
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n= 2 (namero de piernas de los estribos de 6 mm de didametro)
Vou = Vg — (fq * 2b + d) = 49217.6N — (0.646 * 2 * 100 * 162) = 28287.2N

2%2.8x9%162 *434.78

28287.2
- 2% 2.8%434.78

0.02 «100 =« 16.67

= 125.5mm

= 73.04mm

Méaxima separacion segun la Norma CBH.
Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 de la norma se tiene:

300mm
s <{0.85d =0.85*16.2 =137.7
3b,y = 3 %100 = 300mm

Adoptamos una separacion maxima de s= 200mm=20cm

La longitud done se pondra los estribos es de 1.20m, por lo tanto, el nimero de estribos para

esta distancia es:

L 120
n°=—-+1=——+1=10.5 =~ 10 estribos
S 20

Usar: 108 6mm c¢/20 cm (en el sector de 1.20 m).
Armadura de reparto por temperaturay retraccion de fraguado.
Cuya area A en cm?m, cumplira la condicion:

50 x h, - 200 50 x5 200

A > >
g fya min = 434,783 < 434.783

Amin =

Amin > 0.575> 0.46
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:

As = 57.5mm?/m
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Se considera un didmetro minimo de las barras de @ = 6 mm, As = 0.283 cm? =28.3mm2y

una separacion entre barras de 25 cm. EI nimero de barras necesarias cada metro es:

Asgs = 4*28.3 = 113.2mm?/m

Donde:
113.2 > 57.5 cumple!!

Se utilizara: 4@6¢/25 cm (a una profundidad de por lo menos el recubrimiento).

FIGURA 4.16 Armadura de la losa casetonada H = 20 cm=200mm (bordes de la losa)

Armadura superior 2 © ¢/12¢m

/\

Armadura de reparto 6mm @ ¢/ 23cm

~

.

| |

=| £ "
3 2 4
ap Caseton de Plastofor -

Estribo  6mm @ ¢/20cm

o @ " o
|\
10cm 40cm 10cm \

It Armadura inferior 2 @ ¢/12¢m

Fuente: elaboracién propia.
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5.

5.1.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

CONCLUSIONES

En el disefio de la Biblioteca en la Escuela Superior de Formacion de maestros Canasmoro -

San Lorenzo — Tarija, se llego a las siguientes conclusiones.

VI.

VII.

VIII.

Se cumpli6 el principal objetivo de manera satisfactoria en el de disefio y célculo de
la estructura para la construccion de la Biblioteca en la Escuela Superior de
Formacion de Maestros Juan Misael Saracho de la comunidad Canasmoro.
Se realizo el estudio de suelos, obteniendo como resultado 3.56 Kg/cm2 (0.356 Mpa)
a una profundidad de 4m, por lo que el suelo del terreno es estable se considerd
adoptar como resistencia de soporte de terreno un valor de 0.3Mpa a 2m de
profundidad del terreno, asi también logrando menor costo.
El disefio de los elementos de hormigon armado fue realizado con el apoyo del
programa computacional CYPECAD en base a las prescripciones de la norma Bolivia
CBH-87.
Se realizo la verificacion de los resultados obtenidos del programa computacional
CYPECAD y se compard con los resultados manuales donde se constata que hay una
diferencia de resultados en porcentaje menor al 15% en las areas del refuerzo de
acero.
Se confecciono los correspondientes planos estructurales de los detalles constructivos
proporcionando también por el programa computacional CYPECAD.
Se realiz6 el cronograma de ejecucion de obra en el cual se detalla el tiempo de la
elaboracion constructiva de la obra en general, tomando en cuenta las tareas primarias
como secundarias de la obra gruesa.
Respecto al Aporte Académico se concluye satisfactoriamente el disefio y calculo de
la losa reticular en toda la estructura, donde se realiza una comparacion técnica y
econdmica entre ambas losas aplicadas a toda la a la biblioteca.
El costo de obra gruesa del proyecto es 460.253,13 Bs. (CUATROCIENTOS
SESENTA'Y DOS MIL DOSCIENTOS CINCUENTA'Y TRES 13/100) para un area
de 509.04 m2. Por lo tanto, el costo por m2 es 908.088 Bs/m2. (NOVECIENTOS
OCHO 088/100).
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5.2.

RECOMENDACIONES

Se recomienda uniformizar el tamafio de los elementos estructurales para que asi
constructivamente sea mas facil y rapido de realizar.

Es de fundamental importancia tomar en cuenta el recubrimiento de piezas de
hormigon armado, ya que el recubrimiento en las piezas cumple la funcion de
proteccion de las armaduras contra la corrosion.

Implementar el uso de programas computacionales para el andlisis y el disefio de
estructuras logrando de esa manera aprovechar el factor tiempo al maximo, sin
embargo, se debe realizar la verificacién manual del elemento mas solicitado lo que
nos dara la seguridad de que el disefio es el correcto.

En la construccion debe seguir estrictamente los planos, detalles y especificaciones

técnicas para evitar fallas funcionamiento.
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