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CAPITULO 1
1. ANTECEDENTES

1.1 Introduccion
1.1.1 Nombre del proyecto

Disefio estructural unidad educativa Carachimayo centro (Provincia Méndez del

departamento de Tarija).
1.1.2 Localizacion del proyecto

La nueva infraestructura de la Unidad Educativa que se pretende construir se encuentra
en la comunidad de Carachimayo Centro, en el municipio de San Lorenzo distrito V
Eustaquio Méndez, provincia Méndez, del departamento de Tarija. El lugar de
emplazamiento se encuentra aproximadamente a 8,8 Km de la plaza de San Lorenzo,
referida con las siguientes coordenadas geograficas 21°21°04” latitud Sur, 64°43°22”

longitud Oeste, con una elevacion promedio de 2126 m.s.n.m.

Oran Chazo

ARGENTINA

Figura 1.1 Departamento de Tarija.*

! Fuente: http://36etniasdebolivia.blogspot.com/2011/04/departamento-de-tarija.html
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Figura 1.3 Vista satelital del lugar del proyecto.®

2 Fuente: Instituto Geografico Militar.
% Fuente: Captura de pantalla del programa Google Earth.



1.1.3 Clasificacion sectorial

Sector: Educacion.

Tipo de proyecto: Unidad Educativa.
1.1.4 Fase a la que postula
Pre-inversion.

1.1.5 Entidad promotoray ejecutora

Gobierno Autonomo municipal de San Lorenzo y Unidad de proyectos especiales

UPRE del ministerio de la presidencia.
1.1.6  Aspectos demogréficos*

La comunidad de Carachimayo Centro segin el Censo Nacional de Poblacion y
Vivienda 2012 contaba con una poblacién de 528 habitantes. Y segin estimaciones

realizadas en base a la informacion del Censo del 2001 habria crecido un 11,55%.

Tabla 1.1 Poblacion, segiin Censo 2001 y 2012 Carachimayo Centro.’

INE CPV 2001 | INE CPV 2012
Hombres 222 251
Mujeres 245 277
Poblacion Total 467 528

1.1.7 Clima del lugar del proyecto

Esta comunidad cuenta con un clima templado semi arido con alturas que oscilan los
2000 msnm y temperaturas de 14°C como promedio, en este clima es donde se realiza
la mayor actividad agricola del municipio de San Lorenzo.

4 Basado en el Plan de desarrollo municipal 2013-2017 Gobierno Municipal de San Lorenzo.

5 Fuente: Instituto Nacional de estadistica.



1.1.8 Numero de alumnos por unidad educativa ciclo curso

Tabla 1.2 NGmero de alumnos por unidad educativa ciclo curso Afio 2017.°

NIVEL / CURSO / GENERO

INICIAL PRIMARIA SECUNDARIA

TOTAL

1 2 1 2 3 4 5 6 1 2 3 4 5 6

UNIDAD
EDUCATIVA FIM|FIM|FIM|FIM|FIM|FIM|FIM|F |M|FIM|FIM|FIM|F|M|FIM|F|M

1|1
CARACHIMAYO |0|(0|0|0|3|3|7|4(4|7|3|5|5|/0|2|6|7|4|4[5(|3[4]|6|0|6]|2[2]4]| 116

1.1.9 Servicios basicos existentes en el lugar del proyecto

Tabla 1.3 Servicios basicos existentes en el lugar del proyecto.’

Al
. gua . Pozo Servicio Gas Teléf. | Teléf.
Comunidad por Alcantarillado L . L . Internet
o séptico/ciego | eléctrico | domiciliario Fija | celular
cafierfa
Carachimayo . . . . . .
Si No Si* Si No Si** Si Si
Centro
Si*: no toda la comunidad cuenta con servicio Si**: cabina telefonica

Residuos Solidos. - No existe el servicio de recoleccion de residuos solidos dado que
la generacion de basura no es muy importante como en el area urbana, entonces la gente
entierra 0 quema (aproximadamente unos 50%) sus residuos sélidos y algunos votan

en quebradas, barrancos (25% aproximadamente).

1.2 El problema

En los ultimos afios la comunidad de Carachimayo, ha tenido un crecimiento
significativo en su poblacion, como consecuencia de este crecimiento, Se vieron

incrementadas las necesidades y requerimientos de su Unidad Educativa.

6 Fuente: Direccion distrital de San Lorenzo Afio 2017.

7 Fuente: Carpetas comunales - entrevistas informantes claves.




La infraestructura existente apenas alcanza para albergar a un numero limitado de
estudiantes de la comunidad y comunidades vecinas, tomando en cuenta el deterioro y
mal estado en la que se encuentra, no se estaria cumpliendo con el deber del estado de

establecer un sistema de educacidn eficiente y equitativo.

Es necesario contar con una infraestructura que satisfaga no sélo las expectativas de
los alumnos sino también de toda la comunidad.
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Figura 1.4 Poblacion comunidad Carachimayo Centro, segin Censo 2001 y 20128
1.2.1 Planteamiento del problema

Como consecuencia del mal estado de la infraestructura actual los estudiantes y
profesores se encuentran incomodos provocando desatencion, menor aprendizaje y
desmoralizacion estudiantil, lo que en el peor de los casos ocasiona que los estudiantes
no estudien y terminen abandonando la escuela. Ademas, la comunidad se ve
imposibilitada de poder utilizar dicha infraestructura para realizar eventos culturales,
deportivos, e infinidad de actividades cotidianas que son fundamentales para el

desarrollo social de la comunidad.

8 Fuente: Instituto Nacional de Estadistica.
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Figura 1.5 Desercion escolar; serie histérica comunidad de Carachimayo.’
1.2.2 Formulacion

Por todo lo mencionado anteriormente se hace necesario plantear como solucion las

siguientes alternativas:

v Refaccidn de la infraestructura actual.
v Refaccion y ampliacién de la actual Unidad Educativa.

v" Construccion de una nueva infraestructura.

Con la construccién de la nueva infraestructura de la Unidad Educativa la misma que
cuenta con un disefio arquitectonico se solucionaria el problema puesto que contara con
ambientes apropiados y comodos para brindar mejores servicios. En consecuencia, de
las alternativas de solucion planteadas la refaccion del centro traera problemas a lo
largo del tiempo debido a que su capacidad ya se encuentra en un limite, la solucién de
refaccion y ampliacion no seria conveniente ya que la actual construccion de la unidad

educativa es antigua y podrian generarse mas problemas con el tiempo.

9 Fuente: Ministerio de educacion.



1.2.3 Sistematizacion

Con la alternativa definida construccion de una nueva infraestructura de la Unidad
Educativa Carachimayo Centro, y con un analisis técnico y econémico en el estudio
del perfil de las estructuras de sustentacion para la infraestructura, se ha definido

realizar el disefio estructural de la siguiente manera:

Cubierta con reticulados metalicos

N N

~——Columnas de H°A°

Losa reticular

Y o I 1 e Y e | 10 1c 0 1013 1177

kVigas de H°A°

Vigas de planta baja de H°A®

[ 1L

(0l o

RS il S
\— Zapatas aisladas de H°A°

Figura 1.6 Sistematizacion de la estructura.™
Cubierta: Con reticulados metalicos.
Entrepisos: Losa reticular con complemento de poliestireno expandido.
Estructura de sustentacion: Porticos de H°A° conformado por vigas y columnas.
Fundacidn: Zapatas aisladas de H°A®

Accesos: Escaleras y rampa de acceso de H°A°.

10 Fuente: Elaboracidn propia.



1.3 Objetivos

El presente proyecto tiene los siguientes objetivos:

13.1

v

1.3.2

General

Realizar el disefio estructural de la Unidad Educativa Carachimayo Centro de
la provincia Méndez del departamento de Tarija en base a la Norma Boliviana
del Hormigén armado CBH 87 y Reglamento ANSI/AISC — LRFD.

Especificos

Realizar el estudio de suelos.

Disefar y calcular los elementos de hormigon armado en base a la Norma

Boliviana del Hormigén Armado CBH 87.

Disefar los elementos de acero aplicando el método de disefio ANSI/AISC -
LRFD,

Obtener planos estructurales a detalle del calculo de la nueva construccion de
la Unidad Educativa.

Elaborar las especificaciones técnicas, computos métricos, precios unitarios y
presupuesto del proyecto.

Realizar el cronograma de ejecucion del proyecto.

1.4 Justificacion

Las razones por las cuales se plantea este perfil de proyecto son:

141

Académica

Profundizar y poner en préactica los conocimientos adquiridos en los afios de formacion

universitaria en el disefio de estructuras como ser: Disefio estructural de cubiertas

1 «“Specification for Structural Steel Buildings ANSI/AISC 360-10” (Especificacion ANSI/AISC 360-
10 para Construcciones de Acero) AISC-2010.

“Specification for the Desing of Cold-Formed Steel Structural Members” (Especificacion para el
Disefio de Miembros Estructurales de Acero Conformado en Frio) AlSI-2007.



(cerchas metalicas), disefio de estructuras de hormigén armado (Vigas, losas de
entrepiso, Columnas y Zapatas aisladas), desarrollando un criterio apropiado.

Ademas, plantear soluciones a los distintos problemas que se presenten en el calculo
estructural basandose en el principio de ingenieria que son el analisis, calculo y

verificacion.
1.4.2 Técnica

De acuerdo a las exigencias pedagogicas, existen normas establecidas en cuanto al
disefio, cobertura, etc. que las unidades educativas deben cumplir para brindar un

mayor aprovechamiento y rendimiento por parte de los alumnos.

En busca de tener un disefio de una Unidad educativa de acuerdo a las exigencias de la
poblacién, de la comunidad de Carachimayo Centro, la ingenieria en el proyecto se
dard de manera que, el calculo estructural, (respetando todas las condiciones y
parametros que indique la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH 87 y
Reglamento ANSI/AISC - LRFD para el disefio y dimensionamiento de todos los
elementos estructurales), vaya de acuerdo con los planos arquitectonicos, cumpliendo

las exigencias tanto pedagdgicas como de confort y accesibilidad.
1.4.3 Social

El Estado Boliviano propone un programa de reforma educativa, cuyo objetivo es
establecer un sistema de educacion eficiente y equitativo que provea un 100% de
cobertura en los niveles primario y secundario, y ofrezca la variedad de oportunidades
de educacion cientifica, técnica/vocacional y superior requerida para satisfacer las

necesidades de recursos humanos capacitados del Estado.

De acuerdo a la forma de vida de la poblacion en la comunidad de Carachimayo y en
busca de concientizar a dicha poblacion, en lo referente a la educacion y la importancia
que tiene para poder llegar a formar bachilleres que dia a dia van en busca de su
superacion académica, se justifica plenamente este proyecto de construccion “Unidad

Educativa Carachimayo Centro”.
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1.4.4 Econbémica

Uno de los mayores problemas que atraviesan las comunidades de la zona de estudio,
es el grado de pobreza, que en la mayoria de los casos no tienen los ingresos suficientes
como para mandar a sus hijos a la Ciudad de Tarija para realizar sus estudios, es de
esta forma que el proyecto esta enfocado a cubrir toda la demanda de estudiantes de la
comunidad de Carachimayo y de las zonas aledafias a la misma.

1.45 Comunal

En las poblaciones rurales los centros de educacion constituyen un referente muy
importante, consiguientemente no puede ser un recinto cerrado sino integrado a un

medio social del cual es parte constituyente.

Por lo mencionado anteriormente, la infraestructura de la Unidad Educativa que se
desea implementar sera una entidad publica perteneciente al estado, por lo que la
poblacion del lugar también podra desempefiar actividades en dicha infraestructura,
como ser algunas culturales, deportivas, ferias agropecuarias e infinidad de actividades
cotidianas que son fundamentales para el desarrollo social de la comunidad. Es
necesario contar con una infraestructura que satisfaga no solo las expectativas de los

alumnos sino también de toda la comunidad.
1.5 Alcance del proyecto

A continuacidn, se presentan los resultados y restricciones que se alcanzaron en la

elaboracion del proyecto.
1.5.1 Resultados logrados
En el presente proyecto de Ingenieria Civil se lograron los siguientes resultados:

e Serecopiloy proceso la informacion técnica disponible en el municipio de San
Lorenzo.

e Se determind la capacidad portante del suelo de fundacion.

e Severificé el disefio y calculo estructural de los elementos de hormigén armado

en base a la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87.



1.5.2
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Se verifico el disefio y calculo estructural de los elementos de acero en base al
Reglamento ANSI/AISC - LRFD.

Se obtuvieron planos estructurales a detalle del célculo de la nueva construccion
de la Unidad Educativa.

Se elaboraron las especificaciones técnicas, cOmputos metricos, precios
unitarios y presupuesto del proyecto.

Se realiz6 el cronograma de ejecucion del proyecto

Restricciones del proyecto

El presente proyecto se elaboro6 con las siguientes restricciones:

No se realizaron las instalaciones eléctricas, sanitarias, de agua potable,
pluviales, debido a que lo primordial es la especializacion del estudiante en el
disefio estructural.

No se realizaron los computos métricos y presupuesto de las obras
complementarias como vias de entrada y accesos (aceras, gradas, etc.) para
Ilegar al edificio disefiado.

Para la obtencién de cargas y dimensiones apropiadas de elementos de
accesibilidad (escaleras, rampas, etc.) se tomaron en cuenta las siguientes
normas del IBNORCA que aun faltan ser aprobadas:

NB 1225002 Acciones sobre las estructuras —Gravitacionales, geoldgicas y

empujes del terreno

NB 1225003 Acciones sobre las estructuras — Acciones de viento

NB 1220002 Accesibilidad de las personas con discapacidad al medio fisico —

Edificios - Escaleras

NB 120003 Accesibilidad de las personas con discapacidad al medio fisico —

Edificios y espacios urbanos — Equipamientos — Rodapiés,

pasamanos, barandas y agarraderas
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NB 120004 Accesibilidad de las personas con discapacidad al medio fisico —

Edificios — Pasillos y galerias — Caracteristicas generales

NB 120005 Accesibilidad de las personas con discapacidad al medio fisico —

Edificios y espacios urbanos — Rampas fijas adecuadas y bésicas

e EIl diseflo estructural se centr6 Unicamente en disefiar todos los elementos
estructurales del edificio principal. Ver Figura 1.7 y ANEXO 10 - Planos
arquitectdnicos.

W' e ol
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alldly nnn PEE

jllil; =g
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Edificio principal
C@h%@xi@t —
9

Figura 1.7 Vista en miniatura del plano arquitectonico vista en planta.*?

D

PLANO PLANTA BAJA

12 Fuente: Plano arquitectdnico vista en planta. ANEXO 10 — Planos Arquitectonicos.
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1.5.3 Aporte académico del estudiante

En el capitulo 4 se desarrollara el aporte académico del estudiante que consiste en la
comprobacion y dimensionamiento de secciones rectangulares a torsion en estado

limite ultimo en base a la norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87.

Torsion

Figura 1.8 Aporte académico del estudiante.™

13 Fuente: http://fatimakhamlichi.blogspot.com/p/traccio-un-material-es-sotmes-dues.html.
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CAPITULO 2
2. MARCO TEORICO
2.1 Generalidades

Todas las estructuras o elementos estructurales deben disefiarse de forma que resistan
con un grado de seguridad todas las cargas y deformaciones que intervengan durante
su construccion y vida util del edificio.

En el siguiente capitulo se detallard la definicién de cada uno de los materiales, la
metodologia a utilizar para realizar los calculos y el disefio de cada uno de los
elementos estructurales del proyecto. Para garantizar los resultados de disefio se
aplicaran como base las recomendaciones de la Norma Boliviana del Hormigén armado
(CBH 87), normativa que es de aplicacion obligatoria para el disefio de estructuras de
hormigon en el pais y el Reglamento ANSI/AISC — LRFD para los elementos

estructurales de acero.
2.2 Levantamiento topografico

Es el conjunto de procedimientos para determinar la posicién de puntos sobre la
superficie terrestre, por medio de los tres elementos del espacio (longitudes “x, y”,
altitudes “z”), que representan una determinada darea, para posteriormente

representarlos graficamente en un plano a escala determinada.

Los levantamientos topogréaficos se realizan con el fin de determinar la configuracion

del terreno, de elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre.

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

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

El estudio de suelos es un procedimiento indispensable a la hora de emplazar cualquier
estructura ya que se debe conocer las caracteristicas del suelo de fundacion pararealizar
un correcto disefio de la estructura a emplazarse. Para ello el estudio de suelos esta

conformado por dos etapas:
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e En campo donde se debe realizar el ensayo del SPT. (Ensayo de Penetracion
Estandar).

e En gabinete donde se deben realizar todos los ensayos necesarios para la
clasificacion del suelo, como ser: granulometria, limites, etc. Las normativas
méas comunmente utilizadas en el medio para la clasificacion son: AASHTO
(American Association of State Highway and Transportation Officials) y
S.U.C.S. (Unified Soil Clasification System, conocido como Sistema Unificado

de Clasificacion de Suelos).
2.4 Disefio arquitectdnico

El disefio arquitectdnico consiste en la creacion de espacios que cumplan caracteristicas
tanto en lo estético, lo tecnoldgico y lo funcional, los que seran objeto de uso por la
sociedad. Entre los elementos a tener en cuenta para el disefio arquitectdnico, estan la
creatividad, la organizacion, el entorno fisico, el método constructivo, la morfologia,
ademas de otros, este, se lo realiza por medio de una representacién grafica a escala en
planos arquitectonico, tales como: Planos en corte, en planta, fundaciones, cubiertas y

fachadas, ademas de la ubicacion y emplazamiento.
2.5 Disefio estructural

El proyecto comprende un andlisis técnico siguiendo la Norma Boliviana del Hormigdn
armado CBH 87 y el Reglamento ANSI/AISC — LRFD para las estructuras de acero.

2.6 Bases de calculo

El proceso general de célculo corresponde al método de los estados limites. Con el
objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de las
acciones exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura
resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en
los calculos mediante unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores
caracteristicos de las acciones, y otros coeficientes de minoracion, que dividen los

valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que constituyen
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la estructura. En consecuencia, el proceso de célculo debe cumplir estrictamente lo

siguiente:
Sa <Ry
Donde:
S4: Valor de célculo de la solicitacién actuante.
R,: Valor de calculo de la resistencia de la estructura.

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

cuando ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

Se consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos

bidimensionales las losas, muros y placas.

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

para reproducir correctamente el comportamiento estructural.
2.6.1 Estructura de sustentacién de la cubierta

El método adoptado para el disefio de la cubierta metalica es el método de Disefio por
Factores de Carga y Resistencia (LRFD), que se basa en los conceptos de estados
limite y pretende méas que obtener soluciones méas econdémicas, el proporcionar una

confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.
2.6.1.1 Analisis de cargas

Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar y cambiar el estado de

tenciones al que esta sometido un elemento estructural.
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Segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos tipos: Acciones estaticas, que son
las que no engendran aceleracion significativa sobre la estructura ni sobre ninguno de
sus elementos; y Acciones dindmicas, que engendran una aceleracion significativa

sobre la estructura.

Hipotesis de carga para la cubierta. - Son las combinaciones de las acciones tales
que, siendo compatible su actuacion simultanea, produzcan los efectos més adversos

en relacién con cada uno de los Estados Limite.

A estas hipdtesis de cargas se las afecta por factores de carga, los mismos que tienen
como proposito incrementar las cargas para tomar en cuenta las incertidumbres
implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas, muertas y accidentales

durante la vida util de la estructura.

Como minimo se deberan analizar las siguientes combinaciones de carga para la

estructura metalica:

U=14D
U=12D+16L+05(Lr6SG6R)
U=1.2D+1.6(Lr0SoR) + (0.5L 6 0.8W)
U=1.2D+13W+ 05L + 0.5(Lr 6 S6R)
U=12D+1.0E +0.5L +0.2S

U =0.9D * (1.3W 6 1.0E)

Donde:

U representa la carga ultima; D las cargas muertas; L las cargas vivas; Lr las cargas
vivas en techos; S las cargas de nieve; R las cargas por lluvia, granizo o hielo, sin

incluir el encharcamiento; W las cargas de viento y E las cargas sismicas.
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2.6.1.2 Disefo de los elementos de sustentacion de la cubierta

El disefio de los elementos de sustentacion de la cubierta al ser conformados en frio
sera disefiado de tal manera que cumpla lo que establece el Reglamento ANSI/AISC
LRFD.

2.6.2 Estructura aporticada

El disefio de la estructura aporticada estara fundamentada en base a la Normativa

Boliviana del Hormigén armado CBH 87.
2.6.2.1 Resistencia de calculo

Se considerara como resistencias de célculo, o de disefio del hormigon (en compresion
fea O €n traccion f..4), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el

proyecto, dividido por un coeficiente de minoracion y,.

fea = ka/yC
Donde:
fer: Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.
Ye: Coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo
debera reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucién de calidad
que el hormigdn de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra

y compactacion.

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor f,,4, dado por:

fyd = fyk/)/s
Donde:

fyi: Limite elastico caracteristico del acero.

ys: Coeficiente de minoracion.
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En estados limites Gltimos, los coeficientes de minoracion de la resistencia seran los

siguientes:

Tabla 2.1 Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales.*

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido 0,05
Acero vs=1,15 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido (1) 0,2
Hormigén ve=1,50 Normal 0
Intenso (2) -0,1

control a nivel intenso.

ademas, minorarse en un 10 %

En el caso de piezas hormigonadas en vertical, la resistencia de proyecto del hormigén debera

(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigén mayor de 15 Mpa.

(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion industrial con

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

e Coeficiente de minoracion del acero

14 Fuente: Tabla 7.3.1.a. de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87”, pag. 51.
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2.6.2.2 Diagrama de célculo Tension — Deformacion

Hormigdn Armado. - Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales
en los estados limites ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la
naturaleza del problema de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas
convencionales siguientes, llamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no

sirven para la determinacion del médulo de deformacién longitudinal:

a) Diagrama Parabola-Rectangulo: Formado por una parabola de segundo

grado y un segmento rectilineo.

y

085fed | —————-c -2

¢
Joo

-2%o00 =35

>

0

Figura 2.1 Diagrama parabola — rectangulo.*

El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura
del hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectdngulo en la abscisa
3,5 por mil (deformacién de rotura del hormigén, en flexion). La ordenada méxima de

este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f,4.

b) Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a

0.80 x, siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 f,,.

15 Fuente: Figura 5.1.5.1.a. de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 877, pag. 32.
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Figura 2.2 Diagrama rectangular de calculo.'®

Acero estructural. - Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta

como base de los célculos, a un nivel de confianza del 95 %.

Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene
la propiedad de que los valores de la tensién, correspondientes a deformaciones no
mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

Los diagramas de célculo tensién-deformacion del acero (en traccion o en compresion)
se deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la

recta de Hooke de razén igual a: 1/vs.

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

al valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion.

G4 __,..--"1
Gy fv.=fu’n t—————,!?" :
L") - = = / ! I
; i fo,24 T=-73 1
P - [
i w !’ :
! e8| fr) j
W I e e &u!; !
0.0035 e, S 9 / Y
T 0.01 : !; 0,002 0.01
| ¥
| (a) ' )
I [
1 _ === __f
I ; "d r{/;? 0,2d
LJ_—--’- -—f“ _____ - —fo.2x

Figura 2.3 Diagramas de céalculo tension-deformacion del acero.'’

16 Fuente: Figura 13.2 del libro “Hormigéon Armado”, Jiménez Montoya 14%, pag. 262.
1 Fuente: Figura 5.2.4. de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 877, pag. 42.
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2.6.2.3 M0ddulos de deformacién longitudinal

Hormigon Armado. - Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el médulo de
deformacion longitudinal inicial E, del hormigon (pendiente de la tangente en el origen

de lacurvareal ¢ — ¢), a laedad de "j" dias, puede tomarse igual a:
Eo; = 6640 /f  ; en MPa.
Donde:  f;: Resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.

Como moédulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Eg (pendiente de la

secante), se adoptara:
Ej = 6000/ en MPa.

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

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

Como valor medio del modulo secante de la deformacién longitudinal del hormigdn

E.m, Se adoptard el dado por la siguiente expresion:
Ecm = 9500 - (f +8)Y3 en MPa.
E.m = 44000 - (fy + 80)Y/3; en kg/cm2.
Normalmente, f_ esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de E_,

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

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

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

Secos.

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

tomara:

s =210 000 MPa.
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2.6.2.4 Disposicion de las armaduras

Las armaduras que se utilizan en el hormigdn armado pueden clasificarse en principales
y secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y

las armaduras transversales.

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

reforzar las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion
originadas por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la
necesaria ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la

formacion de fisuras localizadas.

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o

menos parasitos. Su disposicién puede ser longitudinal o transversal.

Distancia entre barras. - Las barras de acero que constituyen las armaduras de las
piezas de hormigon armado deben tener unas separaciones minimas, para permitir que
la colocacion y compactacion del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma
que no queden coqueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana del Hormigon Armado

recomienda los valores que se indican a continuacion:

a) Ladistancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de
la armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores

siguientes:
e Dos centimetros.
e EIl didmetro de la barra mas gruesa.

e 1 25 veces el tamafio maximo del arido.
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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.

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

el buen paso del hormigdn y que todas las barras queden envueltas por él.

Distancia a los paramentos. - Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o

simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el paramento méas

préximo de la pieza. El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la

corrosion como de la accion del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad

del hormigdn del recubrimiento, mas ain que su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que recomendamos a continuacion:

a)

b)

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

tamario méaximo del arido.

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

mismo.

En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes

Casos:
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Tabla 2.2 Recubrimientos minimos, en mm.*®

Valores basicos Correcciones para
Condiciones ambientales Hormigén
Armaduras Losaso | T1122 | H40
Moderadamente sensibles a la . H 15 H 45
No severas Severas corrosion laminas
severas H17.5 H 50
H 20 H 55
15 25 35 +10 -5 +5 -5

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

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

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon este sometido a compresiones Y, en todo caso, deben evitarse las zonas de
fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo,
sobre apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto
de la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara mas

alejada del soporte.

La longitud de anclaje de una armadura, es funcion: de sus caracteristicas geometricas
de adherencia, de la resistencia del hormigén, y de la posicion de la barra con respecto
a la direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del
dispositivo de anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje,

como ser: por prolongacion recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales

18 Fuente: Tabla 12.5.3. de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87”, pag. 236.
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soldadas, por dispositivos especiales. Se usarén las formulas para el calculo de la

longitud de anclaje por prolongacion recta:

fb,zm*QZZJ;J]—g*Q)ZlScm

4

{’b,,=1,4*m*®22%*®215cm

f
1

o meg g ma’ o
1 !

| POSICION Il

=
| 1

hb— -

‘ POSICION |

]
hmerd g g

e

Figura 2.4 Longitud de anclaje, en centimetros.*

Donde:

fp1: Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.

fy11- Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion 1, en cm.

m: 18 Coeficiente que para Hormigén H 21 y Acero AH 500.

@: Diametro de la armadura de acero, cm.

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

Empalmes de las armaduras. - Los empalmes son utilizados para transmitir los

esfuerzos de una barra a la otra, por medio de un anclaje. La Norma Boliviana del

Hormigon Armado recomienda que el deslizamiento relativo de las armaduras

empalmadas, no rebase 0,1 mm, y que, para asegurar la transmisién del esfuerzo de una

barra a la otra, el espesor del hormigon que rodea al empalme, sea como minimo el de

2 veces el diametro de las barras.

19 Fuente: Figura 9.8. del libro “Hormigon Armado”, Jiménez Montoya, 152, pag. 123.
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Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.

Empalmes por traslapo. - Es el tipo de empalme mas comun, no es aconsejable
utilizarlo en barras de diametro mayor a 25mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras
que se empalman, se desarrollan acciones tangentes que deben ser absorbidas por

armadura transversal.

Empalmes sin ganchos. - El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje
corregido por un coeficiente a que toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas

empalmadas en la misma regién, ademas depende de:
L, =ax lb,neta
e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

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

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

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

desde el extremo hasta la parte externa de la pieza.

Longitud de traslape

& »
< L

Concreto LA IBI15)8)18)8)8 8888888 BBBBBBINEEBS)

Acero de refuerzo

Figura 2.5 Empalme por traslapo.”

20 Fuente: http://www.concremax.com.pe/noticia/concretips_traslapes_empalmes.
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Tabla 2.3 Valores del coeficiente 0.

Distancia Porcentaje de barras traslapadas

. ., L Barras traslapadas
transversal trabajando a traccion, con relacion a la P

L trabajando normalmente a
97 entre los dos seleccidn total de acero J
compresion en cualquier

empalmes mas .
porcentaje
proximos 20% | 25% | 33% | 50% | >50%
<100 1.2 14 1.6 1.8 2.0 1.0
>10 D 1.0 11 1.2 1.3 14 1.0

2.6.2.5 Estados limites

Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad,
funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que

fue proyectada.
Los Estados Limites pueden clasificarse en:

a) Estados Limites Ultimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la maxima
capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura
y son independientes de la funcidén que esta cumpla. Los méas importantes no

dependen del material que constituye la estructura y son los de:

e Equilibrio. - Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del

conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

e Agotamiento. - Definidos por el agotamiento resistente o la deformacion

plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.

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

21 Fuente: Tabla 12.2.2 de la “Norma Boliviana del Hormigon armado CBH 877, pag. 228.
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e Adherencia. - Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras

y el hormigén que las rodea.
e Anclaje. - Caracterizado por el sedimento de un anclaje.

e Fatiga. - Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la

estructura por efecto de la fatiga, bajo la accidn de cargas dinamicas.

b) Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estado Limite de
Utilizacion), que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura.
Se relacionan con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y

depende de la funcion que deba cumplir, los mas importantes son los de:

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

estructura o elemento estructural.

e Fisuracion. - Caracterizado por el hecho de que la abertura maxima de las
fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite, funcion de las
condiciones ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones
de uso que correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia respecto a la

seccion.

e Vibraciones. - Caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la

estructura o elemento estructural.

c) Estados limites de durabilidad (ELD), que corresponde a la duracion de la
estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad de garantizar una duracion

minima (vida til) de la integridad de la estructura.
2.6.2.6 Acciones de carga sobre la estructura

Una accién es un conjunto de: fuerzas concentradas y repartidas, y deformaciones

impuestas, o impedidas parcial o totalmente, debidas a una misma causa y que
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aplicadas a una estructura o elemento estructural, son capaces de producir en ella

estados tensionales.
Las acciones se clasifican en dos grupos:

e Acciones directas: estdn producidas por pesos u otras fuerzas aplicadas

directamente a la estructura e independientes de las caracteristicas resistentes y de
deformacion de la misma.

e Acciones indirectas: estan originadas por fendmenos capaces de engendrar

fuerzas de un modo indirecto, al imponer o impedir, total o parcialmente,
deformaciones, o imprimir aceleraciones a la estructura, siendo, por tanto, funcién

de las caracteristicas de deformacion de la propia estructura.

Por otra parte, segun su naturaleza, las acciones pueden ser de dos tipos: Acciones
estaticas, que son las que no engendran aceleracion significativa sobre la estructura ni
sobre ninguno de sus elementos; y Acciones dinamicas, que engendran una

aceleracion significativa sobre la estructura.

2.6.2.7 Hipdtesis de carga para la estructura de hormigén armado

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipotesis de
carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable. En cada hipétesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones

cuya actuacion simultanea sea compatible.
Hipétesis I: Vig*G+ Vg *Q
Hipotesis II: 0.9(Vrg*G+VsqQ) +0.9%ypq x W

Hipétesis II1I: 0.8(Vsg* G +VrqQeq) + Feq+Weq
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G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter permanente.

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

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

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

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

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

W,q = 025« W.

F,q:  Valor caracteristico de la accion sismica.

2.6.2.8 Metrado de cargas sobre la estructura

El metrado de cargas es una técnica con la cual se estiman las cargas actuantes sobre

los distintos elementos estructurales que componen al edificio.

Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un
elemento sobre otro; por ejemplo (ver figura 2.6), las cargas existentes en un nivel se
transmiten a través de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan, luego,
estas vigas al estar apoyadas sobre las columnas, le transfieren su carga;
posteriormente, las columnas transmiten la carga hacia sus elementos de apoyo que son

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



32

ﬁ\
w (LOSA) + /
Va V.‘/ .

y 4 e ?&4 m/ / peso de .
L~ franja F oy g wl VIGA 2,
- armada en pesodeVIGA 1 Tdy il
- un sentido L*\; § Ro
et
} R1+R2+
i peso de
| COLUMNA
t
' P
ZAPATA

Figura 2.6 Transmision de las cargas verticales.?

Maximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios. - En un edificio las sobrecargas
actian en forma esporadica sobre sus ambientes (Figura 2.7); es decir, un dia el
ambiente puede estar sobrecargado y al otro dia descargado. Esta continua variacion
en la posicion de la sobrecarga origina los méaximos esfuerzos en los diversos elementos

estructurales, que deben ser contemplados en el disefio.

Figura 2.7 Variacion en la posicion de las sobrecargas.”

Méaximo Momento Flector Positivo. - Para determinar el maximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor

posible, asimilando el tramo en andlisis al caso de una viga simplemente apoyada.

Esta condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos. Para la viga que
se muestra en la Fig. 2.8, los maximos momentos positivos en los tramos 1-2 y 3-4 se

logran sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando al tramo

22 Fuente: http://bajadadecargas.blogspot.com/.

23 Fuente: Elaboracidn propia.
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central, ya que, si se hubiese sobrecargado también al tramo central, la deformada se
aplastaria y las rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar que ante esa
hipdtesis de carga podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la region central del tramo
2-3. En cambio, el maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene

sobrecargando solo ese tramo y descargando los pafios adyacentes.

sci sc3
| sc2 [
1 2 3 "4
Maximo Momento positivo, Tramo 1-2 y 3-4
sct sc3
2 "3 “a

@5 %

Maximo Momento positivo, Tramo 2 - 3
sc2

ITITTIITTITTTT]
2 3 4

A T

TS

1
Figura 2.8 Alternacion de cargas, para obtener el maximo momento positivo.?

Para el caso de los porticos se sobrecarga con una disposicién en forma de ""damero'™;
aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma
Boliviana del Hormigon armado CBH 87 (Fig. 2.9). Cabe mencionar que cualquiera
fuese el caso, se necesita resolver tan solo dos hipdtesis de carga para obtener los

maximos momentos positivos en todas las vigas del portico.

24 Fuente: Elaboracidn propia.
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Figura 2.9 Hipdtesis de carga para determinar las solicitaciones mas desfavorables.?

Méaximo Momento Flector Negativo. - Si se desea obtener el madximo momento
flector negativo en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote la menor cantidad posible,
mientras que el nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de asimilar el
tramo sobrecargado al caso de una viga empotrada en el extremo en estudio y articulada
en el otro (Fig. 2.10). Esta condicién permite ademéas calcular la méxima fuerza

cortante.
I, (O -,
quzlz V=1.25*q;l M:ql*zl2 quz*l
; ST
1 @ 2 3 4
| R ST

Figura 2.10 Maximo momento flector negativo.?®

25 Fuente: Figura 9.6.1 de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87, pag. 148.

% Fuente: Elaboracion propia.
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Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse s6lo los nudos de

interés, adoptando modelos simplificados como los mostrados en la Fig. 2.11.

Hipotesis real para hallar el Maximo Momento flector negativo en el nudo 2
T LTI DI T T T I T IITT ST I TIT

1 £l 3 @ 5 s T
Modelo simplificado para hallar Mmax (--) en el nudo 2

JINEENENENENREENNNNNENNERINENNRN!

Baja repercusion

1 2 3

Modelo simplificado para hallar Mmax () en simultaneo en el hudo 2y 5
I LTI DT D DL ITTITT) JIL LI T I T ITTIT]]

2 3 4 5 6 7

1
Figura 2.11 Modelos simplificados para obtener el maximo momento negativo.?’

Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la
magnitud de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con
sobrecargar todos los tramos para calcular simultdneamente los maximos momentos

negativos en todos los nudos.
2.6.2.9 Disefio de los elementos de Hormigon Armado
2.6.2.9.1 Vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En el
presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a
solicitaciones normales en el estado limite ultimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras
traccionadas. EI método seleccionado para su célculo es el diagrama rectangular.

Calculo a flexion simple. - En el ANEXO 228 se desarrollé el método rectangular en
funcion de momento reducido p, profundidad relativa del eje neutro & y cuantia

mecanica ®. Para evitar el uso de tablas.

2" Fuente: Elaboracion propia.

28 ANEXO 2 Método del diagrama rectangular en funcion de p, &y o.
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Md _ As*fyd

Ka d? = by, * foq Haim @ d * by, * fea

b,, : Ancho de la seccién.

d : Canto util.

fea = f"'"/yc : Resistencia de célculo del hormigén a compresion.

fya = fyk/ys : Resistencia de célculo del acero (traccién o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de calculo.
Uq: Momento flector reducido de calculo.
w = Cuantia mecanica

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la
contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga
menos de 0,45 d, de este modo se estaria asegurando la ductilidad del edificio.

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

utilizado y su valor es:

= 0,450 im = 0,25129 Wi = 0,306
f HUiim lim

Proceso de célculo de la armadura longitudinal a traccion: Se presentan dos casos:

a) Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se

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

1)  Se comienza por determinar pu, Y se verifica que esta sea menor al limite pu; <

Hiim-

29 Para ver la obtencion de este valor dirigirse a ANEXO 2 “Método del diagrama rectangular en funcion
dep, Sy’
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2)  Con el valor de u, entrar en las tablas y determinar el valor de w.

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

_w*bw*d*fcd

° fyd

4)  Las recomendaciones del cddigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (w,,in) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos
de elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir
los riesgos de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la

armadura de traccion debe tener un valor minimo de:%°

A
s
Wmin = 5 As min = Wmin * by, * h

Ac

Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).
A,: Area del hormigén (area total, referida normalmente al canto util).
Wmin. Cuantia geométrica minima.

5)  Setomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calcula la separacion libre entre armaduras.*!

b)  Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.
1) Determinar la cuantia mecéanica para la armadura a traccion y
compresion

Hg — Udtim

(1)52: 1_6,

Ws1 = Wiim + Wy

30 Véase: Norma Boliviana del Hormigdn armado CBH 87. Apartado 8.1.7.3.

31 Véase: Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87. Apartado 12.5.2.
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Wyim - Cuantia mecanica limite.
wg; . Cuantia mecénica para la armadura a traccion
Wy, . Cuantia mecanica para la armadura a compresion

& = r/d : Relacion entre el recubrimiento y el canto util.

r : Recubrimiento geomeétrico.
2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion

w1 * by, *xd * foq

Wy * by, *d * foq
A = =
fyd

A, =
52 fyd

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

Ag,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
3) Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

Célculo de la armadura transversal. - EI hormigon y las armaduras en conjunto
resisten el esfuerzo cortante, la armadura transversal esta constituida por estribos,

barras levantadas.

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

sin armadura si:*?
Veu 2 Va Veus=fva * bw * d fva = 0,50 *\/fca (k.g/cmz)
V...: Cortante absorvido por el hormigén.
V,;: Cortante de calculo del hormigén.

fva: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

32 \/éase: Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87. Apartado 8.2.
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La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccion

transversal de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (s).

Ast min * fyd

Sen & > 0,02 f.q* by, *s

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., <V, es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual,

de la diferencia.
Va > Veu Va =Veu +Vou = Vou =V — Vo
Vou = 0,30 feq " by - d
V. : Cortante resistido por la armadura transversal.
. : Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

V4 debe ser menor o igual que V,,, y mayor que V,,, caso contrario, se debe cambiar

las dimensiones de la seccion transversal.

Vou * 5
Ast = o7
0.9 xd = f,q
Donde s es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicion:
Stmax < 0.85*xd <300 mm

Armadura de piel. - En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas
armaduras longitudinales de piel, con separaciébn maxima entre barras de 30 cm vy

cuantia geométrica minima en cada cara, referida al alma, igual a:

100 Aspiet o 05
b(2d — h)

2.6.2.9.2 Columnas

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales,

en las que la solicitacion normal es la predominante.
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La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que acttan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno de

cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracidn con el hormigdn, tracciones en los casos de

flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la

rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.

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

aumentar su ductilidad y resistencia. 33
Coeficientes de pandeo (k). - Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los

siguientes:

g

2,0

Valor tedrico de K 0,5 0,7 1,0 1,0 2,0
Rotacion impedida, traslacion impedida

condiciones de vinculo

de los extremos Rotacién impedida, traslacion libre

f_@
Referencia de las ? Rotacién libre, traslacién impedida
A
?

Rotacion libre, traslacién libre

Figura 2.12 Coeficientes de pandeo para piezas aisladas.*

Esbeltez geométrica y mecéanica. - Se llama esbeltez geométrica de una pieza de

seccion constante a la relacion A, = 1,/h entre la longitud de pandeo 1, y la dimension

33 Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
3 Fuente: Tabla 5.1 del libro “Disefio de estructuras de acero”, Jack C. McCormac, 22 Edicién, pag. 141.
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h de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez mecénica a la relacion A =1, /i,
entre la longitud de pandeo vy el radio de giro i. de la seccién en el plano de pandeo.
Recuérdese que i, = V(I / A) , siendo I y A respectivamente, la inercia en dicho plano

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

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

e Para esbelteces mecénicas 35 < 1 < 100, puede aplicarse el método aproximado.

e Para eshelteces mecanicas 100 <A < 200 (geométricas 29 < A, < 58), debe

aplicarse el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdon armado con

eshelteces mecanicas A > 200 (geométricas 4, > 58).

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

los casos siguientes:

» En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria,

como las seccionas en L de lados desiguales.

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

una solicitacion que no esta en el plano de simetria.

» En Gltimo caso es sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran la mayoria
de los pilares, pues, aunque formen parte de pérticos planos, la accidn de viento
0 del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se

desprecian, lo mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del
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pandeo y de las posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes
excentricidades situadas fuera del plano principal de flexion. La razon de regir
el problema de la flexion esviada debe atribuirse a su complejidad y a la

ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos practicos para su tratamiento.

Seccion rectangular con armadura simétrica. - Se trata en este apartado el problema
de flexion esviada de mayor importancia practica, que es el de la seccion rectangular
de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras conocidas, en la que, la unica

incdgnita es la armadura total.

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

procedimiento sencillo y préctico, que se exponen a continuacion.

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

que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigén.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de px, Hy, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.

Compresion simple. - La compresion simple corresponde al caso ideal en que la
solicitacion exterior es un esfuerzo normal N que actda en el baricentro plastico de la

seccion.
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En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la
incertidumbre del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor
parte de las normas recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen
con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente

los coeficientes de seguridad.

Excentricidad minima de calculo. - Debido a la dificultad que se tiene en la practica
para gque la carga actle realmente en el baricentro, la Norma Boliviana considera una
excentricidad constructiva (dependiendo la direccion en que se esta considerando el
pandeo), igual al mayor de los dos valores:

¢ >{h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

Donde:  h: Canto total en la direccion considerada
Excentricidad de primer orden. - Se tomara como excentricidad de primer orden la
correspondiente al extremo de mayor momento.

M

e = —
Nq

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

fya \ c+20-e,
=3+ .
eric ( 3500) ¢ +10-e,

fya: Resistencia de calculo del acero, en kg / cm?

1,?
-2 .10
h

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

l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a [, = k.l, en cm.

Excentricidad total o de célculo. - La seccion deberd ser dimensionada para una

excentricidad total igual a:

er=e,+ €fic
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Método general de calculo. - En el caso de piezas de seccion variable, o de gran
esbeltez o bien para estructuras especialmente sensibles a los efectos de segundo orden
(por ejemplo, porticos muy altos o flexibles frente a las acciones horizontales), puede
ser necesario recurrir al método general de comprobacion, en el que, al plantear las
condiciones de equilibrio y compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos
de segundo orden provocados por las deformaciones. Estas deformaciones son
evaluadas tomando en cuenta la fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la

rigidez de la pieza y la fluencia.

Como se comprende féacilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y
programas especiales, siendo ademéas un método de comprobacién y no de

dimensionamiento.

Célculo de la Armadura Longitudinal. - Las armaduras longitudinales tendran un

didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

_ Ng-er
H= h - b2 'fcd
Axial reducido:
Ny
V=
h-b-feq
De los dbacos en rosetas se determina la cuantia mecénica w.
A =w-b-h- L
fyd

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

las columnas, la separacion entre estribos sera:

4

)"‘
il
[ 4]

il

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

12 = ¢de la armadura longitudinal

et

El diametro del estribo sera:
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1

— % . .
¢Estribo > 4 ¢de la armadura longitudinal

6 mm

2.6.2.9.3 Fundaciones

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

colindantes, etc.

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

misma, el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresién).

JERRLLLLLLP i

s JRRRLLLLLLPLLLLIRRRRRL L Ly
- oy ’T ’T ”T A

T T

Lo

Modelo para el analisis de la

odelos separados para analisis

cimentacion. de estructura y cimentacion.
Figura 2.13 Analisis de estructura y cimentacion®.

Es préctica habitual separar el célculo de la cimentacion del de la estructura soportada.
Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados
rigidamente en la cimentacién. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones
opuestas a estas reacciones. Esta forma de proceder presupone gue el conjunto formado
por la cimentacion y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus
pequerios desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y

reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado (Fig. 2.13). Las

3 Fuente: https://edoc.site/interaccion-suelo-cimentacion-pdf-free.html
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reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion

para el analisis de esta y de su interaccion con el suelo.
2.6.2.9.3.1 Zapatas aisladas

En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser h, = h/3 y no menor
que 30 centimetros. El angulo de inclinacion suele tomarse g < 30°, que corresponde,
aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigén fresco, con lo cual podria
no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion

del hormigén es muy dificil.

a7 g7 8
ek Tl

Figura 2.14 Formas tipicas de zapatas aisladas.*

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada. - Las dimensiones a y
b de la planta de la zapata se determinan en funcién de la tension admisible para el

terreno:

N+P
axb

= Oadm

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

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

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

% Fuente: Figura 23.11 del libro “Hormigén Armado”, Jiménez Montoya, 14, pag. 506.
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~

d, = ao*bo_l_ axb _a0+b0 I = 4 x fvd
4 2*xk—1 4 Y5 * Oaam
p _2x(a—ay) g
2T 4+k
2 (b — by) J
dy == foa =05 +fea (kg/cm?)

Determinaciéon de las armaduras de traccion. - En el caso de zapatas flexibles
(aqueéllas en las que el mayor de sus vuelos cumple la condicion v > 2 = h), la
determinacion de la armadura en traccion debe hacerse aplicando la teoria de flexion
en ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas, abacos y formulas
simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigoén, 0.15 * a, y 0.15 * b,, respectivamente (Figura
2.15).

El momento de calculo en la seccion 1-1 (Figura 2.15 a) en el caso mas general de

zapatas con carga excéntrica, es:

a-—a, 2 [1 1

M.q =Db * ( + 0.15 * ao) * |5 * 01a + 3 (amax,d — 01d)]

Las tensiones o,,qxq ¥ 014 S€ Obtienen a partir de los esfuerzos mayorados del pilar,
sin tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional

eléstico.

Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de calculo en la seccion 1-1, debido

a la carga del terreno o; = N/(a * b) (Figura 2.15 b), es:

*N a—a 2
Mcdzyfza ( > 0+0.15*a0)

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

mediante las tablas o abacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
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mayores que 1.5 * v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

comoda la formula simplificada:
Mcd

=_b*d2*fcd (1):'[,[(1+‘Ll) U:A*fydza)*b*d*fcd

U

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

por consideraciones de adherencia.

T_u,lb(cotzh-_T_
T

4 v+01%q0 +_ v |
i

J'— Qg

!
/
|
\
N
:
1
1

|
L
|

“max,d

a) b)
Figura 2.15 Armadura de traccion en una zapata aislada.’
2.6.2.9.4 Muro de contencion

Es frecuente encontrarse con el problema de tener que establecer dos niveles
geométricos de servicio a distinta cota y proximos entre si. Este desnivel puede
establecerse de modo suavizado mediante un talud, o bien puede obtenerse disponiendo
un cambio brusco con discontinuidad vertical. Esta uUltima solucion se impone
frecuentemente debido a la pérdida de espacio que supone la ejecucién de un talud, o

por las condiciones de seguridad para las obras situadas en el nivel superior.

El terreno superficial no suele tener, en general, resistencia suficiente para soportar una
discontinuidad vertical, por lo que se hace necesario disponer de una obra de fabrica, o
de hormigon entre los dos niveles de servicio que asegure la resistencia y el
funcionamiento del conjunto. La mision del muro, por tanto, es servir de elemento de
contencion de un terreno, que en ocasiones es un terreno natural y en otras un relleno

artificial, o de elemento de contencién de un material almacenable. Ademas, en ciertos

87 Fuente: Figura 23.13 del libro “Hormigén Armado” Jiménez Montoya, 14¢9, pag. 510.
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casos el muro desempefia una segunda mision, que es la de transmitir cargas verticales

al terreno, desempefiando también la funcion de cimiento.

[l .
T ‘————MMM%vquﬁ?r —;?Rﬁtmmr
l N Ny ¢
e —_—_— h::::::
al b) c)

Figura 2.16 Tipos de esfuerzo en una zapata, Estructuras de cimentacion.*®

Las formas de funcionamiento del muro de contencion (Fig. 2.16 a), y del sétano (Fig.
2.16 b y c), son considerablemente diferentes. En el primer caso el muro se comporta
como en voladizo empotrado en el cimiento, mientras que en el segundo el muro se
apoya o ancla en el o los forjados, mientras que a nivel de cimentacién el rozamiento
entre cimiento y suelo hace innecesaria casi siempre la disposicion de ningdn otro
apoyo. El cuerpo del muro funciona en este segundo caso como una losa de uno o

varios vanos.

Tomando el caso mas comun de muro, emplearemos las designaciones que se indican

en la Figura 2.17.

ALZADO O
.~~~ CUERPO
INTRADOS ~ b4
TRASDOS

PUNTERA
TACON

Figura 2.17 Partes de un muro de contencion.®

38 Fuente: Figura 1.1 del libro “Muros de contencién y muros de sotano”, José Calavera, 2°9, pag. 11.

% Fuente: Figura 1.2 del libro “Muros de contencién y muros de sétano”, de José Calavera, 2¢9, pag. 12.
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2.6.2.9.4.1 Empujes del terreno

Empuje activo: Cuando el elemento de contencion gira o se desplaza hacia el exterior
bajo las presiones del relleno o la deformacion de su cimentacion, hasta alcanzar unas

condiciones de empuje minimo.

Empuje pasivo: Cuando el elemento de contencion es comprimido contra el terreno
por las cargas transmitidas por una estructura u otro efecto similar, hasta alcanzar unas

condiciones de maximo empuje.

Empuje en reposo: Cuando se produce un estado intermedio que es el correspondiente

al estado tensional inicial en el terreno.
2.6.2.9.4.2 Estabilidad del elemento
a) Seguridad a deslizamiento

La fuerza que produce el deslizamiento es la componente horizontal del empuje activo
PH. Las fuerzas que se oponen al deslizamiento son el rozamiento entre la base del
muro y el terreno de cimentacion y el eventual empuje pasivo Ep frente a la puntera
del muro. La fuerza que se opone al deslizamiento viene dada por la siguiente

expresion:
R=(N+Pv)xu+Ep
Donde:

* N: resultante de los pesos del muro y las zonas de terreno situadas verticalmente sobre
la puntera y el talon.

» PV: Componente vertical del empuje activo.

+ u: Coeficiente de rozamiento entre suelo y hormigon. En general sera el resultado del
correspondiente estudio geotécnico. A falta de datos mas precisos, puede tomarse
p=tan ¢, siendo ¢, el angulo de rozamiento interno del terreno base. En la tabla 2.4,
tomada de Calavera, se indican valores del coeficiente de rozamiento para algunos tipos

de suelo.
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 Ep: Empuje pasivo frente a la puntera del muro.

Tabla 2.4 Coeficientes de rozamiento () entre el suelo y el hormigon.*

Tipo de suelo Coeficiente p
Arenas sin limos 0,55
Arenas limosas 0,45
Limos 0,35
Roca sana con superficie rugosa 0,60

El coeficiente de seguridad a deslizamiento viene dado por la siguiente expresion:

_ Festabitizante _ (N"+ Pv)u+Ep
desestabilizante H
Este coeficiente de seguridad debe ser mayor a 1.5 para que se considere seguro al

deslizamiento.
b) Seguridad a vuelco

Como se aprecia el vuelco del muro estd producido por el empuje horizontal.
Despreciando el empuje pasivo en la puntera, el coeficiente de seguridad a vuelco se

obtiene a partir de la siguiente expresion:

’

,(a
C.. = Mestabilizante — N (7 B ep)
v Mdesestabilizante [PH (H _ y)] — [P”U (

N R
I
=
N—"
e—

40 Fuente: Tabla 4.1 del libro “Muros de contencién y muros de sétano”, Jose Calavera, 2%, pag. 67.
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N’: resultante de los pesos del muro y las zonas de terreno situadas verticalmente sobre
la puntera y el talon.

PV: componente vertical del empuje activo.
PH: componente horizontal del empuje activo.

ep : excentricidad de N” respecto al punto medio de la base del cimiento. Se introduce

en la férmula con su signo, siendo positiva si cae del lado de la puntera del muro.

x: excentricidad del punto de aplicacion de PV, respecto al punto medio de la base del
cimiento. Se introduce en la formula con su signo, siendo positiva si cae del lado de la

puntera del muro.
y: profundidad del punto de aplicacion del empuje activo.
2.6.2.9.5 Escaleras

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

se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Desembarco

Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque

Figura 2.18 Partes constitutivas de una escalera.*

41 Fuente: https://arquigrafico.com/la-escalera-definicion-partes/.



53

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

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
halle, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El

error cometido en esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en

proyeccion horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.

La obtencion de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte, se debe

disponer de una armadura de distribucién minima colocada a lo largo del paso.
2.6.2.9.6 Losas

Una placa o losa es una estructura limitada por dos planos paralelos de separacién h,
siendo el espesor h pequefio frente a las otras dimensiones. Se supone, ademas, que las

cargas actlan sobre el plano medio de la placa y son normales al mismo.

Las placas se encuentran sometidas fundamentalmente a esfuerzos de flexién, en dos

direcciones o en una sola direccion.

El calculo de su refuerzo es basicamente el mismo que el de una viga tomando como

base un ancho de banda generalmente de 100cm.

2.7 Estrategia para la ejecucion del proyecto

Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una

evaluacion del proyecto. A manera de referencia se presentan las siguientes:

e Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las

especificaciones técnicas.

e Determinar los precios unitarios para la elaboracion del proyecto.
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e Determinar el presupuesto general del proyecto.
e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucién del proyecto.
2.7.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de
obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los

acabados.
Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:
e Definicién
e Materiales, herramientas y equipo.
e Meétodo constructivo.
e Disposiciones administrativas.
e Medicion y forma de pago.
2.7.2 Precios unitarios

Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a los pliegos de condiciones y
especificaciones técnicas y a los planos arquitectdnicos, estructurales constructivos se
calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la obra como
asi mismo los correspondientes volimenes de obra, estableciéndose en cantidades

matematicas parciales las que se engloban en un total.
Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

Costos directos. - El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir todos
los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este costo directo
esta conformado por tres componentes que dependen del tipo de item o actividad que

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

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

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

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

Otro aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es el
rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita en una

determinada actividad o item.

Mano de Obra. - La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion de los
costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales como:
capataces, albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas personal que afecta

directamente al costo de la obra.

Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de horas por
dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye: salario béasico,
beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos los beneficios legales

que la empresa otorgue al pais.

Maquinaria, equipo y herramientas. — Es el costo de los equipos, maquinarias y

herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.

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

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

de mano de obra.
Para el mismo se analizan los siguientes topicos:

e Aporte Patronal.

e Bonosy Primas.
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¢ Incidencia de la Inactividad.

e Cargas Sociales.

e Incidencia de los Subsidios.

e Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
¢ Incidencia de la Antiguedad.

e Oftros.

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

Los costos indirectos incluyen:

Gastos Generales e Imprevistos. - El porcentaje a tomar para gastos generales
depende de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y dependiendo del tipo

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

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

ubicacién geografica (urbana o rural).

Impuestos. - En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado (IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava sobre
toda compra de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos Gltimos la
construccion, su costo es el del 14,94% sobre el costo total neto de la obra y debe ser

aplicado sobre los componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier actividad

lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccién del contrato de obra
2.7.3 Computos métricos

Los computos metricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de

férmulas geométricas y trigopnométricas.
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2.7.4 Presupuesto

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

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.7.5 Planeamiento y cronograma

Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas y

tipoldgicas, pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos muy diferentes.

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

terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un

plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

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

Tanto la planificacién como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aungue a

veces es necesario reprogramar y replantear.

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

utiles, pero complejas en su elaboracion.



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

e Diagrama de Barras.

e Curvas de produccion acumulada.

e Método de la Ruta Critica (Critical Path Method, CPM).
e Red de precedencias.

e PERT (Program Evaluation Review Technique).

e Diagrama de Tiempo y espacio.
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CAPITULO 3
3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1 Generalidades

Una vez obtenido los planos arquitecténicos y el informe correspondiente al estudio de
suelos de la zona del proyecto, se procedié al respectivo célculo estructural de la
infraestructura. Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar de emplazamiento
de la infraestructura, asi mismo, se consideran los diferentes factores que intervienen

en el calculo de este tipo de estructuras.
3.2 Analisis del levantamiento topogréafico

El levantamiento topografico fue proporcionado por la secretaria de obras publicas del
municipio de San Lorenzo, en el mismo se ve que en el lugar de emplazamiento existe
una pendiente aproximada del 15%, por lo que se planted la nivelacion del terreno
generandose movimientos de tierras (corte y relleno). (Ver ANEXO 8 - Planos
topogréficos).

La nivelacion se la realizd en la cota 1974.33m.s.n.m. obteniéndose un volumen de
corte de 759.5 m® y un volumen de relleno de 684.25 m®. Se escogié esta cota para que

el volumen de corte y relleno sean similares.

Figura 3.1 Nivelacion del lugar de emplazamiento.*

42 Fuente: Elaboracion propia.
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3.2.1 Aspectos topogréaficos y de movimiento de tierras que incidieron en el

disefo estructural

Se vio la necesidad de disefiar dos muros de contencion, uno en la parte de corte para
construir el edificio pegado al terreno por tema de espacio, y otro donde soporte el
relleno de la nivelacion debido a que no se puede hacer un talud porque no existe el
espacio necesario por la presencia de aulas ya construidas.

Figura 3.2 Ubicacion de los muros de contencion.*

43 Fuente: Elaboracion propia.
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3.3 Andlisis del estudio de suelos

En el estudio de suelos se encontrdé un manto rocoso de roca sedimentaria detritica de
grano muy fino y estructura interna laminar llamada lutita del periodo Ordovicico,
donde presenta una coloracién gris clara, con patinas de oxidacion color gris oscura y
amarillentas por alteracion, se encuentra claramente afectada por procesos de
metamorfismo de menor grado, puesto que presenta esquistosidad y dureza en sus

componentes. Con una resistencia admisible a compresion de 0.35MPa (3.57 kg/cm?).

Por encima del manto rocoso se encuentran suelos compuestos por arcillas, por lo que
se decidid realizar las cimentaciones sobre el macizo rocoso a una profundidad minima
de 0.3 metros para retirar los horizontes superficiales méas fracturados. Este macizo
rococd presenta una pendiente al igual que el terreno de superficie, por lo que se debera
realizar las zapatas a diferentes niveles, donde con fines econdmicos las zapatas que se
encuentran a mayor distancia del estrato resistente se las realizard con ayuda de pozos
de cimentacion de hormigon pobre. (Para mayor detalle del estudio dirigirse a ANEXO

1 — Estudio de suelos)

17/ I/ I/ 17/ I/ I/ 7

Nivel de relleno 0+00 i Nivel de relleno 0+00
Cota 1974.33 m.s.n.m. Cota 1974.33 m.s.n.m

Pozos de cimentacion

Figura 3.3 Profundidades de la cimentacion.*

4 Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.4 Pozo de cimentacion.®

3.4 Normas de disefo

Las normas utilizadas para el disefio estructural de la Unidad Educativa Carachimayo

Centro fueron las siguientes:

Tabla 3.1 Normas de disefio utilizadas.

Norma Boliviana del Hormigon armado | Disefio de elementos de Hormigon
CBH 87. Armado.

ANSI/AISC - LRFD* Disefio de elementos de Acero.

45 Fuente: Elaboracion propia.

46 “Specification for Structural Steel Buildings ANSI/AISC 360-10” (Especificacion ANSI/AISC 360-
10 para Construcciones de Acero) AISC-2010.

“Specification for the Desing of Cold-Formed Steel Structural Members” (Especificacion para el
Disefio de Miembros Estructurales de Acero Conformado en Frio) AlSI-2007.
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3.5 Disefio de estructura de sustentacion de cubierta*’

(El detalle del célculo se encuentra en el ANEXO 3 — Disefios estructurales).

3.5.1 Materiales utilizados

Se utilizaron perfiles metalicos laminados en frio con las siguientes caracteristicas:
- Limite de fluencia: fy= 36 ksi = 248.211 MPa

- Mddulo de elasticidad longitudinal: E= 203 000 MPa

- Mddulo de elasticidad transversal: ~ G= 77200 MPa

-Coeficiente de Poisson: pu=0.30

-Peso especifico: ya= 77.3 KN/m3

3.5.2 Eleccion del tipo de cercha

Para empezar, se escogio una cercha tipo Pratt, porque en este tipo de cercha las
diagonales al ser los elementos de mayor dimension trabajan solamente a traccion,
haciendo que en el disefio la dimensidn transversal de estos sea menor, debido a que el
acero es un material que responde de forma magnifica a esfuerzos de traccion, y a
compresion es susceptible al pandeo, sabiendo que, a mayor longitud de un elemento

sometido a compresion, mayor es el riesgo a pandearse.

% S

& i/ (/

barras a compresion
barras a traccion

Figura 3.5 Cercha elegida tipo Pratt.*®

47 Para detalle del calculo dirigirse a ANEXO 3 — Disefios estructurales.

48 Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.3 Pendiente

Conociendo el tipo de cubierta que debe soportarse que es calamina galvanizada, se
consultd varios libros que recomienden una pendiente adecuada para este tipo de

material.
Resumiendo, algunas recomendaciones tenemos:

Tabla 3.2 Pendientes recomendadas para calamina galvanizada.

Autor Pendiente recomendada
Juan Primiano®® 20°
Ernst Neufert®® 18° - 35°

Ademas, conociendo que a:

Tabla 3.3 Pendiente Grande Vs. Pendiente Pequefia.>

Pendiente Grande Pendiente Pequeiia

— ~ —
v Mayor costo en superficie de Superficie menor, por tanto, se

cubierta. reduce el costo del material de

v" Menor fuerza de succion del cubierta.

- ‘/ - - s
viento. Filtracion cuando el agua

v Mayor seguridad contra coincide con el viento.

. . v i6
filtraciones. Mayor fuerza de succion del

viento.

49 “Curso practico de edificacion”, Juan Primiano, 17? edicion, Editorial Construcciones sudamericanas,
pag. 340.

50 “Arte de proyectar en arquitectura”, Ernst Neufert, Ediciones G. Gili, pag. 77.

51 Fuente: Elaboracidn propia.
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Se determinaron estas pendientes:

2.000 m

/5oL

800 m

4.348 m 4388 m

Figura 3.6 Pendientes de la cercha.>
3.5.4 Separacion de los montantes y correas

Se busco una separacién de los montantes tal que las reacciones de las correas caigan
sobre los nudos de la cercha, haciendo que dicha separacion sea la misma en las correas.

Se determin0 una separacion maxima de 1.1m que esta dentro de las recomendaciones

que se da para el tipo de cubierta de calamina.

Juan Primiano recomienda una separacion de 1.50 a 2.00 metros.

Correa de_hierro_con
suptemenfo de madera

TECHO DE CINC Madera

SOBRE ARMADURAS
Chapa

Figura 3.7 Separacion entre correas.>

52 Fuente: Elaboracion propia.

%3 Fuente: Imagen extraida del libro “Curso practico de edificacion”, Juan Primiano, 17* edicion,
Editorial Construcciones sudamericanas, pag. 342.
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La tesis “Estructuracion, andlisis y disefio estructural de elementos de techo con
perfiles metalicos utilizando el método LRFD” recomienda una separacion de 1.00 a

1.60 metros®*,

Verificando que la separacidn entre correas cumpla con las resistencias de la calamina
tenemos (Tabla 3.4):

Carga uniforme que soporta la calamina es igual a:

- Carga de granizo=1.30 kPa=132.52 kg/m?
- Peso propio=5.00 kg/m?
- Carga uniforme= 132.52 + 5.00 = 137.52 kg/m?

Interpolando, en el peor de los casos para una separacion de 1.10 metros le corresponde

141 kg/m? de carga uniforme permisible.

Entonces: 137.52 kg/m? < 141 kg/m> CUMPLE!
Lamina galvanizada con forma ondulada.
Separacion entre apoyos.(m) Pendiente
Condicion | Espesor ; ; ; ) Peso
1 12 [ 14 | 16 -
de apoyo (Inm) Kg/m?*
Carga Uniforme Permisible Kg/ m?
; 0.35 167 115 85 65 3.65
Uno o dos 7 226 172 127 97 3.96
claros 20%
0.45 246 188 132 109 4.69
. 0.35 249 144 106 81
Tres o mas 75 307 177 147 156
claros
0.45 307 214 156 150

Tabla 3.4 Cargas uniformes permisibles de calamina galvanizada ondulada.>

5 “Estructuracion, analisis y disefio estructural de elementos de techo con perfiles metalicos utilizando
el método LRFD”, Pag. 389.

% Fuente: “Estructuracion, anélisis y disefio estructural de elementos de techo con perfiles metalicos
utilizando el método LRFD”.
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3.5.5 Separacion entre cerchas

Considerando que un espaciamiento de cerchas relativamente corto produce cargas
pequefias por cercha y en consecuencia secciones mas pequefias para las correas y
miembros de la cercha, el nimero de cerchas aumenta y con él el costo de la

construccion.

Las recomendaciones indican que, para claros de cercha mayores a 10 metros, se

aceptan separaciones hasta 3.6 metros.*

Entonces partiendo de esta recomendacién y viendo una separacion que de un nimero

igual de cerchas que cubra toda la estructura, se escogio una separacion de 3.3 metros.

Figura 3.8 Separacion entre cerchas.”’

3.5.6 Estabilidad y determinacion externa de la cercha

Se optd por colocar 3 apoyos externos idealizados como apoyos articulados por
facilidad constructiva como se indica en la figura, haciendo que la cercha sea
hiperestética, aprovechando que transversalmente a la cercha pasan tres vigas y las
ventajas que nos ofreceria este tipo de estructura como ser que se generarian menores
esfuerzos, por lo tanto, hay un ahorro de material, hay mayor rigidez y menores

deflexiones. El Unico inconveniente encontrado en hacer esta estructura hiperestatica

% “Estructuracion, analisis y disefio estructural de elementos de techo con perfiles metalicos utilizando
el método LRFD”, pag. 76.

5" Fuente: Elaboracidn propia.
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fue la aparicion de esfuerzos por variacion de temperatura y también aparicion de
fuerzas por un posible asentamiento de algin apoyo, pero esto fue considerado en el

calculo con el programa Cype 3D.

El grado de indeterminacion externa sera:

Donde:

I, = Grado de indeterminacion

1, = NUmero de reacciones

e = NUmero de ecuaciones disponibles

3.5.7 Estabilidad y determinacién interna de la cercha

La cercha escogida es internamente determinada, por tanto, una vez conocidas todas
las reacciones necesarias para su estabilidad externa, es posible determinar todas las

fuerzas internas de los elementos mediante la aplicacion de las ecuaciones de equilibrio

estatico.
b=2j—e
b=33 j=18 e=3
33=2%18-3
33 = 33 (internamente determinada)
Donde:

b = NUmero de barras
j = Numero de nudos

e = NUmero de equaciones disponibles
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3.5.8 Cargas que acttian en la cubierta®

Cargas muertas (D):

Figura 3.9 Dimension de los elementos de la cercha.®®

Peso del material de cubierta (calamina galvanizada): 0.196 kPa = 20 kg/m?

Peso del cielo falso:

Peso propio de la cercha:

Peso propio de las correas CF C100x50x15x3:

Carga viva de cubierta para mantenimiento (Lr):

0.294 kPa = 30 kg/m?
0.040 kPa = 4.08 kg/m?

0.049 kN/m = 4.95 kg/m

De acuerdo a NB 1225002 se obtuvo una carga Lr= 0.801 kPa = 81.65 kg/m? Carga

en proyeccion horizontal.

Carga de granizo (R):

Para la obtencidn de esta carga se considerd la sugerencia del Ing. Reynaldo Zambrana

Enriquez, que esta basada en los libros de Jack McCormac® como ser “Disefio de

%8 Fuente: Elaboracion propia.

59 Para mayor detalle de la obtencion de las cargas dirigirse a ANEXO 3 — Disefios estructurales.

80 ““Carga de nieve: ...Una carga de aproximadamente 10 1b/plg? podria usarse para pendientes de 45°, y
una de 40 Ib/plg? para techos horizontales.” (Disefio de estructuras de acero 15ed, McCormac, pag. 45)
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estructuras de acero” y “Disefio de concreto reforzado” en el apartado de cargas
ambientales que estd en funcion de la pendiente de la cubierta, a menor pendiente
mayor serd la carga de granizo. Al tener la cubierta dos pendientes se obtuvieron dos

cargas de granizo en proyeccion horizontal.
Carga de granizo para la pendiente de 01=24.704°: R¢1=0.885 kPa = 90.21 kg/m?
Carga de granizo para la pendiente de 0,=21.084°: Rg=1.042 kPa = 106.22 kg/m?

En el célculo de la cubierta se trabajo solo con la carga mayor entre Lr 6 Ry ya que
estas cargas no son concomitantes. En este caso se calcul6 con la carga de granizo (R)

por ser mayor a la de mantenimiento (Lr).
Carga de viento (W):

De acuerdo a NB 1225003 se encontraron dos hipétesis de la accion de viento.

Viento soplando de izquierda a derecha

viento (24 m/s)>

4

Iﬁ
S

(« TRETTRIETRER T

Figura 3.10 Actuacion del viento de izquierda a derecha.®*

61 Fuente: Elaboracidn propia.
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Viento soplando de derecha a izquierda

4viento (24 m/s)

Fa

LV BN O

Figura 3.11 Actuacion del viento de derecha a izquierda.®

4

En ambos casos tanto en barlovento como sotavento se obtuvo succién. La maxima
succion se consiguid cuando la direccion del viento va de derecha a izquierda

consiguiéndose los siguientes valores maximos.
Lado barlovento: -254.871 N/m? = -25.98 kg/m? (succion)

Lado sotavento:  -238.149 N/m? = -24.28 kg/m? (succion)

4viento (24 m/s)

Quotavers= 238.179 N/m?

Qbarlovenu): 254.871 N/m?

“A A l) N D

Figura 3.12Fuerzas maximas que genera el viento.®

Por ser la carga de viento favorable a la estructura no se consider6 en el calculo del

disefio de la cercha y correas.

62 Fuente: Elaboracion propia.

83 Fuente: Elaboracion propia.
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Las correas se disefiaron con perfiles conformados en frio costanera C. Se recabo

informacién de los perfiles C que se encuentran en el mercado de Tarija obteniéndose

los siguientes:

Tabla 3.5 Perfiles C comerciales en Tarija.®

h a d e
(mm) | (mm) | (mm) | (mm)
50 25 10 2
50 25 15 2
75 30 15 2
80 40 15 2
80 50 15 2
100 40 15 2
100 50 15 2
125 50 15 2
127 50 15 2
130 | 40 15 2
80 40 15 3
100 40 15 3
100 50 15 3

6 Para mayor detalle del calculo del disefio de las correas remitirse al ANEXO 3 — Disefios estructurales.

8 Fuente: Importadora Campero. Tarija-Boliva.
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A partir de estos perfiles se buscd el mas adecuado que soporte las cargas impuestas y

no se deforme demasiado en servicio.

Los perfiles se disefiaron como simplemente apoyados en las cerchas siguiendo la
recomendacion de Mccormac®, ya que esta hipGtesis es conservadora, ya que con

frecuencia son continuos sobre dos 0 mas cerchas.

‘“*“?“ 3.300m

Figura 3.13 Longitud de la correa.®’
La luz de célculo de las correas es la misma que la separacion entre cerchas 3.30m.

Ademas, se arriostraron las correas a la mitad de la luz de calculo L/2=1.65m, con la
finalidad de que sirvan de tensores y reduzcan los momentos respecto a la
perpendicular del eje del alma de las correas. Se disefiaron para un momento qyL?/8
paralelo al eje del alma y un momento qxL?/32 perpendicular a ese mismo eje.

De las combinaciones de carga

U=14D
U=1.2D+1.6L+05(Lr6S6R)
U=1.2D +1.6(LroSoR)+ (0.5L¢60.8W)
U=1.2D+13W+ 05L + 0.5(Lr 6 S6R)
U=12D+1.0E +0.5L +0.2S

U =0.9D * (1.3W 6 1.0E)

% Disefio de estructuras de acero, quinta edicién, Jack C. Mccormac. Editorial Alfaomega Péag. 327

67 Fuente: Elaboracién propia.
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Donde:

U representa la carga Ultima; D las cargas muertas; L las cargas vivas; Lr las cargas
vivas en techos; S las cargas de nieve; R las cargas por lluvia, granizo o hielo, sin

incluir el encharcamiento; W las cargas de viento y E las cargas sismicas.

Se encontrd la carga ultima mas critica analizando las dos pendientes que presenta la
cercha, con esta carga ultima se obtuvo el momento ultimo y cortante ultima de célculo,

considerando que las correas estan arriostradas a la mitad de la luz de célculo.
Se encontraron segun indica el AISI®:

e Laresistencia de disefio a flexion de acuerdo al articulo C.3.1.

e Laresistencia de disefio a corte de acuerdo al articulo C.3.2.1.

e Y la resistencia de disefio a pandeo localizado del alma de acuerdo al articulo
C.3.4.1.

Se realizaron todas las verificaciones que nos impone el reglamento como ser:

e Verificacion a flexion disimétrica (articulo C.5).

e Verificacién a corte (articulo C.3.2).

e Verificacién a flexion y corte combinados (articulo C.3.3).
e Verificacidn a pandeo localizado del alma (articulo C.3.4).
e Verificacion en estado de servicio (deformaciones).

e Ademas, las verificaciones de las secciones efectivas.

El perfil que cumplié con todas estas verificaciones, adecuandose a las cargas y

deformaciones maximas impuestas fue el:

Perfil C 100x50x15x3

88 «Specification for the Desing of Cold-Formed Steel Structural Members” (Especificacion para el
Disefio de Miembros Estructurales de Acero Conformado en Frio) AlSI-2007.
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Correa CF C100x50x15x3

Figura 3.14 Descomposicion de fuerzas de la correa.®®
3.5.10 Disefio de la cercha™

Como todas las correas estan sobre los nudos se idealiz6 que las cargas de granizo,
peso propio de la cercha, peso de la cubierta actGan sobre las correas y las reacciones
de estas son aplicadas a los nudos superiores, pero para la consideracion mas
desfavorable para la cercha aplicando las reacciones mayores asumiendo que las

correas son continuas.

Granizo

Ppcercha

N v LN R O

Pcielo falso

Figura 3.15 Cargas que actlian en la cercha.™

% Fuente: Elaboracion propia.
70 para mayor detalle del calculo del disefio de la cercha remitirse al ANEXO 3 — Disefios estructurales.

1 Fuente: Elaboracién propia.
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Entonces las cuerdas superiores, montantes y diagonales estaran sometidas Unicamente
a traccion o compresion y las cuerdas inferiores estaran sometidas a flexo-compresion

o flexo-traccion.

Los nudos se consideraron articulados, pese a que no es del todo cierto debido a que se
pretende hacer las uniones con soldadura, pero de este modo se estaria a favor de la
seguridad, debido a que la longitud de pandeo es mayor en una estructura bi-articulada
que en una bi-empotrada. Como indica la norma para considerar articulado un nudo se
debera permitir en el mismo alguna deformacién plastica para garantizar el giro de los

extremos de las barras supuestas como articuladas.

Para el detalle del célculo de las uniones, apoyos, remitirse al ANEXO 3 — Disefios

estructurales.

3.6 Estructura aporticada de hormigon armado H°A°
3.6.1 Materiales utilizados

Los materiales utilizados para el disefio estructural son:
Hormigon:

- Resistencia Caracteristica (a los 28 dias): f«=21 Mpa

- Modulo de elasticidad: E=21 500 Mpa
- Peso especifico H°A®: y = 2500 kN/m3
Acero:

- Limite de fluencia: fy= 500 Mpa

- Modulo de elasticidad: E= 210 000 Mpa (valor de la norma boliviana)
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3.6.2 Andlisis de cargas para estructura de hormigon

3.6.2.1 Carga muerta

Siguiendo el criterio conservador de la Norma Boliviana NB 1225002 tomamos como:
Baldosa ceramicae = 1 cm, y = 18 kN/m®

Yeso para cielo falso y enlucido e = 4 cm, y = 12.5 kN/m?®

Contrapiso de cemento portland y arena e = 5 cm; y = 21 kN/m3

e Peso Baldosa Ceramica = 18 - 0.01 = 0.18 kN/m?
e Peso Cielo falso = 12.5 - 0.04 = 0.5 kN/m?
e Contrapiso de cemento portland y arena = 21 - 0.05 = 1.05 kN/m?

e Peso de las instalaciones = 0.01 kN/m?

Para introducir el dato de la carga muerta en el programa, tenemos que tener cuidado
en introducir la carga muerta de lo que es el acabado y las instalaciones, ya que el peso
propio (debido a la geometria de la estructura), es calculado por el programa, por lo

que la carga muerta para introducir al Cype viene dada por:

CM =0.18 + 0.5+ 1.05 + 0.01 = 1.74 KN/m?

Se adoptara como carga muerta: CM = 2.00 kN/m?

Mamposteria de ladrillos o blogues cerdmicos huecos (% huecos >50) sin revoque
y=10 KN/m?

Peso del muro exterior sin revoque= y*b*h= 10 KN/m3*0.18m*3.20m= 5.76 kN/m
Peso del muro interior sin revoque= y*b*h= 10 KN/m?**0.12m*3.20m= 3.84 kN/m
Yeso para revoque e = 1.5 cm, y = 12.5 kN/m?

Peso de revoque= 2*y*e*h = 2*12.5 KN/m3*0.015m*3.20m=1.20 kN/m

Peso del muro exterior=5.76 kN/m + 1.20 kN/m = 6.96 KN/m

Peso del muro interior= 3.84 kN/m + 1.20 kN/m = 5.04 KN/m
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3.6.2.2 Sobrecargas de uso

Para el calculo estructural se adopto las sobrecargas puestas por la norma boliviana NB

1225002 que se indican a continuacion:

Escuelas:

e Aulas 3.0 KN/m?
e Corredores en pisos superiores a planta baja 4.0 KN/m?
e Corredores en planta baja 5.0 KN/m?

e Escaleras y vias de salida 5.0 KN/m?

La carga de viento segun NB1225003 (norma basada en la CIRSOC 102-2005).
Se considero6 una velocidad basica de viento de 24 m/s.

Para una categoria de uso Il (Edificios y otras estructuras que representan un peligro
substancial para la vida humana en caso de falla)

Por recomendacién de Cypecad y porque hay carga horizontal (viento) se consider6 los
efectos de segundo orden con un valor para multiplicar los desplazamientos de 1.59
(valor usado en Brasil), que sale considerando un coeficiente reductor de médulo de
elasticidad longitudinal de 0.90 y suponer un coeficiente reductor de la inercia fisurada

respecto de la bruta de 0.70. Por tanto, la rigidez se reduce en su producto:
Rigidez reducida = 0.9*0.7*Rigidez bruta = 0.63*Rigidez bruta

Como los desplazamientos son inversos a la rigidez, el factor multiplicador de los

desplazamientos sera igual a 1/0.63 = 1.59.
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a Normativa para el cilculo de la sobrecarga de viento [m]
= () Espaia 00 O México (JCIRSOC 1021984 (8 CIRSOC 102-2005

COUE = O Micaragua Reglamento Argentino de Accion del Viento sobre las Construcciones

@ OMétodo general @™ O Panama

=] (O Alemania = O Paraguay [ Accién de viento segin X X X
11 O Bélgica B0 OPeni [ Accién de viento segin Y Y .Y
= () Bulgaria E2 O Republica Dominicana

1.0 O Francia = (O Unuguay Anchos de banda: Y 25.00] X 40.00 For planta @
00 O haliz s O Venezusla

Bl O Portugal lel O Canada Categoria de uso 9l
() Reina Unido B (O UsA Qr CQn ®@m Qw

I B C) Rumania El O China Edificios y otras estructuras que representan un peligro substancial para la vida humana en caso de falla

mm ) Rusia = Oindia

Datos del emplazamiento
B O Agelia = (O Singapur Velocidad basica del viento (m/s) - @
(O Mamuecos

O Sudéfrica Tipo de estructura

- ® . Direccién X Oa OB ®c OD
. () Argentina
£ O o Direccién Y Oa OB ®c QD
rasi
Tipo A’ Estructura de contraviento constituida por muros de mamposteria o de hormigén simple.
B O Chie Tipo 'B*: Estructura de contraviento constituida por tabiques de homigdn amado.
= () Colombia Tipo 'C*: Estructura de contraviento constituida por pérticos de hormigén amado.
= OCosta R Tipa 'D": Estructura de cortraviento constituida por pérticos metalicos.
= osta Rica
= () Cuba Cdqurl'a del terreno
& O Eusdor ® Unica (O Segin direccidn
= (O H Salvader Oa OB ®c Ob
11 O Guatemala Temenos abiertos con obstrucciones dispersas, con alturas generalmente menores que 10 m. Esta categoria incluye

campo abierto plano y temenos agricolas.
== (©) Honduras

Orograf ia del terreno

() Uano Direccién transversal (¥} Direccién longitudinal (Y)

Cancel

Aceptar

Figura 3.16 Carga de viento introducida al Cypecad.”
3.6.3 Pre dimensionamiento
VIGAS

Los libros recomiendan un peralte que este comprendido entre L/10 a L/12.

.08 6.08
Longitud mayor = 6.08 m;hl = o =0.61m;h2 = EVE =0.51m

Se partié con un peralte de 0.55m para el lado mayor de las vigas.

4.40 4.40
Longitud menor = 4.40m; h3 = ETH =0.44m;h4 = EVE =0.37m

Se partio con un peralte de 0.40m para el lado menor de las vigas.

2 Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla del programa Cypecad 2016.0 al introducir la carga
de viento.
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LOSA RETICULAR

El libro “Hormigén Armado” de Jiménez Montoya recomienda un espesor de losa

reticular que sea mayor a L/25.

e losal
6.08
Lado mayor = 6.08 m;hLl1 = e 0.24m
4.40
Lado menor = 440m; hL2 = ST 0.18m
e Losa?2
Lado mayor y menor = 8.70m;hL1 = —— = 0.36m

25

El profesor Florentino Regalado en su libro forjados reticulares indica que la altura
L

. , . L
adecuada de una losa reticular estd comprendida entre =S hL < s

e Llosal
L=6.08m
608 _, 608
24 - 20
0.253m < hL < 0.304m
e Losa?
L=870m
870 _ 1 <870
24 - 20

0.36m < hL < 0.43m

Entre todos estos criterios se escoge una altura de losa reticular para toda la estructura

de 0.30m, por motivo de estandarizacion y procesos constructivos.
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LOSA MACIZA

h>L
40

Al ser las losas de pequefia dimension se obtienen alturas minimas que son 8cm.

Pero dado que va ser una losa que va estar en la intemperie y necesita un buen
recubrimiento y por facilidad constructiva se determiné para todas las losas macizas

una altura de 10cm.

COLUMNAS

Se partié poniendo todas las columnas de (25 x 25) cm (dimension minima

recomendada por la CBH-87).

3.6.4 Verificacion de los elementos de la estructura aporticada

Se realizaré la comprobacion de los siguientes elementos estructurales:

o Verificacion de una viga.

) Verificacién de una columna

o Verificacion de una zapata aislada.

o Verificacion de una zapata combinada.
o Verificaciéon de un muro de contencién.
) Verificacion de una escalera.

° Verificacion de la losa reticular.
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3.6.4.1 Verificacion de disefio estructural de una viga

Para la comprobacién se escogio la viga comprendida entre las columnas C3, C11y

C19, por ser un elemento de disefio particular y ser de las mas solicitadas.

S - )
7 2.7 QAN | saas| B
e AT: AW 3N N ] AN

R e TN
r /a S — '!: Zvlln -‘v N
20 B 5 e IR YN
- v/, 4 / f - | —— SR W \\\
- 7 s i LSS
, VLAY \ Y Bt LT SN

| WY S W\

U

==L AVA\VAVA

] gl &
75 55 5
&) e EDED
% 439 ) 232 T
(25¥35) |

Figura 3.18 Dimensiones de la viga en estudio (cm).”

Se verifica si el extremo derecho de la viga se tiene que calcular por el método de bielas

y tirantes o por el método tradicional de flexion.

3 Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla de la vista 3D del edificio del programa Cypecad
2016.0.

4 Fuente: Elaboracién propia.
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20

30
50

L 25 | 40 | 20 |
i i

Figura 3.19 Extremo de la viga en estudio (cm).”

Para que pueda considerarse ménsula corta debe cumplir la relacién a < d, siendo d el
canto util de la ménsula y a la distancia entre la linea de accion de la carga principal y

el paramento de soporte.

CEMTRO DE GRAVEDAD DE LA
ARMADURA PRINCIPAL As

——LA__?— Fvd
a
4+ ,Fhd
_— - ‘ —_— —_ L -
| ks
|
£ i
LI
o P
——AV—\_ FIG. 9.1.5.2.1

Figura 3.20 Ménsula corta: a <d. "
a=50cm
d=30-4=26cm

a >d (No cumple para ménsula corta)

7> Fuente: Elaboracion propia.

® Fuente: Figura 9.1.5.2.1 “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87>, pag. 113.
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Por tanto, se disefia por el método de la flexion.
3.6.4.1.1 Comprobacion de la armadura longitudinal

Las envolventes de momentos son las siguientes:

KNxm

-75.

1
w
L=
II|II]][II\I|II][[IIII|I]

M.flector
TTTT [ TT
) -20.12

C11 cia 125

=
I
—
o%e2

49.44

IIII][[II‘III]][III'

Figura 3.21 Envolventes de momento flector de la viga en estudio (kN*m).”’

Esta comprobacion se la realizard con el método del diagrama rectangular. Ver

ANEXO 2 — Diagrama rectangular en funcién , &, y o.

a). -Comprobacion de la armadura longitudinal positiva

Datos:
fyk:=500 MPa Limite el&stico del acero.
fa=21 MPa Resistencia caracteristica del hormigon.

" Fuente: Elaboracién propia.



¥,=1.15

1.5

Ve

Foai= Tk _ 434783 MPa
Ya

-f ck
Te

fog=—"=14 MPa

M;=4944 EN-m
b:=25 em
h:=35 em
r,i=4 cm

d:=h—r,_=31 cm

Momento reducido de célculo:

M,

g=————
g bed?

=0.147 < Hiim
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Coeficiente de minoracion de resistencia del acero

para un nivel de control normal.

Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon

para un nivel de control normal.

Resistencia de disefio del acero.

Resistencia de calculo del hormigén.

Momento de disefio.
Base de la viga.
Altura de la viga.

Recubrimiento mecénico.

Altura (til de la viga.

No es necesaria armadura a compresion.

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68—1/0.68" — 1.088-p,

0.544

=0.239 < 045 O.K.

Determinacién de la armadura:

w:=0.68-£=0.163 Cuantia mecanica.

fea
Tya

A= webed+—==4.056 cm”




Armadura minima:

p=0.0028 Cuantia geométrica minima para vigas f,;=500 MPa .
A_ . :=p-b-h=2.45 em®
A_ .. <A, Por tanto, se coloca:

A =4.056 ecm®

Se adopta 4 ®12mm = 4.52 cm?
b). -Comprobacién de la armadura longitudinal negativa

Examinando la zona de mayor momento negativo, se tiene:

Datos:

M;:=75.18 kN-m Momento de disefio.
b:=25 em Base de la viga.

h:=35 em Altura de la viga.

=4 cm Recubrimiento mecanico.
d:i=h—r_ =31 cm Altura atil de la viga.

Momento reducido de calculo:

M,

:=m=u.224 < Mim No es necesaria armadura a compresion.
- gobe

Hq

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68—1/0.68% —1.088+p,

£:= =0.380 < 0.5 O.K.
0.544

Determinacion de la armadura:

w:=0.68.£=0.265 Cuantia mecanica.

86
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A,,::u-b-cz-‘f;"‘:ﬁ.ﬁu'r em?

Tya

Armadura minima:

p=0.0028 Cuantia geométrica minima para vigas f,;=500 MPa .
A_ . :=p-b-h=2.45 em’

A ..<A, Por tanto, se coloca:
A =6.607 cm®

Se adopta por fines constructivos 2 ®10mm + 3 ®16mm = 7.60 cm?

Para las zonas superior o inferior donde solo hay compresién se pondré una armadura
de montaje equivalente al 30% o mas de la armadura obtenida para las zonas donde

existe traccion esta sera: 2 ®10mm = 1.57 cm?.

3.6.4.1.2 Comprobacion de la armadura transversal

kM
.
ol %
: %
s OF o
Py %
%5/7// Y 77A%I) Cl? o)
Er 1] :
-0 é

Figura 3.22 Envolventes de cortante de la viga en estudio.’

8 Fuente: Elaboracion propia.
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Analizando la zona de mayor cortante, se tiene:

Datos:
fya=420 MPa Resistencia de disefio del acero limitada a 420 MPa.
foa= Jei =14 MPa Resistencia de célculo del hormigén.
e
V=115 kN Cortante de disefio a una distancia d de la cara del pilar.
b,:==25 em Base de la viga.
h:=30 em Altura de la viga.
=4 cm Recubrimiento mecanico.
d:i=h—r_=31cm Altura Util de la viga.

Esfuerzo cizallante del Hormigon:

foa=0.156+1/f,; MPa =0.584 MPa

Cortante que resiste el hormigdn:

V_=f,q+b,d=37.94 kN
V,.,=37.94 kN < V,;=115 kN Por tanto se calculala A,,.

Cortante por agotamiento por compresion oblicua del hormigén del alma:

V,,=03:f b +d=273 kN

Va<Vyu<V, OK
Calculando la armadura necesaria.
A,:=1.00 em® Areade 2 piernas de ¢=8 mm

0.9 Ay-d-foy

&i= =12.754 cm
Vd — Vm
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La separacion maxima entre estribos deberd cumplir las siguientes condiciones:

5< 30 em
s5< 0.85 d=22.1 em

5< 3 b,=0.7T5 m

Por motivos constructivos se determina colocar estribos ¢ =8 mm cada 10 cm.

3.6.4.1.3 Conclusiones de los resultados obtenidos

Tabla 3.6 Comparacion armado de viga manual vs. Cypecad para armadura longitudinal

positiva.
CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES - - -
AREA cm? DISPOSICION AREA cm?
MANUAL 4.06 4 ®12mm 4,52
CYPECAD 4.10 4 ®12mm 4,52
% VARIACION 099 | e 0

Tabla 3.7 Comparacién armado de viga manual vs. Cypecad para armadura longitudinal

negativa.
CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES - - :
AREA cm? DISPOSICION AREA cm?
MANUAL 6.61 2 ®10mm + 3 ®16mm 7.60
CYPECAD 6.64 2 ®10mm + 3 ®16mm 7.60
% VARIACION 0.45 e -- 0
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Tabla 3.8 Comparacién armado de viga manual vs. Cypecad para armadura transversal.

CALCULADO ADOPTADO
COMPARACIONES — : -
AREA cm¥m DISPOSICION | AREA cm?/m
MANUAL 7.84 ®8 C/10cm 10.05
CYPECAD 8.38 ®8 C/10cm 10.05
% VARIACION XL S ——— 0

En el célculo realizado de forma manual vs. el desarrollado por el programa Cypecad

existe una muy pequefia diferencia, pero que al momento de adoptar una disposicion

de armadura esta sale de igual forma.

o]

25
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25
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‘o
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&
T

@ 451

12 L=150

i

3G116=150

2@16L=300 — T BQ
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2@10iL=150
e

1)

20010 11 =941

T

[

L1

20112 =950

2212 =900

1T 1e@dbc/25

17x1e@Bc/25

D@10
DL=125 gy
' B

L lewig!
Lo

75 414

13113

407

1311358 3

Figura 3.23 Disposicion de la armadura de la viga en estudio.”

" Fuente: Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla de la edicion de la viga en estudio Cypecad

2016.0.
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3.6.4.2 Verificacién del disefio estructural de la columna

Los datos seran obtenidos del programa Cypecad, usandose las fuerzas pésimas
(mayoradas), correspondientes a la peor combinacion que producen las mayores

tensiones y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.
3.6.4.2.1 Determinacion del tipo de estructura
La estructura se determina que es intraslacional debido a que:

v Segun la experiencia del Profesor Florentino regalado Tesoro en su libro “Los
pilares. Criterios basicos para su proyecto, calculo y reparacion” de Cype
ingenieros, nos indica que para edificios de un grado de esbeltez H/B < 3 se

puede considerar intraslacional al viento sin cometer un error digno de

consideracidn, si posee tabiqueria abundante.

Figura 3.24 Dimensiones del edificio para determinar su esbeltez.®

8 Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla de la vista 3D del edificio del programa Cypecad
2016.0.
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H=7Tm Altura del edificio.

B:=21.5m Lado menor del edificio.
EzD.EEG < 3
B

v El profesor de la Escuela de Arquitectura de Madrid, J. L. de Miguel, expone
que para los edificios ordinarios, aun en los casos de vigas planas, con menos
de ocho alturas, los efectos de segundo orden derivados de la traslacionalidad
suelen ser despreciables, por lo que la comprobacidon de sus pilares puede
reducirse al caso de estructuras intraslacionales.

v" El profesor J. Calavera propone un método cualitativo simplificado, que puede
ser considerado como aportacion mas para estimar que un edificio resulta
intraslacional, si cumple los siguientes requisitos:

e La altura no supera el doble de la longitud de la base del edificio; en
definitiva, que posea una esbeltez menor o igual a 2.

e Latabiqueria sera de ladrillo ceramico (o de rigidez equivalente).

e Ladensidad de la tabiqueria sera mayor o igual a 0.4 m lineales de la misma
por metro cuadrado de planta.

e Las fachadas estaran resueltas con tabiques de ladrillos, bloques u otros
materiales de rigidez equivalente.

v El cédigo Modelo CEB/FIP por su parte nos dice, que una estructura puede
considerarse como intraslacional si los desplazamientos de los nudos producen
un aumento no mayor del 10 % de los momentos flectores de primer orden.

e Por tanto, del Cypecad obtenemos los coeficientes de estabilidad global y si
estos son menores a 1.10 los efectos de segundo orden pueden ser
despreciados y la estructura podria ser catalogada de intraslacional. El valor
de 1.10 equivale a decir que los momentos de segundo orden son un 10%

mayores que los momentos de primer orden.



Tabla 3.9 Coeficientes de estabilidad global de la U. E. Carachimayo Centro.®

Viento +X exc.+|1.035
Viento +X exc.- [1.038
Viento -X exc.+ |1.035
Viento -X exc.- |1.038
Viento +Y exc.+|1.049
Viento +Y exc.- (1.048
Viento -Y exc.+ |1.049
Viento -Y exc.- |1.048
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Observando la tabla 3.9 se puede apreciar que los momentos de segundo orden no son

ni el 5% mayores que los momentos de primer orden. Por tanto, cumple lo que establece

el codigo Modelo CEB/FIP.

3.6.4.2.2 Comprobacion de la armadura longitudinal de la columna

A continuacion, se muestra la verificacion del disefio de la columna N°12, teniéndose

los siguientes datos generales:

£ =500 MPa
fa=21 MPa
fya=120 MPa

Fog=0.9 Tk 156 MPa

[
h:=25 ecm
b:=h=25cm
rg::E.E CITL

N,:=785.2 kN

M_;:==5.6 EN-m

81 Fuente: Tabla sacada del andlisis de la estructura en cypecad 2016.0.

Limite elastico del acero.

Resistencia caracteristica del hormigon.

Resistencia de disefio del acero limitada.

Resistencia de célculo del hormigdn minorada un 10%.

Altura de la columna.

Base de la columna.

Recubrimiento geométrico.

Fuerza normal de célculo.

Momento de calculo en direccion X.
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Myd::d.g EN.-m Momento de calculo en direccion Y.
de =4.34 kN Cortante de disefio en direccion X.
V4, =6.68 KN Cortante de disefio en direccion Y.

Figura 3.25 Esquema de actuacion de cargas en la columna.®

Figura 3.26 Ubicacion de la columna en estudio.®®

82 Fuente: Imagen extraida del libro: “Los pilares. Criterios bdsicos para su proyecto, calculo y
reparacion”, Florentino Regalado Tesoro, Cype Ingenieros, pag. 15.

8 Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla de la vista 3D del edificio del programa Cypecad
2016.0.



Determinacion del coeficiente de pandeo:

C3 25x25cm
L=288cm
V7 25X30cm

V2 25X40cm
C1 25x25cm

L=368cm

V1 25X40cm

Figura 3.27 Vigas y columnas que llegan a la columna en estudio.®*

VISTA FRONTAL

EJE X EJEY
C3 C3
V5 V7 V8 V6
C2 C2
Vi V3 V4 V2
Cil C1
Y Y

Figura 3.28 Vista frontal de la columna en estudio.®®

84 Fuente: Elaboracion propia.

8 Fuente: Elaboracion propia.
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Tabla 3.10 Datos geométricos de los elementos que concurren a la columna en estudio.®

8 Fuente: Elaboracidn propia.

Elemento Longitud (cm) | b(cm) | h(cm) | Ix(cm?*) | ly(cm?)

Columna C12-1 (C1) 368 25 25 32552.08 | 32552.08
Columna C12-2 (C2) 312 25 25 32552.08 | 32552.08
Columna C12-3 (C3) 288 25 25 32552.08 | 32552.08
Viga 1 845 25 40 133333.33 | 52083.33
viga 2 414 25 40 133333.33 | 52083.33
Viga 3 596 25 40 133333.33 | 52083.33
Viga 4 407 25 40 133333.33 | 52083.33
Viga 5 845 25 30 56250.00 | 39062.50
Viga 6 414 25 30 56250.00 | 39062.50
Viga 7 596 25 30 56250.00 | 39062.50
Viga 8 407 25 30 56250.00 | 39062.50

3 [—I] columnas
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Im IX".-"T IWE- n YVe
Lys  Ly; Lys Lys
IXC] n IXCE
T — Lor  Les —0.303
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Determinando el coeficiente de pandeo con las férmulas para un pértico intraslacional:

0.64+1.4 (Vx+Ppy) +3-Wx-Upy
1.2584+2 ('I’H+ !FHX) +3-Wyx-Vpy

-Cl'.x =

Oy =m————————

1.284+2 (!FA}"+ !FH}-'} + 3 WUy

Longitud de pandeo:

Eﬂ

I"-‘!.F

=ay-Lop=211m

i=ay+ Loy =2.058 m

=0.676

—=0.659
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Esbeltez mecanica de la columna:

A=25 cm-25 em=625 em>

I )
A= % =20.243 A= o —=928.511

Ixes Iy
A A

Como A,=29.243 y A,=28.511 es inferior a 35, se desprecian los efectos de

segundo orden, en consecuencia, no es necesario efectuar ninguna comprobacion a

pandeo.

Excentricidad de primer orden:

M. M
e, 1= =4 _0.713 em € oy "= ¥ _0.624 em
d Ny

Excentricidad accidental:

h h
eagen=5}2cm en:=E=1.25cm

Por tanto: e,:==2 cm

Célculo de la capacidad mecanica del hormigén:

A_=b-h=625 cm’
U,=f.q+A,=T87.5 kN

Determinacién de los valores reducidos:

Navea _ 08 " ~Nav€a_ o8
. = —0.

Ny 0.997
= =L = =
U Hy U.h U.-b

]



Entrando al abaco en roseta para flexion esviada con =1 p,=p,=0.08.

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA

ACERO
o= M., o= My g , Mbr B400S 0B 5008
Araf, Abf,, Tdarx R 100 < o< 500
Ny Ant-fra
V= w=erd e
Aty At a N W, A.=a-b
Ld‘"ﬁ &
s Ma>Hy = =l o0 M= ‘T_L_db Tha, Ag=4-A
sl 2 < = = =, b
Ha Ho He=ly 2 He= d,=010a:d,=0,10b
04 0,3 0,2 01 0 0,1 0.2 03 0.4
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Figura 3.29 Abaco en roseta para flexion esviada.®”

87 Fuente: “Hormigén Armado”, Jiménez Montoya, 152 edicion, pag. 506.



Se obtiene la cuantia mecanica de:

w:=0.33

Célculo de la armadura necesaria:

fed
Fya

A =w-b-h-"==6.188 cm®

Armadura minima:

p=0.005 Cuantia geométrica minima para columnas f,,=500 MPa
A_ . =p-b-h=3.125 em”
A_ ... <A, Por tanto, se coloca:
A, =6.188 em®

Se determina colocar por fines constructivos 4 ®16mm = 8.04 cm?

3.6.4.2.3 Comprobacion de la armadura transversal de la columna
Trabajando con la mayor cortante se tiene:

V4, =6.68 KN Cortante de disefio en direccion Y.

Esfuerzo cizallante del Hormigon:

foq=0.156-/f.; MPa=0.584 MPa

Cortante que resiste el hormigdn:

V_,=Foq* by d=30.644 kN
V.,=30.644 KN > V, =6.68 KN Entonces se calcula la A, .

Armadura transversal minima:

A, ...=0.56 em® Area de 2 piernas de ¢=6 mm.

100
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Separacién de la armadura transversal:

A ..

s:zm—'ﬂdzﬂﬂ._ﬁ CITL
0.02+b,,-f.4

Verificando lo que establece la normativa, se tiene:

El diametro del estribo debe cumplir:

1

¢Estribo >{-> Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm

Segun la primera opcion: ¢ = 1/4 * 12 mm = 3 mm
Se asume ®= 6 mm.

Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm

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

s { — boh(elde menor dimensiéon)

- 12 % ¢de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <30 cm
Se asume S=15cm

Segun la segunda opcion: S<12*1.6cm = 19.2 cm

Por lo tanto, la armadura del estribo sera: @® 6mm ¢/15 cm
3.6.4.2.4 Conclusiones de los resultados

Los resultados obtenidos del armado mediante el calculo manual para la columna, son

iguales a los del programa Cypecad.



102

|E| Dimensionado de pilares >

Referencia: [ M4 ] [SFE [ m] m@‘ Cuadro de pilares Datos del pilar Q)
Esguina Cara X Cara ¥ Estribos As/Ac(h)

. Ll 0.72
4 0O o2 | -1}25 4916

3T-Hm
1F--|ms v+-ﬁ12 ve2 oz v |oe

Amanques: 4/ @16 ~ 2 |@12 ~:[2 |@12 &

(®) Planta (") Planta Superior i) h
/ Esfuerzos del Tramo 3 | Pilares .
0.0z6 0.2385 NKN)| MxNm)) MykNm) ~ E.
56 28
3-5?/_51'3-?1 7078 59 11
S 7072 75 32
/-. 707.3 74 44 L
H34.8 705.6 41 9.3
3.4 i |
Bt 7056 50 105 v & &

78548 1571 231

Aceptar Redimensionar Cancelar

Figura 3.30 Armado de la columna segun cypecad.®

3.6.4.3 Verificacion de una zapata aislada

Al tener zapatas proximas unas de otras y situadas a diferente profundidad, pero al tener
un angulo “o =26°" y ser menor a 35° no sera necesario considerar el efecto que pueda

producirse entre la interaccion de cimentaciones.

8 Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla del editor de columnas del Cypecad 2016.0.
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Fig. 9.8.1.a

Figura 3.31 Zapatas a distinta profundidad.®

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

reacciones de la misma que en general son de apoyo empotrado

Se realiza la comprobacion de la zapata con mayor dimension correspondiente a la
columna C36, la misma es una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a

continuacion. El sentido de cargas sera tomado como considera el cypecad.

N(+) abajo

Figura 3.32 Sentido positivo de las cargas como considera el Cypecad.”

8 Fuente: Figura 9.8.1.a de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 877, pag. 158.

% Fuente: Imagen extraida de la memoria de calculo-Cypecad.



Datos:
£ =500 MPa
fae=21 MPa

Ti=1.15

Y. =1.5

fyk

fa=""=434.783 MPa

Vs

fcﬁ:
Te

=14 MPa

fea=

7y=1.6
=25 cm

b:=25 em
EN
Y ar=25 —
m

r,==5 em

T i =0.35 MPa
N:=637.99 EN
Mz:=44 kEN-m
My=15.82 kN-m

Vz:=18.78 kN

Vy:=43.24 EN
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Limite elastico del acero.
Resistencia caracteristica del hormigon.

Coeficiente de minoracion de resistencia del acero para

un nivel de control normal.

Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigén

para un nivel de control normal.

Resistencia de disefio del acero.

Resistencia de calculo del hormigon.

Coeficiente de mayo racion de cargas.
Dimensién de la base de la columna en X.

Dimension de la base de la columnaen'Y.

Peso especifico del H°A®.

Recubrimiento geométrico.

Esfuerzo admisible del suelo.

Carga axil de servicio.

Momento de servicio en direccion X.
Momento de servicio en direccion Y.
Cortante de servicio en direccién X.

Cortante de servicio en direcciéon Y.



Tabla 3.11 Cargas por hipétesis que acttian en la zapata aislada.*

Hipotesis Al M My x o
(KN) | (kN*m) | (kN*m) | (kN) | (kN)
Peso propio 265.77 | 251 -1.34 1051 -4.61
Cargas muertas | 192.24 | 2.51 -2.07 |10.55| -6.63
Cielo falso 10.41 0 0 0.01 0
Cubierta 7.39 0 0 0 0
Empuje del terreno | 4.73 -0.53 -12.57 | -1.87 | -32.77
Sobrecarga 96.85 -0.09 0.15 -045 | 0.72
Mantenimiento 27.79 0 0 0.02 0
Granizo 32.81 0 0.01 0.01 | 0.05
TOTAL 637.99 | 4.40 -15.82 | 18.78 | -43.24

3.6.4.3.1 Pre dimensionamiento

105

Para calcular el peso propio de la zapata, se asume un valor igual al 10% del total de la

carga N.

A>v1.1N

=1.416 m

T adm

Seadopta: A=1.5m y B:=A=15m

%1 Fuente: Elaboracién propia.
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Determinacién del canto Gtil:

foq=0.156+1/f.; MPa=0.584 MPa

Ut:= ﬂ—lld'ril: 0.35 Mpﬂ

7p=1.6
F
ke 20wy 160
YTy
4=y |20, AB atb 965 em
4 2k-1 4
d2=2[A—_"J=3n.ﬁu2 cm
1+k
| o[
r
Figura 3.33 Canto (til de la zapata.*
, 12 mm
Por lo tanto, la altura de la zapata tendra que ser > d; +-rg+T:49.Sﬁ5 cm

Se asume h:=50 cm

El pre dimensionamiento adoptado sera de: 150x150x50cm

%2 Fuente: Elaboracion propia.
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3.6.4.3.2 Clasificacion de la zapata

—v—F |
gr‘i T

h
L

17
;]v
<

h > v/2 h<v/2
Figura 3.34 Zapata rigida y zapata flexible.”

h=50 em

A
'u::——E=62.5 cm
2 2

h=0.5 m> %:{}.313 m Zapata rigida.
%z 0.167 < 0.3 Por tanto si se calcula por el método de la zapata flexible se estaria
a favor de la seguridad por conducir a mayores armaduras que el de la zapata rigida.

3.6.4.3.3 Comprobacion de la respuesta del suelo o comprobacién de

hundimiento
Llevando los valores caracteristicos de las acciones a la base de la zapata y teniendo en
cuenta el peso propio de la misma, comprobamos que las tensiones transmitidas son
aceptables.

Admitiendo la hipotesis de que la distribucion de las tensiones es plana, las tensiones

en los puntos extremos se calculan segun la conocida formula:

% Fuente: Figura 25.2 del libro “Hormigén Armado”, Jiménez Montoya, 152 Edicién, pag. 367.



108

Figura 3.35 Distribucion de esfuerzos en la base de la zapata.®*
Las tensiones transmitidas al terreno se consideran aceptables si se cumple que:

O med =¥ adm

Resolviendo:

p.p.=ABheypp=28.125 EN

N;==N+p.p.=666.115 EN

% Fuente: Imagen extraida del libro “Ejercicios practicos de hormigon armado - Introduccion a las
normas EH-91 y EHE”, Joaquin Villodre Roldan, pég. 99.
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Mz a ,
e, :=?={).661 em < E=4.1f3?' cm O.K. Carga dentro del nucleo central.
[}
My i .
e”:ZF:ﬂ'STE cm < E=4.1E~.‘.T cm O.K. Carga dentro del nlcleo central.

t

A=B=150 cm

N, Ge, 6e,
o= -1+ 1 + =0.332 MPa

A-B B
N, Ge, 6Ge,
Tyi= |1+ — =0.276 MPa
A.-B A B
N, e, 6e,
Tqi= -|1— — =0.26 MPa
A-B A B

N Ge 6Ge
: -(1— 4 "]=D.316 MPa
B
Con tales tensiones el disefio de la zapata es admisible desde el punto de vista del

hundimiento debido a que:

=g, =0.332 MPa < 1.25-0,,,=0.438 MPa

Jﬂlﬂ

N
T med™=— jB =0.296 MPa < o, =0.35 MPa

O ppin =03=0.26 MPa > 0
3.6.4.3.4 Armado a flexion de la zapata

El armado a flexion necesario se determina en base al momento flector calculado en la

seccion de referencia 5, .

El célculo de tal momento flector se realiza entendiendo la zapata como una ménsula

invertida, empotrada en S, y cargada con la respuesta del suelo, pero sin considerar el

peso propio de la zapata, puesto que no produce flexion de la misma.



110

o
——
o

p—y

[ ]

B

-_—f = — =

i

Respuesta del T T b1
suelo

Figura 3.36 Armado a flexion de la zapata.*®

Las nuevas tensiones resultantes de no considerar el peso propio son:

e, =E={].69cm
N
ey=2Y _ 348
N
( G e G e
o= N 1+——+—"|=0.319 MPa
A.B | B
( G e G e
Ty= N 1+—=——¥1=0.263 MPa
A.-B | A B
( G e G e
Tqi= N [1_8%_ %4 =0.248 MPa
A.B | B
( G e G e
Ty = N_[i- 4+ 1=0.304 MPa
A.B | B

% Fuente: Imagen extraida del libro “Ejercicios practicos de hormigon armado - Introduccion a las
normas EH-91 y EHE”, Joaquin Villodre Roldan, pag. 100.
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Debido a que la ley de tensiones bajo la zapata varia en las dos direcciones el célculo
adquiere una cierta complejidad. La forma de acometerlo en la préctica es realizando
una serie de simplificaciones, como la de adoptar la distribucion trapecial donde se dan
las mayores tensiones y generalizarla para el resto de la zapata, tal como el dibujo

siguiente.

Figura 3.37 Simplificaciones adoptadas para el calculo de la zapata.*®

o,=0.319 MPa

7,=0.304 MPa

Se puede realizar una segunda simplificacién, ya que el error cometido es minimo y el
momento flector resultante no varia en exceso, adoptando una distribucién de tensiones
uniforme para toda la zapata de valor la media entre o, y o,.

oy +l'.T4
ﬂ"::T =0.312 MPa

2

. L
El momento flector en la seccion &, resulta: M =o”'- 5 -A

% Fuente: Imagen extraida del libro “Ejercicios préacticos de hormigén armado - Introduccion a las
normas EH-91 y EHE”, Joaquin Villodre Roldan, pag. 101.
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Donde, considerando la solucion mas desfavorable:

L=A7% 015 a=0663 m
b
‘H.
_L_F__g.ljn
| -
'
! I
| it
[
| ¥
. )
| "
1
1
L
Figura 3.38 Seccion S1.%’
LZ
M::ﬂ"-

5 +A=102.597 EN-m

My:=M-v;=164.156 kN -m
El valor de canto Util a emplear para el calculo de la armadura sera:

12
d::h—f‘g—$=4«1.4 cm

Momento reducido de célculo:

M,

=—————=0.04 < jim No se necesita armadura a compresion.
foasA-d?

Hq

% Fuente: Imagen extraida del libro “Ejercicios practicos de hormigon armado - Introduccion a las
normas EH-91 y EHE”, Joaquin Villodre Roldan, pag 102.



Profundidad relativa al eje neutro:

0.68 —1/0.68” —1.088-p1,
- 0.544

£ —=0.06 < 0.45

Determinacién de la armadura:

w:=0.68.£=0.041 Cuantia mecanica.

Jed
Ty

A=w-A-d-"=8.712 em®

Armadura minima:

113

O.K.

p=0.0015 Cuantia geométrica minima para zapatas f,;,=500 MPa

A_ . =p-Arh=11.25 cm®

A=A, Por tanto, se coloca:

A_ . =11.25 cm?

Se adopta 10 ®12mm C/15cm = 11.31 cm?

3.6.4.3.5 Verificacién a cortante.

La comprobacion se realiza en la seccion de referencia S, tomada a una distancia d/2

de paramento del pilar.

_Aad

V=" _=-0.403 m
2 2 2

dy=d=0.444 m
by=b+d,=0.694 m

Rdy:=V,-B-0’+7,=301.453 kN
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Figura 3.39 Seccion de referencia S, para verificacion a cortante de zapatas.*®

foa=0.156-+/f.; MPa=0.584 MPa

Rd,=301.453 kN < 2.byed,-f,,=359.717 kN O.K.

3.6.4.3.6 Verificacién al vuelco

N2

2
=2 36117 > 1. K.
e Mz Vah > ©

N,-

2

=—  — =13.284 >1, K.
W My VYR 15 0.K

% Fuente: Imagen extraida del libro “Ejercicios practicos de hormigon armado - Introduccion a las
normas EH-91 y EHE”, Joaquin Villodre Roldan, pag. 106.



115

3.6.4.3.7 Verificacion al deslizamiento

¢=20"
2 °
Gai= +$=13.333

. Ni-tan (¢,)

: =8.406 >15 O.K.
T1 Vz

_NVi-tan (6,)

: =3.651 >15 O.K.
T2 Vy

(] [
75 |

o

P

k—75 | 75—

R

he— 50—

L J | |

of  10@12cH15 =163 | | 10E12cA15 L=168  |to

}"E’I
e

= 140 |

Figura 3.40 Representacion gréafica de la armadura de la zapata aislada.*®

% Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla de la edicién de cimentacion del programa Cypecad
2016.0.
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3.6.4.3.8 Conclusiones de los resultados

Los resultados obtenidos del armado mediante célculo manual para la zapata aislada

son iguales a los del programa Cypecad.

3.6.4.4 Verificacion de una zapata combinada en pozo de cimentacion

3.6.4.4.1 Pozo de cimentacién

Para el célculo de zapatas sobre pozos de cimentacion de hormigén pobre, no se
analizaron a profundidad los pozos, porque las zapatas que se ponen encima son de
hormigén armado, calculadas para la tension de terreno inferior, que siendo su
resistencia mucho mayor que la tension admisible del estrato resistente, me cumple sin
mas comprobaciones.

Lo Unico que se hizo diferente para el calculo de las zapatas sobre los pozos de
cimentacion, fue cambiar la resistencia admisible del terreno, donde se la modificd

restando el peso del pozo de cimentacion.

—+—Columna

H

¢ Pozo de cimentacioér
de hormigon pobre

variable

Altura
maxima
1.5m

RROZN CORRERILT IR

=

>0.3mM
(e}
()
O
O

0 Estrato resistente

\ \
NN .Y =
ANMMIIMMIIIIMTIHImiNNN A RRAAANANRRAAAANRANNNNN

Figura 3.41 Altura méaxima estimada del pozo de cimentacion.*®

100 Fyente: Elaboracién propia



O pim = 0.350 MPa

h:=15m

EN
T =23 —-
m

Jﬂdﬂ'ﬂ :=ﬂ-ﬂd1“—h'TH-P=ﬂ.316 MP{I

3.6.4.4.2 Datos:
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Esfuerzo admisible del suelo (estrato resistente).

Altura maxima estimada del pozo de cimentacion.

Peso especifico del Hormigdn pobre.

Esfuerzo admisible del suelo modificado.

Se verificara la zapata combinada de las columnas 53 y 54.

fy=500 MPa
fax=21 MPa
¥, =1.15
Y. =1.5
.fyﬁ:
fyai=—""=434.783 MPa
Vs
Fg= Tk _ 14 MPa
e
7;=1.6

T iy = 0.316 MPa
P1:=40.7T kN
My, =0.56 EN-m
My, =13.65 EN-m

Vx,=0.68 kN

Limite elastico del acero.
Resistencia caracteristica del hormigén.

Coeficiente de minoracion de resistencia del acero para

un nivel de control normal.

Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon

para un nivel de control normal.

Resistencia de disefio del acero.

Resistencia de calculo del hormigon.

Coeficiente de mayoracion de cargas.
Esfuerzo admisible del suelo modificado.
Carga axil de servicio (C53).

Momento de servicio en direccion X (C53).
Momento de servicio en direccion Y (C53).

Cortante de servicio en direccion X (C53).



Vy,:=16.69 kN
P2:=122.93 kN
My,:=1.95 EN-m
My,=2.15 kN -m
Viypi=1.00 kN

Vyp=1.00 kN
kN

THear=25 —
m

frg.=5 CITL

Cortante de servicio en direccion Y (C53).

Carga axil de servicio (C54).
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Momento de servicio en direccion X (C54).

Momento de servicio en direccion Y (C54).

Cortante de servicio en direccion X (C54).

Cortante de servicio en direccion Y (C54).

Peso especifico del H°A®.

Recubrimiento geométrico.

Tabla 3.12 Cargas por hip6tesis que actian en la zapata combinada.'®

Cargas a cimentacion por hipétesis de la columna 53
Hipdtesis Axil Mx My Qx Qy
(kN) (KN*m) | (kN*m) | (kN) [ (kN)
Peso propio 20.43 0.21 -6.02 0.26 | -7.36
Cargas muertas 6.11 0.08 -2.29 0.1 -2.8
Sobrecarga 14.23 0.27 -5.34 0.32 | -6.53
TOTAL 40.77 0.56 -13.65 0.68 | -16.69
Cargas a cimentacién por hipotesis de la columna 54
Hipotesis Axil Mx My Qx QY
(kN) (KN*m) | (kN*m) | (kN) [ (kN)
Peso propio 58.09 -0.81 0.96 -0.42 | -0.49
Cargas muertas 19.1 -0.32 0.36 -0.16 | -0.18
Sobrecarga 45.74 -0.82 0.83 -042 | -042
TOTAL 122.93 -1.95 2.15 -1 -1.09

101 Fyente: Elaboracién propia.



P2=122.93 kN
P1=40.77 kN
=245 KN'm
My=0.56 kN*m
Mx2='1 .95 kN*m
My =-13.65 k*

Figura 3.42 Vista 3D zapata combinada.'%?

3.6.4.4.3 Determinacion del sistema de fuerzas equivalente

Fuerzas equivalentes longitudinales.

> Fz=0
R=P1+P2=163.7T kN

> Mo=0

R-X=My; —My,+P1-0.375 m+P2.(0.375 m+0.45 m)

102 Fuente: Elaboracion propia.
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My, —Mjy,+P1-0.375 m+P2-(0.375 m+0.45 m)

120

X= =0.704 m
R
0.375_.. 0.45 _, 0.375
P2=122.93 kN =
P1=40.77 kN
My=0.56 kN*m My=1.95 kKN'm P25122.93 kN

Vo =0.68KN | Vig=1.00 kN

My=0.56 kN*m

P1=40.77 kN
My,=1.95 kN*m

C® V=068 kN Vyo=1.00 kN

0.375, 0.45 0.375,

Figura 3.43 Actuacion de las cargas en zapata combinada perfil longitudinal.*®®

R=163.7 kN
X=0.704m

c” \{;=0.32 kN
\ 0.6 | 0.6 |

R=163.7 kN

My=17.096 kN*m

c® V=032 kN

e 0.6 - 0.6 |

Figura 3.44 Sistema de fuerzas equivalentes en zapata combinada perfil longitudinal.***

My:=R. [x— %] —17.096 kN.m

103 Fuente: Elaboracion propia.

104 Fuente: Elaboracion propia.
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Fuerzas equivalentes transversales.

Cb54
0.45 0.45

P1+P2=163.7 kN
My,=2.15 KN*m

My i=13.65 kN'm R=163.7 kN

/ v
Vy=17.78 kN

1@ | My=11.5 kN*m
// \\
0.45 0.45

Figura 3.45 Actuacion de las cargas y fuerzas equivalentes en zapata combinada perfil

transversal.*®

3.6.4.4.4 Comprobacion de la respuesta del suelo o comprobacién de

hundimiento

Llevando los valores caracteristicos de las acciones a la base de la zapata y teniendo en
cuenta el peso propio de la misma, comprobamos que las tensiones transmitidas son

aceptables.

Admitiendo la hipotesis de que la distribucion de las tensiones es plana, las tensiones

en los puntos extremos se calculan segun la conocida formula:

195 Fyente: Elaboracién propia.
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. 6
=y |148€ 4%
A-B A B

Las tensiones transmitidas al terreno se consideran aceptables si se cumple que:
T e = 125044

T med = admi

Tin=0

Resolviendo:

p.p.:=ABheyps-=10.8 EN

N,=R+p.p.=174.5 EN

A
ez:z—xzﬂ.TQT cm< —=20 cm O.K
B
e, =—=6.59 em< —=15 cm 0.K
6e 6 e

A-B A m
N Ge 6

oymt 12 2 g 438 kN
A-B A B m*
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Con tales tensiones el disefio de la zapata es admisible desde el punto de vista del

hundimiento debido a que:

O e =0, =0.312 MPa < 1.25.0,,_,=0.394 MPa

Ni-
Jm:= A

=0.162 MPa < o,,,,=0.316 MPa

=0,=0.011 MPa > 0

T min

3.6.4.4.5 Calculo de las fuerzas para el disefio

Las nuevas tensiones resultantes de no considerar el peso propio son:

E

Mx
e —=——=10.443 cm
R

M Y
€y == 7.025 cmn
R

Oy o,
W Vy=17.78 kN| R=163.7 kN
T _ _ ‘ vfo_az kN _

o G,

? 1.2

Figura 3.46 Ubicacion de la carga equivalente en la zapata combinada vista en planta.

196 Fuente: Elaboracion propia.

106
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R 6e ©6Ge kN

O yi= Ji—2 P =143.414 —
B m?

Debido a que la ley de tensiones bajo la zapata varia en las dos direcciones el célculo
adquiere una cierta complejidad. La forma de acometerlo en la préctica es realizando
una serie de simplificaciones, como la de adoptar la distribucion trapecial donde se dan

las mayores tensiones (&, y @) Yy generalizarla para el resto de la zapata.

cst
0.375_.. 045 _, 0.375

P2=122.93 kN
P1=40.77 kN

My=0.56 kN*m My,=1.95 KN*m

P00 1

Figura 3.47 Reaccion del suelo adoptada en la zapata combinada.*”’

107 Fuente: Elaboracion propia.
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Calculando como una viga simplemente apoyada se tiene:

158.175 kN

82.191 kN

il

,=64"B=129.07 kN/m
q=07B=271.54 kN/m

Figura 3.48 Calculo a flexion longitudinal de la zapata combinada.*®

64.695 kN

56.749 kN
AVA ~/ / a

4

-25.442 kN

10.119 kN*m

18.049 kN*m -93.480 kN

Figura 3.49 Diagramas de momento y cortante de la zapata asumida como viga simplemente
109

apoyada.
3.6.4.4.6 Calculo de la armadura a flexion longitudinal
El valor de canto util a emplear para el calculo de la armadura sera:

d::h—rg—uﬂz.'ﬂ.d T
2

M:=18.049 kN -m

108 Fuente: Elaboracion propia.

109 Fuente: Elaboracion propia.
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My:=M.~;=28.878 kN-m

Momento reducido de calculo:

M,

=—————=0.019 < Lm No es necesaria armadura a compresion.
f.q-B-d*
cdi -

Hq*

Determinacién de la armadura:

wi=pig- (14 p,)=0.02 Cuantia mecanica.

fea
fya

Ayi=w-B-d- =1.968 em’

Armadura minima:

p=0.001 Cuantia geométrica minima adoptada.
Apini=p+-B-h=3.6 em”

A_..>A, Por tanto, se coloca:

2

A =36 cm

Usar 4 ®12mm C/25cm = 4.52 cm?

3.6.4.4.7 Calculo de la armadura a flexién transversal.

Se calcula asumiendo unos voladizos virtuales en cada columna con ancho el de la
columna méas dos cantos sometidos a la carga del terreno sometidos a la carga del

terreno. (figura 3.50)

En este caso no se cuenta con una distancia d entre columnas por lo que se considera

toda la longitud de la zapata.
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d, .d d, .d
e g T T 1, Jd 1T T
. L
ﬁ - | } -— f
i | \ |
E 1 [l | 1
B B' D D'

Figura 3.50 Célculo a flexion transversal.'*°

My:=(P1 +P2}-§+Tf=29.4ﬁﬁ m-kN

Momento reducido de célculo:

M,

:=m=0.u15 < Miim No se necesita armadura a compresion.
oA

Hg

Determinacién de la armadura:

wi=pg+(1+p4)=0.015 Cuantia mecanica.

fea
Fyd

—1.999 em”

Ay=w-A-d-

Armadura minima:

p:=0.001 Cuantia geométrica minima adoptada.
Apgpini=p-A-h=4.8 em*

A > A, Por tanto, se coloca:

A . =48 em?

Usar 5 ®12mm C/25cm = 5.65 cm?

110 Fuente: Figura 6.6 del libro “Calculo de Estructuras de Cimentacion”, J. Calavera, 4® Edicion.
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3.6.4.4.8 Calculo a esfuerzo cortante

T
|
L

Figura 3.51 Calculo a esfuerzo cortante.***

Se debe analizar la cortante a una distancia d de la cara de la columna.
Con caracter académico se analizara con la méxima cortante encontrada.

V, ..=93.48 kN

fya=1420 MPa Resistencia de disefio del acero limitada a 420 MPa.
b,=B=90 em Base de la zapata.

Esfuerzo cizallante del Hormigon:

foq=0.156-/f.; MPa=0.584 MPa

Cortante que resiste el hormigdn:

V_ =Ff.q-by-d=180.713 kN

V_,=180.713 kKN > V;=149.568 EN  El hormigon absorbe toda la cortante.

111 Fuente: Figura 6.8 del libro “Calculo de Estructuras de Cimentacién”, J. Calavera, 4% Edicion.
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3.6.4.4.9 Verificacion al deslizamiento

Vi i=Vyy—Vy=0.32 kN
Vy :=V'r'] +VY2= ].TTE k.N

¢=20"

2
= -p=13.333 °
3

N,-tan
71::‘—@‘3:129.241 >15 O.K.
€I
N,;.tan
-,rz::‘—(d"‘)zz.azﬁ >15 O.K.
Vy
CHEED cE
,3?5 |3?5| I-'r45—>|<—45—»i

HH 1l

*
=
o
A
© o 4512c/25 =139 | o
5@12c/25 L=109
C53 C54
25 25
= =

0«40

a0 —

f 120 |

Figura 3.52 Representacion gréafica de la armadura de la zapata combinada.™*?

112 Fyente: Elaboracion propia, captura de pantalla de la edicién de cimentacion del programa Cypecad
2016.0.
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3.6.4.4.10 Conclusiones de los resultados

Los resultados obtenidos de armado mediante el calculo manual para la zapata aislada

son iguales a los del programa Cypecad.

3.6.4.5 Verificacion del muro de contencién

El muro que se analizard sera el que tiene la funcion de soportar el relleno de la
nivelacion.

Por motivos constructivos se vio conveniente colocar un muro de hormigdn armado,
tipo ménsula sin puntera ya que no tenemos mucho espacio en el intradds por la

existencia de una construccion la cual queremos proteger.

020m [zm) 3 & 00 kim*

Rasante
0ol m

-170m

-4 A0m

b0 EEl A (em)

Figura 3.53 Idealizacion del muro de contencion analizado.**®

113 Fyente: Elaboracion propia con ayuda del programa Muros en ménsula de hormigén armado de Cype
2016.0
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3.6.4.5.1 Datos generales

El material de relleno estara constituido por varios tipos de arcilla y particulas de roca.
Al saber que el peso especifico aparente de la arcilla varia de 18 a 21 kN/m?. Se asume

el mayor valor de esta por seguridad:

¢$:=20" Angulo de rozamiento interno del material de relleno.
v:=21 — Peso especifico aparente del material de relleno.

o
O i =0.35 MPa Presion admisible del estrato de fundacion.

3.6.4.5.2 Célculo del empuje del terreno sobre el muro

Como el muro no se encuentra arriostrado y se producira desplazamiento y giro del

mismo, el empuje a considerar sera el empuje activo.

Para calcular el empuje activo aplicaremos la teoria de Coulomb, asumiendo que no

existe cohesidon del suelo de relleno.

B a/y

P

Figura 3.54 Teoria de Coulomb.**

114 Fuente: Figura 6.3.1. de la “Norma boliviana NB-1225002 Acciones sobre las estructuras —
Gravitacionales, geoldgicas y empujes del terreno”, pag. 31.
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Las componentes Py y Py, horizontal y vertical respectivamente, del empuje activo

total P, por unidad de longitud son:

z

h

2

h
Pl',l'= ['T' 2 +Q'h]':'iv
Siendo Ay y Ay los coeficientes de empuje activo, donde:

m’n[a+¢l)2

En nuestro caso se tiene:

a:=90"
B:=0°
$=20"
1 )
5::E ¢=6.667 °  Angulo de rozamiento entre terreno y muro.

EN . i
g=5 — Carga uniformemente repartida.
m

h=3.Tm+04 m=4.1 m

A sin (a+ ¢J}2

sin (a ’ . \xsin(‘?b"‘é}'ﬁﬂ[dlﬁﬁ]
@) (" in (a—0)-sin(a+)
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Ay=Ag-cot(a—§)=0.053

2
PH==(’!" h +q-h)-JLH=EEI.4G2 ﬂ
2 1M

P.,,r:z[-f- h +q-h.]-)tv=lﬂ.457 kN
2 m

El punto de aplicacién del empuje I* se encuentra a una profundidad y desde
superficie del relleno dada por la expresion:

2~v-h+3
gm0+ 4 p 9662 m
3v-h+6gqg

3.6.4.5.3 Verificacién al volteo

0.25 5 kN/m>

I ¢
%

T
[
1O

N

INTRADOS | || TRASDOS

Figura 3.55 Dicretizacion del muro en figuras geométricas.'*

115 Fuente: Elaboracién propia.
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Momentos resistentes al volteo:

T m

3
A,:=0.15 m. =0.278 m’

A,:=0.25 m-3.9 m=0.975 m’
Ay:=2.7T m+0.4 m=1.08 m?

A,=2.3 m-3.7 m=8.51 m?

Fuerzas generadas:

kN kEN
Fyi=A,-25 — =6.938 —
Fied m
kN
Fyi=A,-25 — =24.375 ~—
M m
kN kN
Fyi=A;25 —— =27 —
Fied m

2

kN
F..] :=A4*21 —3= 178.71 ;

3

Brazo de momento desde el punto A:

2
Br,=0.15 m-E=l‘.]'.1 m

025 m _

Br,:==0.15 m+ 0.275 m

2.Tm

Br,y:= =1.35m



23 m
2

=190 m

Br,=04 m+

M,:=F,.Br,=0.604 "™
m

M,=F,.Br,=6.703 0™
m

EN -
M,:=Fy+Br,=36.45 — *
m

EN-m

m

M,:=F,.Br,=277.001

EN.m ]
Mp:==M,; +My+ M4+ M,;=320.847 Momento resistente al volteo.
m
Para el momento de volteo tenemos:
EN-m

M, :=Py-(h—y)=128.626
m

Mp
—=2494 > 2 O.K.
M

o

3.6.4.5.4 Verificacion al deslizamiento

Fp:=F,+F,+F,+F,=237.023 kN
m

pui=0.6 Coeficiente de rozamiento en roca.

p-Fyp
H

FS:= =159 > 15 O.K.

135
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3.6.4.5.5 Excentricidad de la carga

B:=27m Base de la cimentacién del muro de contencion.

R=Py4+ Fp=247.479 — Resultante de fuerzas verticales.
m

Py-04m+Mp—M
Ti= v R ?=0.7914 m
R
B . o .
e:zE—.-rzﬂ.EEG m > E={:t.a15 m  EXiste una distribucion de esfuerzos triangular.

Por tanto, parte de la base de la zapata no esta sometida a compresion.

3.6.4.5.6 Presiones sobre el suelo

R 6.-R.e kN EN
oai=—+ =204.987 —— < T4y =350 — O.K.
A= g B ) adm o
R 6.R.e kN kN
ogi=—— =—21.669 — < T4 =350 — O.K.
B=p B 2 adm o

0.4

-21.669 kN/m”
\L 2.44 } - ”
gl

i

204.987 kN/m>

Figura 3.56 Distribucion de esfuerzos en base de cimentacion del muro de contencién.

116 Fyente: Elaboracion propia.
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3.6.4.5.7 Dimensionamiento de la armadura para el alzado

El empuje activo a considerar para la flexion del alzado es el correspondiente a una
profundidad H:=3.T m

El alzado del muro presenta una seccion variable y tampoco su direccion es vertical,
pero la variacion de la seccion es tan suave y el angulo de desviacion de la directriz tan
insignificante que es despreciable el error cometido de no tenerlo en cuenta. Por esta
razon se considera que la flexion del alzado viene producida sélo por la componente

horizontal del empuje activo.

]
P;.'::('T' H +q-H] «Ag=T3.677 E
2 m

:M.HZQ 306 m

v 3v-H+6 g

El punto de aplicacién se encuentra una profundidad y=2.396 m

Célculo del momento flector vy la armadura longitudinal necesaria en el alzado.

Transformando la sobrecarga y empuje activo en cargas distribuidas.

kN
q1=Ag-7-3.7 m=35.284 —
m

kN EN
'h::}'LH'E —2=2271 —2
m m

El momento méaximo se va dar en la union del alzado con el talon. Asumiendo como si

fuera empotrado tenemos:

2
37m 3.7 3.7 kN -
m 37m, BTm) _g6049 K-

Mmaz=q,-
EL 3 2 m
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0,=2.27 KN/m?

0,=35.28 kN/m?

Figura 3.57 Fuerzas actuantes en el alzado del muro de contencién.**’

El momento de disefio sera;

kN -
My :=1.6- Mmaz=153.679 ~—
m
La armadura necesaria para la armadura a traccién tomando b:=1 m de muroy un

canto Util d:=36 cm..

fyk:=500 MPa Limite el&stico del acero.
fa=21 MPa Resistencia caracteristica del hormigon.
7¥,:=1.15 Coeficiente de minoracion de resistencia del acero para

un nivel de control normal.

117 Fuente: Elaboracién propia.
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¥.=1.5 Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon
para un nivel de control normal.
f L -
fua =" _434.783 MPa Resistencia de disefio del acero.
Ya
i) . . -
f.q=09"%=12.6 MPa Resistencia de calculo del hormigon.

o

Momento reducido de célculo:

M,

pa=———
¢ fog-b-d®

1 . ,
=0.094 — < Wim No es necesaria armadura a compresion.
m

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68 —1/0.68% —1.088.py-m
- 0.544

£: =0.147 < 045 O.K.

Determinacién de la armadura:

w:=0.68.£=0.1 Cuantia mecanica

Ay=webed. Jed _ 10,432 em?

Fud

Armadura minima (trasdés):

p:=0.0009 Cuantia geométrica minima para muros (trasdds)
A_ . :=p-b-40 cm=3.6 em’
A_ <A, Por tanto, se coloca:
A,=10.432 em?

Se armard como muestra la figura 3.58, la mitad de la armadura llegard hasta la
coronacion y la mitad restante solo se prolonga hasta el punto donde deja de ser

necesaria, desde donde se procede a su anclaje.
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4
L

Figura 3.58 Forma de armado del muro de contencion.*'®

Por tanto, de armadura vertical se adopta 7 ¢10mm C/15cm, armadura que solo llega
hasta donde es necesaria 'y 7 ¢»10mm C/15cm, armadura que llega hasta la coronacion.

Haciendo un total 14 ¢10mm = 11.06 em? .

Armadura perpendicular a la de refuerzo (horizontal-trasdds):

=0 ] = cIm
A,:=0.33.A,=3.443 cm’

Se adopta 7¢8mm C/15cm = 3.52 em?

Armadura cara opuesta a la traccionada (intradds):

e Armadura vertical-intradés

p=0.0003 Cuantia geometrica minima para muros (intradés) f,,=500 MPa

118 Fuente: Imagen extraida del libro “Ejercicios practicos de hormigdn armado - Introduccién a las
normas EH-91 y EHE”, Joaquin Villodre Roldan, pag. 157.
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Ay=p-b-40 em=1.2 em®
Con fines constructivos de adopta 3¢ 10mm C/30cm = 2.36 em’

e Armadura horizontal-intradds

A,=0.33.A,=3.443 em’
Se adopta 7¢8mm C/15cm = 3.52 em”

3.6.4.5.8 Armadura a disponer en el talon.

Las fuerzas mas importantes a las que se encuentra sometido el talon, pensando en su

flexion, son las siguientes.

0.4t 2.3 |

UL

AN 2

-21.669 kN/m*

S wﬂﬂﬂH
HHJHJHLU ~0.26—~

—171.31 kKN/m?
204.987 kN/m>

2.04 |

Figura 3.59 Fuerzas actuantes para disefiar el refuerzo en el talén del muro.**®

Sobre las caras del talon acttan las presiones del terreno, no obstante, para la flexion

del talon es despreciable y no las vamos a considerar.

119 Fuente: Elaboracién propia.



142

El peso del terreno por unidad de longitud es:

EN EN
q,=3.7Tm+1 m-21 —3=77.'T —_—

T me
El peso propio del hormigén por unidad de longitud:

EN EN
Opp=04m-1m-25 — =10 —
m’ m

El momento flector en la cara del alzado es:

2 2
M==—m-@—qm-—[2'3;} —21.669 KV 026 m

-[2.{]4 m+E-D.26 m) d
M 3

M=-119.332 kN -m

M;:=1.6-M=-190.932 kN -m Momento de disefio.

fyk:=500 MPa Limite elastico del acero.

fua=21 MPa Resistencia caracteristica del hormigon.
¥,=1.15 Coeficiente de minoracion de resistencia del

acero para un nivel de control normal.

v7,=1.5 Coeficiente de minoracion de resistencia del
hormigon para un nivel de control normal.
f L -
fua =" _ 434783 MPa Resistencia de disefio del acero.
Ya
foa= ot =14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.
e

b:=100 cm Ancho de banda de la cimentacion.
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h:=40 cm Altura del talon.
=6 cm Recubrimiento mecanico.
d:=h—r_,=34 em Altura util del talon.

Momento reducido de calculo:

g ::%:ﬂ.us < Miim No es necesaria armadura a compresion.
cdi -

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68 —1/0.68” —1.088+p1,
- 0.544

£: —0.188 < 045 O.K.

Determinacién de la armadura:

w:=0.68.£=0.119 Cuantia mecanica.

Aa:zu-b-d-'f"d =13.964 cm?

Syd

Armadura minima:

p=0.0015 Cuantia geométrica minima para cimentacion f,,=500 MPa
A, . =p-b:h=6 em’
A_ . <A Por tanto, se usa:

A,=13.964 em®

Con fines constructivos se adopta 8¢ 16mm C/12.5cm = 16.08 em?” .



144

Armadura transversal superior:

p=0.001 Cuantia geomeétrica minima transversal superior f,,=500 MPa
A_ . :=p-b-h=4 em®

Con fines constructivos se adopta 4 ¢ 12mm C/25cm = 4.52 em? |

2012

@8c/15
~ @8c/15
INTRADOS | || TRASDOS
@10c/30 I @10c/15
@10
J10c/30 . @10c/15
: 120/25

®120/30 ;@ 3 3 3 >e~ 3 3 3 (3 & & M

@12¢/30 4

Figura 3.60 Armado del muro de contencion.'?

120 Fyente: Elaboracion propia.
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3.6.4.6 Verificacién del armado de la escalera
3.6.4.6.1 Caracteristicas de la escalera

Los datos generales de la escalera son los siguientes:

a:=279m Ambito.
h:=0.30 m Huella.
t=0.18 m Contrahuella.

Canto de lalosa=0.2 m
N° de peldafios= 19
Ancho ojo de escalera= 0.38 m

Meseta apoyada con conectores a muro de H°A°, Ancho=0.2 m

Figura 3.61 Dimensiones de la escalera.'*

21 Fuente: Imagen extraida del programa Cypecad 2016.0.
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279 38 279

oT o
N N
- VB BV |_
< <
N [V}
L @ B
S Vb 5V |_
AN FA N
) S

.

Figura 3.62 Vista en planta de la escalera.'?

122 Fyente: Elaboracion propia, edicion de escaleras cypecad 2016.0.
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Seccion A-A
270 241

Viga
Figura 3.63 Seccion A-A de la escalera.'®

Seccion C-C

Forjado
241 240

Io
—— ™

160

20

Figura 3.64 Seccion C-C de la escalera.*®

123 Fyente: Elaboracion propia, edicion de escaleras cypecad 2016.0.

124 Fyente: Elaboracion propia, edicion de escaleras cypecad 2016.0.
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Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera seccién (A-A) con la seccion
(C-C) son diferentes, debido a la presencia de un escalén més es la seccion (A-A). Sélo
bastara con verificar la seccion (A-A) por ser la que tendra mayores esfuerzos y aplicar

el armado obtenido para este tramo a toda la escalera.

Debido a su inclinacion y poca luz éstas se pueden disefiar como vigas planas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede

suponer que la escalera es una viga horizontal.
3.6.4.6.2 Anadlisis de cargas.

EN
Qacabadas = 1.90 —-
m

EN
Jbaranda = 1.00 —
m

EN
sobrecarga:=5.00 —
m

Carga muerta rampa:

2 2
V rampa=0.2 m-\/[Ls m) +(2.7 m) -2.79 m=1.811 m*

V petdaiio=9+0.18 m-0.3 m.2.79 m=1.356 m*

3
VT:II,-E.I = VT‘“’“P“'-I- VM: 3.167 m

kN
Rpplﬂpl-ﬂl = VTGLI]I = 25 —3= 7'9166 kN
m

A :=2.70 m-2.7T m="7.533 m*
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kN
D1 = Qppr - 2.79 M=29.321 —
m

OmTotalR = 9pp1 + Tbaranda + acabados* 2. 79 m=34.506 —
m

Carga muerta descanso:

V orcansn ™= 2-41 m-2.79 m-0.2 m=1.345 m®
kN

Ay =241 m-2.79 m=6.724 m®

R propiaz kN
Qﬁﬂ:: =5 2
A‘demm m
Qppz2 = Qpp2+2.79 m=13.95 ﬂ
m

OmTotall) = Qppz + Qacabados = 2-79 m=18.135 —

m
Sobrecarga:
EN
Qsobrecarga = Sobrecarga-2.79 m=13.95 —
m

Carga de disefno:

Carga en proyeccion horizontal sobre la rampa:

EN
Qﬂmpﬂ: = 1.6 @rrotapn+1.6- qm'pn:TT'Ezg -
m
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Carga en proyeccion horizontal sobre el descanso:

Qﬂdemmm:: 1.6- ImTotalD + 1.6- anéﬂ:mrgu: 51.336 :

3.6.4.6.3 Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera

Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando

la placa va unida a una pieza de gran rigidez.

Cuando el empotramiento es elastico en piezas de rigidez reducida (es decir, cuando
las piezas que llegan al nudo tienen rigideces parejas y, por tanto, se tiene un nudo
rigido ni apoyado ni empotrado), no es en general necesario tomar la envolvente de los
esfuerzos correspondientes a los dos casos extremos de empotramiento y simple apoyo
(salvo si se quiere evitar a toda costa la fisuracion). Pueden tomarse, el momento de
empotramiento y el de vano iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma de los
proporcionados por el calculo para el caso de empotramiento perfecto, lo cual resulta
especialmente adecuado si el armado se hace con mallas electro soldadas. Si el
empotramiento se realiza en una viga, se recomienda colocar armaduras negativas para
resistir los momentos perfectos en la situacion de servicio; pero al calcular las
armaduras de vanos, en la situacion de agotamiento, debe suponerse que la viga es un

apoyo simple, ya que, al fisurarse, disminuira su rigidez torsional de forma decisiva.

Y para el célculo de la armadura principal se calculard como en una viga.
Transversalmente se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no sera

inferior a la cuantia geométrica minima.

Aplicando estas consideraciones, la escalera puede ser disefiada como se indica a

continuacion:
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a) Para la armadura positiva. - Suponiendo los apoyos de la escalera simplemente

articulados, se tiene que:

=77.529 kN/
Qbrampa M Qogescansy=51.336 kN/m

&

1.800 m

&
2.700 m . 2410 m

Figura 3.65 Diagrama de la escalera para calcular la armadura positiva.'?®

Por razones de calculo podré considerarse como una viga plana:

=77.529 kN/m
Qbrampa Qbescanso=51.336 KN/m
A B
Ml 2.700 m 4L 2.410 m B

Figura 3.66 Transformacion de la escalera para el calculo a viga plana.'?

Resolviendo:

125 Fuente: Elaboracion propia.
126 Fyente: Elaboracion propia.
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a) Fuerzas externas

241

T7.529 2.7 m-(227

RA = m

«2.41 M- 1

m+2.41 m] +51.336
m

=183.201 kN
2.Tm+241m

EN
RB:=(TT.529 —2.T m+51.336

241 m)—RA= 149.847 kN
m m

b) Fuerzas internas

Momento maximo positivo

EN
R,4—77.529 X=0
T
X:= A _9363m
77.520 —
m
EN X2
MMPM :=R.A IX_??.EEQ e
: 1 2

M, p.. =216.452 kN.m

Figura 3.67 Diagrama de momentos para calculo de armadura positiva.*?’

127 Fuente: Elaboracion propia.



b) Para la armadura negativa

=77.529 kN/m
Qorampa Qbgescanso=51.336 kN/m

|
N

1.800 m

% 2.700 m L 2.410 m
/ 7

Figura 3.68 Diagrama de la escalera para calcular la armadura negativa.

128

Resolviendo por el método de pendiente deflexion.

kN
L1:=27Tm  Qprampa="77-529 — E:=25000 MPa
m
EN 4
[2:=241m  Qpuescanso=51.336 — 1:=0.001386 m
m

-L1
My 4= QD’“’E =47.099 kN-m

MF_BA::_MF_AB:_dT'm M'm

- L2°
My poi= Q”“”‘";';"“ —24.847 kN-m

128 Fyente: Elaboracion propia.

153
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4E-1.0, 2E.I.0 o
= + +
AB I L1 FAB

2E.1.0, 4E-I-0g
= + +Mp s
BA I L1 F

AE-1-6; 2E-I.6,

= + + M
BC L2 L2 F.BC

2 E-1-6; 4E-I.6,

M= + + M
CB 12 I FCB

Condicién estatica.

Mcp=0
EA::ﬂ
Equilibrio de los nudos.
2E-1-685 AE-1-6;
+ =—
L2 L2 Foh
A4E.1.-685 AE.-1.85 2E-1.8;
+ + =—(Mppe+M
L1 L2 L2 (Mr.5c+Mp.4)
2FE-1 4 E-.I
—Mpcn

L2 L2 28B7TH5.187 57510.373 24.84T

4E-1 4E-I 2B (Mpno+ Mp ) ~| 108843.707 28755.187 22.252] kN -m
L1 I2  I2 FBCTF.BA

[1 0 1.040-1074]

4 EN-m
01 3.800-107]
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fp:=1.040-107"
0-:=3.800-107"

4E.1.8, 2E-I.6

: + + My 4 =54.600 kN -
AB L1 I F.AB m
2E.1.0, A4E.I.0 Iy 47179 KN
= + + =37. =178
BA I1 1 F.BA
AE.]1.0; 2E-I-6; o 7180 KN
= + + =37. .
BC L2 L2 FBC m
Megp=0

| 2632k
210 §$
<
¥

Figura 3.69 Diagrama de momentos para calculo de armadura negativa.'?

129 Fuente: Elaboracion propia.
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Siguiendo la recomendacion del profesor Calavera, para el disefio de la armadura de
momento negativo se puede tomar el 25 % del momento maximo positivo obtenido

como si estuviera simplemente apoyado.

' CARGAS

Figura 3.70 Calculo de esfuerzos en escaleras de un tramo.*®

M,,,=025-M, p, =51.113 kN-m

Como se puede observar salen valores similares, para el disefio de la armadura

consideraremos el mayor, que este caso es el obtenido al analizar la estructura por el

método de pendiente desviacion.

M, ioNeg =54.60 EN -m

130 Fuente: Figura 62.9 del libro “Proyecto y célculo de estructuras de hormigén Tomo 117, J. Calavera,
pag. 678.
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3.6.4.6.4 Determinacion de la armadura longitudinal positiva

=500 MPa

f=21 MPa

¥, =1.15

¥.=1.5
.fgﬁ:

foa=""=431.783 MPa
Vs

Fog= Jek _ 14 MPa
e

b:=2.79 m

h:=20 em

TRi=3.D cm

d:=h—r_,=16.5 cm

My=M, __p,. =216.452 kN.m

Momento reducido de célculo:

M,

py=————
¢ foab-d?

=0.204 < Wjim

Limite elastico del acero.
Resistencia caracteristica del hormigén.

Coeficiente de minoracion de resistencia del acero para

un nivel de control normal.

Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon

para un nivel de control normal.

Resistencia de disefio del acero.

Resistencia de calculo del hormigén.

Ambito.
Canto de la escalera.
Recubrimiento mecénico.

Altura atil.

Momento positivo de disefio.

No se necesita armadura a compresion.

Profundidad relativa al eje neutro:

£:

0.68 —1/0.68% —1.088-p1,

0.544

Determinacién de la armadura:

=0.348 < 045 O.K.

w:==0.68.£=0.236 Cuantia mecanica.
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fed
Tya

A =webed- "= =35.046 cm?

pos

Armadura minima:

p=0.0015 Cuantia geométrica minima para losas f,,=500 MPa .

A =p-b-h=8.37 em?®
A

smin ™~

A, s POr tanto, se coloca:
A, s =35.046 cm®

Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de ¢»=12mm con un

area de Ag,,=1.13 em” | entonces el nimero de barras seran:

A
#barrasy,, = A*‘-’“ =31.01
12

#barrasg,, =31

31¢12mm c/9

3.6.4.6.5 Determinacion de la armadura longitudinal negativa

My=M, ey =54.6 KN -m Momento negativo de disefo.

Momento reducido de calculo:

M,

=m=ﬂ.{}51 < Mim No se necesita armadura a compresion.
cdi -

Hq*

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68 —1/0.68” —1.088+p1,
- 0.544

£: —0.078 < 0.5 O.K.
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Determinacién de la armadura:

w:=0.68.£=0.053 Cuantia mecanica.

Jed
fya

A =webed- "= =7.856 em®

g

Armadura minima:

p:=0.0015 Cuantia geometrica minima para losas f,,=500 MPa
A_. =p-b-h=8.37 cm’
A in> A, ey POr tanto, se coloca:
A_. =837 em®

Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de ¢¢=10mm con un

area de A;,,:=0.79 em? | entonces el nimero de barras seran:

A .
#barras =—"—=10.59
Ao

#harrasg, ;=11

11¢10mm c/25

3.6.4.6.6 Célculo de la armadura transversal de reparto.

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

siguiente:

La armadura longitudinal positiva es:

A, 0y=135.046 cm®



Considerando el 20% se tiene:

A=02-4,,, =7.009 cm®

Obteniendo la cuantia geométrica minima necesaria para un metro.

p=0.0015 Cuantia geométrica minima para losas f,;=500 MPa

b:=100 cm
h=20 em

A_. =p.b-h=3 em®

160

Para determinar el nimero de barras se considerara un didmetro de ¢»=8mm con un

area de A 4s=0.50 em? | entonces el nimero de barras seran:

Am?:in

#barras :=A—=ﬁ
a8
#harras;:=6

Por lo tanto, se utilizara: ¢8mm c/20

3.6.4.6.7 Conclusiones.

Tabla 3.13 Comparacion armado escalera -armadura inferior.

131

ADOPTADO
COMPARACIONES
DISPOSICION | AREA cm?
MANUAL 31 ®12¢/9 35.03
CYPECAD 29 ®12¢/10 32.77

131 Fuente: Elaboracién propia.



Tabla 3.14 Comparacion armado escalera -armadura superior.'*

ADOPTADO
COMPARACIONES
DISPOSICION | AREA cm?
MANUAL 11 ®10c/25 8.69
CYPECAD 15 ®10c/20 11.85

Tabla 3.15 Comparacion armado escalera -armadura transversal de reparto.

ADOPTADO
COMPARACIONES
DISPOSICION | AREA cm?*m
MANUAL @8 C/20 3.00
CYPECAD @8 C/20 3.00

161

133

El armado longitudinal difiere mediante el calculo manual vs. calculo por Cypecad.

Debido a que el programa calcula la escalera en 3D (mas real) y el calculo manual se

lo hizo en el plano 2D.

Como armadura de la escalera se tomara la que realiza el Cypecad por ser calculada

mas cercana a la realidad.

132 Fuente: Elaboracion propia.

133 Fuente: Elaboracién propia.
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Seccion A-A
270 241
f , "
@10c/20 s
Y Y v j ; : Y :‘,
@12c/1§/
o
[¢e]
o
<t
207
(P1)15@10c¢/20 L=641 #5
Viga
30 15
s

224
(P3)29012¢/10 L=280

18

(P2)290312c/10 L=446

15

Figura 3.71 Armado de la escalera seccion A-A.***

134 Fuente: Elaboracion propia.
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Seccién C-C
Forjado
241 240
1 1 T/
I~ @10¢/20 [ jg
@8¢/20

o
©

B @10c/20
8 >f {: Y Y Y o i : Y Y Y Y Y Y

N 30
(P7)15010c/20 L=398

30

o
(P6)15@10c/20 L=316 o3
o 260 5
15 30
15 (P8)29@12¢/10 L=635
bl 242

Figura 3.72 Armado de la escalera seccion C-C.**

135 Fuente: Elaboracion propia.
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3.6.4.7 Verificacion del armado de la losa reticular con casetones de
aligeramiento de poliestireno perdidos.

Porque se escogio la losa reticular:
e Cubre grandes luces.

Debido a que por medio de un aula pasaba una columna, se tomo la decision de eliminar

la misma, quedando en un sector luces de mas de 8 metros de longitud.
e Fuerza estructural.

Esta losa al ser armada en dos direcciones presenta la ventaja de dar gran rigidez a la
estructura distribuyendo la carga a todas las vigas perimetrales.

Los esfuerzos de flexion y corte son relativamente bajos y repartidos en grandes luces.
Permite colocar muros divisorios libremente.
Son mas livianas y mas rigidas que las losas macizas.

e No transmite calor y ruido.

Al tener de complemento bloques de poliestireno expandido, esta losa se convierte en

un buen aislante térmico y acustico.
e Estéticamente es mas presentable.

Al tener la funcion de cubrir grandes luces, y ser altamente rigida, se puede obviar la
presencia de vigas peraltadas, haciendo que los ambientes tengan a la vista una losa

plana, creando estructuras de un aspecto agradable de ligereza y esbeltez.
e Costo.

Mayor duracion de la madera de cimbra, ya que s6lo se adhiere a las nervaduras, y

puede utilizarse mas veces.

Bajo peso estructural en relacion a una loza maciza, lo cual permite reducir

considerablemente costos en estructuras, fundaciones y hormigon.



3.6.4.7.1 Dimensionamiento

Eleccién del tipo de losa reticular

165

Con ayuda del programa Cypecad, desde el punto de vista técnico y econémico se

analizaron 3 tipos de losas. Para mayor detalle dirigirse al ANEXO 3 - Disefios

estructurales.

Tabla 3.16 Analisis de tipos de losa reticular.'®

con casetones de
40x40x25 'y con
arriostre  de vigas

planas.

Tipo de losa Precio®’ Comentarios
Losa plana de h=25cm | 1,321,248 Bs | Existen zonas insuficientes por
con casetones de punzonamiento 0  cortante,  necesario
40x40x20 sin arriostre incrementar la altura de la losa o &baco
de vigas planas. (Incremento de la altura del abaco y refuerzo a
cortante no contemplado en el precio).

Losa plana de h=30cm | 1,325,585 Bs | Existen zonas que requieren refuerzo a
con casetones de punzonamiento y cortante (Refuerzo a
40x40x25 sin arriostre cortante de la losa no contemplado en el
de vigas planas. precio).

Losa plana de h=30cm | 1,330,946 Bs | No se requiere refuerzo a punzonamiento ni a

cortante.

136 Fuente: Elaboracion propia.

137 Precio total referido a la suma de los siguientes ftems: 1) Zapatas, 2) Columnas, 3) Vigas, 4) Losa

maciza, 5) Losa reticular.
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Figura 3.73 Dimensiones de la losa reticular escogida.

166

C40x40x25

7

—25—

10
[ 50 {

138

Desde el punto de vista técnico, se escogio la losa plana de h=30cm con casetones de

40x40x25 apoyada sobre abacos, arriostrada por vigas planas. Verificando si esta losa

cumple con los requisitos de la norma, se tiene:

Para que pueda considerarse placa debe cumplir lo que establece la Norma Boliviana

del Hormigon armado CBH 87 resumido en la siguiente figura:

W

1 |
l <~ |e>3cméL/10
. h,

b

b>h,/46 7 cm

Figura 3.74 Disposiciones relativas a las dimensiones de los distintos elementos de la losa

reticular.**

Se puede apreciar comparando con la figura 3.73 que las dimensiones de la losa

cumplen lo que indica la norma:

hyp=30 em Altura de la losa reticular.

e:=5 cm Espesor de la capa de compresion.

138 Fuente: Figura extraida de la losa creada en el proyecto en cypecad 2016.0.

139 Fyente: Figura 9.4.5.3 de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 877, pag. 134.
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b:=10 em Ancho del nervio.
L:=40 em Luz libre entre los paramentos laterales de los nervios.

Es conveniente destacar que a medida que la separacion entre nervios disminuye, la

rigidez torsional aumenta y la placa reticular se asemeja a una placa maciza.

El disefio se realiz6 con la ayuda de la poderosa herramienta del Cypecad que son los

isovalores.
3.6.4.7.2 Ubicacion y dimension de los 4bacos
Al ser una losa plana llevara 4bacos macizados sobre cada soporte.

La dimension minima en cada direccién del abaco, medida desde el eje del soporte al

borde del dbaco sera de 0.15 de la luz del vano correspondiente.

El espesor del &baco sera el mismo que de la losa reticular de 30 cm (sin resalto).

abaco —zona aligerada —nervio perimetral

— i

1—| B -

b, 20,1849, 20,15a,

| E e

b 20150,

L g |0 g i
|

Figura 3.75 Dimension de los abacos.**

140 Fuente: Figura 26.25 del libro “Hormigén Armado”, Jiménez Montoya, 15 edicién, pag. 418.
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Figura 3.76 Ubicacion de los abacos.
3.6.4.7.2.1 Verificacion de la dimension de los &bacos

Para asegurar que la seccién sea ductil la dimension del abaco debera cubrir las zonas

donde el momento méximo negativo resistido por la seccion de la losa sea sobrepasado,

limitando la profundidad del eje neutro a z<0.45 d.

Momento flector mdximo que resiste la losa sin &baco.

Analizando la losa de hyp=30 em para momento negativo.

1 (e

a ~ o
. % o3 i
i i \|
| 3
! Refuerzo momento -
i | negativo
L _J 1
10 Allcm 10cm L 4llem 10cm
- — —— = | =

Figura 3.77 Ancho de banda de la losa reticular para momento negativo.**

141 Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla de la losa en el programa cypecad 2016.0

142 Fuente: Elaboracion propia.
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Para que no se requiera armadura a compresion y la seccion sea ddctil se limita
=045 d

foqi=14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.
=3 cm Recubrimiento mecanico.

b:=10 em+2.5 em=20 em  Ancho de losa que soporta compresion.

d:i=hyp—7,=27 cm Canto util.
r:=0.45.-d=12.15 em Distancia del extremo a compresion al eje neutro.
y:=0.8.2=9.72 cm Altura del bloque de compresion.

Mg =0.85 _fd-b-y-(d—%)=51.218 kN.m

Por tanto, en las zonas donde el momento flector negativo tenga valores mayores a

M, prmeg="51-218 kN -m debera estar el abaco.

Figura 3.78 Zonas donde se pasa el maximo momento flector negativo que soporta la losa en
direccion X para un ancho de banda de 1m.**

143 Fuente: Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.



170

Figura 3.79 Zonas donde se pasa el maximo momento flector negativo que soporta la losa en
direccion X para un ancho de banda de 1m.**

Como se observa en las anteriores iméagenes los maximos momentos negativos que
soporta la losa son cubiertos por los &bacos, por tanto, la dimension de los mismos es

adecuada.
3.6.4.7.3 Determinacion de la armadura para momento flector positivo

Por facilidad constructiva se colocard una armadura base inferior en los nervios y a

partir de esta armadura se reforzara donde sea necesario.

Determinacién de la armadura base:

| Ld0em |

30cm

dem

yAl:maJ;lnm_b_asg
.o // o
!Lﬂcm | 1 40cm | LOcm! 40cm | lOr:m_I

145

Figura 3.80 Armadura base para momento positivo.

144 Fuente: Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
145 Fuente: Elaboracion propia.
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Obteniendo la armadura base con la armadura minima como si el nervio fuera una viga
rectangular, se tiene:

p:=0.0028 Cuantia geométrica minima para vigas f,, =500 MPa .
b:=10 cm Base del nervio.
h;p=30 cm Altura de la losa reticular.

Ay i=p-b-hp=0.84 em?”

Se determina colocar en cada nervio como armadura base 2¢8mm = 1 cm*

Momento maximo positivo que resiste la armadura base 2 ¢ 8mm para 1m de ancho de

banda:

b:=100 em Ancho de banda.

fya:=1435 MPa Resistencia de calculo del acero.
fog=14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.
h;p=30 em Altura de la losa reticular.

r,i=4 cm Recubrimiento mecanico.
d:=h;p—r,=26 cm Canto util.

A, _..=2.00 em® = 4¢$8mm. Armadura base correspondiente a 1 m de ancho de

banda.
De la resistencia de materiales se tiene:
T:=Appe-f,a=87 KN
Para que exista equilibrio de fuerzas el esfuerzo a traccion debe ser igual al esfuerzo a
compresion:

T=N=0.85f_;-b-y
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T

= =073l cm
0.85 f.4-b

v

M::I].SEfd-b-y-[d—%]zﬂ’ﬂﬂﬂi EN-m Momento maximo que resiste la

armadura base.

En las zonas donde se exceda el momento de M=22.302 kN -m se tendra que reforzar

para momento flector positivo.

Figura 3.81 Zonas en donde se necesita refuerzo a momento flector positivo en direcciéon X
146

para una armadura base 2¢8mm.

146 Fuente: Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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Figura 3.82 Zonas en donde se necesita refuerzo a momento flector positivo en direccion Y

para una armadura base 2¢8mm.*’

Con armadura base 2 ¢ 8mm se observa que hay muchas zonas que necesitan refuerzo,
y lo que se busca es que el armado de la losa sea lo méas sencillo posible para evitar
futuros problemas en el momento de la construccidn, por tanto, sera necesario aumentar

el area de la armadura base.

e Colocando 2¢10mm como armadura base:

Apere=3.14 em” = 4¢10mm.  Armadura base correspondiente a 1 m de ancho de

banda.

De la resistencia de materiales se tiene:

T:=Apy+ fa=136.59 kN

147 Fuente: Elaboracién propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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Para que exista equilibrio de fuerzas el esfuerzo a traccion debe ser igual al esfuerzo a

compresion:
T=N=0.85 f_;-b-y

T

= =1.145 c
0.85 f4-b

)

M:=0.85 fd-b-y-[d—%]zlﬂ.?ZQ EN.m  Momento méximo que resiste la

armadura base.

En las zonas donde se exceda el momento de M =34.729 kN -m se tendra que reforzar

para momento flector positivo.

Figura 3.83 Zonas en donde se necesita refuerzo a momento flector positivo en direccion X

para una armadura base 2¢10mm.**

148 Fuente: Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.



175

Figura 3.84 Zonas en donde se necesita refuerzo a momento flector positivo en direccion Y

para una armadura base 2¢10mm.**

R MESA DE COMPRESION

MALLA @6 C/25 100 om !
GALLETAS SUPERIORES e=2ci 4
‘ d Scm
T
20,00 25 cm

R i Aﬁhadura base nervio
2210 GALLETAS INFERIORES =25 cm
~10eml—40em—— —={10eml~— 40em =10 cm~-

150

Figura 3.85 Detalle de la losa reticular 1m de ancho de banda.

149 Fuente: Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.

150 Fyente: Elaboracion propia.
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Andlisis de una zona de momento flector positivo en direccion X gue falta reforzar.

Figura 3.86 Momentos flectores positivos en direccion X.***

El momento flector maximo positivo fuera del dbaco es de 49.3 kN -m

fya=435 MPa Resistencia de calculo del acero.
feai=14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.
M;:=493 EN-m Momento flector de disefio.

b=100 em Ancho de banda.

h;p=30 em Altura de la losa reticular.

r,=4 cm Recubrimiento mecanico.

151 Fuente: Elaboracién propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.



d:=h;p—r,,=26 cm

177

Altura util de la losa.

Ao =314 em® = 4¢10mm.  Armadura base correspondiente a 1 m de ancho de

banda.
Momento reducido de célculo:
Ma o052 < Wim O.K
py=———/—=I0D li K.
¢ foab-d? "

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68 —1/0.68% —1.088-p1,

& 0.544

=0.079 <

Determinacién de la armadura:

w:=0.68.£=0.054

fcd
fyd

Ay=webed- "5 — 4, =1.361 cm’

Cuantia mecanica.

No se necesita armadura a compresion.

0.45 O.K.

Se determina colocar 2 ®10mm = 1.57 cm2 de refuerzo para un ancho de banda

de 1m.
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Figura 3.87 Refuerzo inferior en direccion X.*2

152 Fuente: Elaboracién propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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Andlisis de una zona de momento flector positivo en direccion Y gue falta reforzar.

Figura 3.88 Momentos flectores positivos en direccion Y.*

El momento flector maximo positivo es de 54 kN -m

fya=1435 MPa Resistencia de calculo del acero.
feg=14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.
M,;:=54 kN.m Momento flector de disefio.

b=100 em Ancho de banda.

h;p=30 cm Altura de la losa reticular.

r,=4 cm Recubrimiento mecénico.
d:i=hyp—r,, =26 cm Altura util de la losa.

Ap.=3.14 em® = 4¢10mm.  Armadura base correspondiente a 1 m de ancho de

banda.

158 Fuente: Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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Momento reducido de célculo:

M,

= m: 0.057 < Wim O.K. No se necesita armadura a compresion.
g be

Hg

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68—1/0.68% —1.088.p1,
- 0.544

=0.087 < 045 O.K.

£:

Determinacién de la armadura:

w=0.68:£=0.059 Cuantia mecanica.

fcu'.

Ay=web.d.
fua

— Ay, =1.807 em’

Se determina colocar 2 ®12mm = 2.26 cm2 de refuerzo para un ancho de banda

de 1m.

128 L=300

Figura 3.89 Refuerzo inferior en direccion Y.**

154 Fuente: Elaboracién propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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3.6.4.7.4 Determinacion de la armadura para momento flector negativo

Aprovechando la malla de reparto ¢6 c/25, esta se la usara para resistir parte del

momento negativo.

b:==20 em Ancho de la zona a compresion para 1m de ancho de
banda.

fya=435 MPa Resistencia de calculo del acero.

fog=14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.

h;p=30 em Altura de la losa reticular.

=3 cm Recubrimiento mecanico.

d:=h;p—r,,=27 cm Canto util.

Ata=1.13 em® =4$6mm. Area de acero correspondiente a 1m de ancho de
banda.

De la resistencia de materiales se tiene:

T:=A,+f,4=18.585 kN

Para que exista equilibrio de fuerzas el esfuerzo a traccion debe ser igual al esfuerzo a
compresion:

T=N=0.85 f_;-b-y

T

=~ =3302cm
0.85 fog+b

u-

M:=0.85 f4+b-y- [d—%] =19.92 EN.m Momento maximo que resiste ¢ 6 c/25.

En las zonas donde se exceda el momento de M=19.92 EN.-m se tendra que reforzar

para momento flector negativo.
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u

Figura 3.90 Zonas en donde se necesita refuerzo a momento flector negativo en direccion
X 155

Figura 3.91 Zonas en donde se necesita refuerzo a momento flector negativo en direccion

Y 156

155 Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.

1% Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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Andlisis de una zona de momento flector negativo en direccién X que falta reforzar.

Figura 3.92 Momentos flectores negativos en direccion X.*’

El momento flector méximo negativo es de 50.1 kN -m

fya=435 MPa Resistencia de calculo del acero.

fog=14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.

M =501 kEN-m Momento flector de disefio.

b=20 em Ancho de la zona a compresion para 1m de ancho de
banda.

h;p=30 cm Altura de la losa reticular.

r,=3 cm Recubrimiento mecanico.

d:=hpp—r,=27 cm Altura util de la losa.

157 Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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A =113 em® = 4¢6mm.  Area de acero correspondiente a 1m de ancho de

banda.
Momento reducido de célculo:
M, . .
pg=——=0245 < WYim OK No se necesita armadura a compresion.
Jearb-d

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68 —1/0.68% —1.088.pu
£i= v 40438 < 045 O.K.

0.544
Determinacién de la armadura:;

w:=0.68.£=0.2908 Cuantia mecanica.

fcd
fyd

Ayi=w-b-d- —Aan,=4.041 em’

Se determina colocar 2 ®16mm = 4.02 cm2 de refuerzo para un ancho de banda

de 1Im.

A --— \

Figura 3.93 Refuerzo superior en direccion X.'*®

1%8 Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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3.6.4.7.5 Determinacion de la armadura para cortante de los nervios

b=1m Ancho de la losa que soporta cortante.
h=0.3 m Altura de la losa
d:=0.26 m Canto util de la losa.

As=Ap o+ A 0.=4-27T em®  Armadura longitudinal en 1m de ancho.

La ausencia de armadura transversal solo estd permitida si se cumplen las dos

condiciones siguientes:

Cortante por agotamiento por compresion oblicua del hormigén del alma V,,

V,=0.3+f4-b-d=1092 kN

Cortante de agotamiento por traccion oblicua del alma V.,

Si no se disponen armaduras transversales:

Viaa=0.5:V £+ (1450 py)

d
£=16——=1.34
m

_As
P

=0.002 Cuantia geométrica de armadura longitudinal.

foa=0.156++/f 4-MPa=0.584 MPa Esfuerzo cizallante del hormigon.
V., =fpq-b-d=151.762 kN Cortante que resiste el hormigon.
Viza=0.5-V - £+ (1450 p,) =110.03 kN

En las zonas de la losa donde haya valores mayores a V5, =110.03 kN sera necesaria

armadura que resista la cortante.



186

159

Figura 3.94 Zonas de la losa que se necesita armadura a cortante.

Se observa que las cortantes méximas estan dentro de los abacos, por tanto, no seréa

necesaria armadura a cortante para los nervios de la losa.

3.6.4.7.6 Disefo de los dbacos

Por facilidad constructiva se coloc6é una armadura base superior (trabaja a momento
negativo) de 2¢10mm y una armadura base inferior 2¢8mm (trabaja a momento

positivo).

A partir de esta armadura se afiadio el refuerzo necesario.

159 Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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Armadura base
dhaco superor
MALLA @6 C/25 ﬁ\ 210 por caseton
= 100 cm
— = = — ——
e

-

il

Armnadurabase 2 210
—  a&baco inferior

208 por casetin

i

Armadura base nende

GALLETAS INFERIORES &=2.5 cm—!

Figura 3.95 Detalle del abaco.'*

Momento maximo negativo que resiste la armadura base para 1m de ancho de banda:

b:=100 cm
fya=135 MPa
feg=14 MPa
hyp=30 cm

T i=3 cm

d:=h;p—r,=27 em

A, =3.14 em® = 4¢10mm.

A na=1.13 em® = 4¢6mm.

A abaco = Abase + Amatla=4.27 em?

160 Fuente: Elaboracion propia.

Ancho de banda.

Resistencia de calculo del acero.
Resistencia de célculo del hormigon.
Altura de la losa reticular.
Recubrimiento mecanico.

Canto util.

Area de acero correspondiente a 1 m de ancho de

banda.

Area de acero correspondiente a 1 m de ancho de

banda.
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De la resistencia de materiales se tiene:

T:=A g~ fya=185.745 kN

Para que exista equilibrio de fuerzas el esfuerzo a traccion debe ser igual al esfuerzo a
compresion:

T=N=0.85f_4-b-y

T

= —1.561 cm
0.85 f.4-b

)

M, =0.85 _fﬂd-b-y-[d—%)=43.mﬂ EN-m Momento maximo que resiste la

armadura base del dbaco.

En las zonas donde se exceda el momento de M, .=48.702 kIN.m se tendra que

reforzar para momento negativo del abaco.

Andlisis de un dbaco sometido a momento flector negativo en direccion X que falta

reforzar.

Figura 3.96 Momentos flectores negativos en el &baco en direccion X.**

161 Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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El momento flector maximo negativo es de 114.5 kN -m

fya=1435 MPa Resistencia de célculo del acero.

fog=14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.

M;=114.5 EN-m Momento flector de disefio.

b=100 em Ancho de banda.

h:i=h; =30 em Altura del &baco.

T,=3 cm Recubrimiento mecanico.

d:=h—r_,=27 ecm Altura util del abaco.

A, =427 cm? Armadura en el dbaco correspondiente a 1 m de ancho
de banda.

Momento reducido de célculo:

M,

::mzﬂ.llﬂ < Mim O.K. No se necesita armadura a compresion
cdi -

Ky

Profundidad relativa al eje neutro:

0.68 —1/0.68% —1.088- 1,
a 0.544

=0.178 < 045 O.K.

Determinacién de la armadura:

w:=0.68-£=0.121 Cuantia mecanica.

fcd

Ag=w-b-d-
fyd

—Agoe=06.224 em®

Se determina colocar 2 ®20mm = 6.28 cm2 de refuerzo para un ancho de banda

de 1m.
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Figura 3.97 Refuerzo superior en el &baco en direccion X.*°2
3.7 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto
3.7.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos: definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente

cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto.

Las especificaciones técnicas detalladas por cada item se encuentran en el ANEXO 4-

Especificaciones técnicas.
3.7.2 Cdmputos métricos

El analisis de cantidades y volumenes comprende un factor de magnitud ya que al
contar con dicho punto se sabra la cantidad de volimenes que se desarrollaran a

construir para cuantificar un costo total para la construccion de la infraestructura

162 Elaboracion propia con ayuda de los isovalores del cypecad 2016.0.
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Los computos métricos desarrollados por cada item se detallan en el ANEXO 5-
Computos métricos.

3.7.3 Anadlisis de precios unitarios

Para el analisis de precios unitarios realizado para cada item, se considerara los
siguientes puntos: materiales, mano de obra, maquinaria; tomado en cuenta como
beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como herramientas menores el 5% de
la mano de obra, como gastos generales y administrativos el 10% y como utilidad el
10%. Para los impuestos se tomara un valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT del
3,09 %.

En el andlisis de precios unitarios se considera los siguientes.

Costos directos aquellos componentes basicos, como ser mano de obra (que puede
dividirse en mano de obra calificada y no calificada) materiales, herramientas,

maquinaria y equipo de construccion.

Costos indirectos comprenden la administracién central y la direccién de la obra o sea
son los gastos generales especificos necesarios para la realizacion de las obras que se
ejecutan y que son calculados de acuerdo con el volumen total de la obra dividido entre

el tiempo en que se consideran los gastos.

El andlisis de precios unitarios desarrollados por cada item se encuentra detallado en el
ANEXO 6 — Precios Unitarios.

3.7.4 Presupuesto general de la obra

Se obtuvo en funcion a los computos métricos de la obra y precios unitarios
correspondientes a cada item. Tomando como presupuesto general la suma de tres
modulos, llegando a un presupuesto total de la obra de Bs. 4,596,135.34 Detallado en

el ANEXO 7 — Presupuesto general.

e El modulo demolicion y nivelacion de terreno tiene un area de construccion de

1839.55 m? con un costo de 562,705.31 Bs. Haciendo un precio de 305.89 Bs/m?.
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e El moédulo de obra gruesa del edificio principal tiene un area construida de 924.66

m? con un costo de 2,195,156.93 Bs. Haciendo un precio de 2,374.02 Bs/m?.
e El modulo de obra fina del edificio principal tiene un area de construccion de

924.66 m? con un costo de 1,838,273.10 Bs. Haciendo un precio de 1,988.05 Bs/m?.

3.7.5 Plany cronograma de obras

Se realiz6 el cronograma de actividades de la construccion de la UNIDAD
EDUCATIVA CARACHIMAYO CENTRO por modulos. Segin el cronograma
mostrado en el ANEXO 8-Cronograma se tiene planificada la construccién de la
unidad educativa, en aproximadamente 384 dias calendario o 330 dias laborales ver
Tabla 3.17.

Tabla 3.17 Tiempos estimables en la construccion de cada médulo.

Moédulo

Tiempo

(Dias calendario)

Tiempo

(Dias Laborales)

1.- Demolicién y nivelacion del terreno. 67 58
2.- Obra Gruesa. 154 132
3.- Obra Fina. 163 140

TOTAL 330 384
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CAPITULO 4
4. APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

Comprobacién y dimensionamiento de secciones rectangulares a torsion en estado

limite ultimo segun la Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH 87.

Figura 4.1 Torsion.*®

4.1 Introduccion

El proyectista promedio probablemente no se preocupa mucho por la torsién. Piensa
casi exclusivamente en fuerzas axiales, fuerzas cortantes y momentos flexionantes, sin
embargo, la mayoria de las estructuras de hormigén armado estan sujetas hasta cierto
grado a la torsion. Hasta hace pocos afios, los factores de seguridad requeridos por los
codigos para el disefio de miembros de concreto reforzado por cortante y momento,
eran tan grandes, que los efectos de la torsion podian casi siempre despreciarse con
certidumbre, excepto en casos extremos. Actualmente, los factores de seguridad son
menores que antes y los miembros son de menor tamafio, por lo que la torsion se ha

vuelto un problema méas coman.

El hecho de que la torsion en el hormigon armado haya recibido, relativamente
hablando, poca atencidon hasta época reciente, se debe probablemente a que las
solicitaciones de torsion surgen en la mayoria de los casos solo en las estructuras

hiperestaticas, de uso relativamente moderno.

183 Fuente: Figura 14.19 del libro “Hormigén Armado”, Jiménez Montoya, 15* edicion, pag. 204.
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4.2 Marco tedrico
4.2.1 Momentos torsionales que se han de considerar en el disefio
Es de excepcional importancia distinguir entre:

Torsion de compatibilidad. Es la debida a la necesidad de compatibilizar las
deformaciones mediante rotaciones angulares de la pieza considerada con las
contiguas, pero sin que los pares torsores sean necesarios para el equilibrio. En el
sentido que parte de la estructura bajo consideracion se tuerce para mantener las
deformaciones de la estructura compatibles. Si se desprecia la continuidad en el disefio

se produce una gran fisuracion de la estructura, pero por lo general no colapsa.

Viga de borde
rigida

Viga de
borde

fimrada

Articulacién

Figura 4.2 Representacion de la torsion de compatibilidad.*®*

164 Fuente: Figura 8.2 del libro “Estructuras de hormigén 2”, Orlando Giraldo, Universidad Nacional de

Colombia 2003, pag. 2.
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~X
T

/
| !

El par de disefio para esta viga de fachada
puede reducirse porque la redistribucion
del momento si es posible

Figura 4.3 Ejemplo de torsion de compatibilidad.*®®

Torsion de equilibrio. En una estructura estaticamente determinada hay sélo una
trayectoria a lo largo de la cual un momento de torsion se puede transmitir a los
soportes. Este tipo de momento de torsion, no puede reducirse por medio de una
redistribucion de fuerzas internas o por un giro del miembro. En resumen, los pares

torsores son necesarios para el equilibrio de la pieza.

) q
2 o R TR
. |
.
A <+« . >
«— L — mt=P.e

Figura 4.4 Representacion de la torsion de equilibrio.*®®

185 Fuente: Figura 15.7 del libro “Disefio de concreto reforzado”, Jack McCormac, 82 edicion, pag. 467.

186 Fuente: Figura 8.1 del libro “Estructuras de hormigén 2”, Orlando Giraldo, Universidad Nacional de
Colombia 2003, pag. 1.
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=
/

El par de disefio no se puede
reducir porque la redistribucién
del momento no es posible | —

===

Figura 4.5 Ejemplo de torsion de equilibrio.*®

Debe destacarse que la torsién de compatibilidad, al no ser necesaria para el equilibrio,

puede ser ignorada en el calculo como estado limite ultimo.

La razon es que, la rigidez a torsion de las piezas disminuye drasticamente al aparecer
la fisuracion por torsion. Ello hace que los momentos torsores inicialmente existentes

Y no previstos, se reduzcan a valores aceptables.

viga principal

N Toro— \ ------ T-T
o
|
—Lhc:ug:w -
excéntricas

Figura 4.6 Cargas excéntricas que ocasionan torsion en la viga principal.*®®

167 Fuente: Figura 15.6 del libro “Disefio de concreto reforzado”, Jack McCormac, 82 edicion, pag. 466.

168 Fuente: Figura 15.2 del libro “Disefio de concreto reforzado”, Jack McCormac, 82 edicion, pag. 463.
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No debe olvidarse, sin embargo, que para que el comportamiento de la pieza resulte
correcto en los estados limite de servicio, deben respetarse ciertas disposiciones

constructivas que mas adelante se detallan.

La torsidn rara vez se presenta como solicitacion aislada en las estructuras de edificios,

sino que, frecuentemente, aparece combinada con flexion y esfuerzo cortante.
4.2.2 Rigidez a torsion

Los ensayos han puesto ampliamente en evidencia que si una viga de hormigon armado
se somete a torsion, la relacion Mr, 0 deja de ser lineal (Fig. 4.7) a partir de un valor

muy reducido de Mr, correspondiente a la fisuracion helicoidal (punto A).

My

A

= ()
Figura 4.7Diagrama torsion vs giro.*®

A partir de ese punto, el equilibrio se consigue mediante la entrada en funcionamiento
de la armadura transversal y longitudinal de torsion, como veremos mas adelante. En
el caso de secciones macizas, el hormigdn del ndcleo interior de la pieza contribuye
muy poco a la resistencia y rigidez a torsién, de forma que, una vez fisurada la pieza,
a todos los efectos, se puede sustituir por una seccion hueca de espesor he denominada

seccién hueca eficaz. (Fig. 4.8).

189 Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 4.8 Seccion hueca eficaz.'™

4.2.3 Definicion de la seccién hueca eficaz

De acuerdo con EHE, para cualquier pieza maciza de contorno poligonal convexo (Fig.
4.9), se define una seccion hueca eficaz, de espesor uniforme he, de la pared de la

seccidn de célculo, cuyo valor viene dado por:

A <ho
he < U
Donde:

A= Area de la seccion transversal inscrita en el perimetro exterior incluyendo las areas

huecas interiores.
U= Perimetro exterior de la seccién transversal.
ho= Espesor real de la pared en caso de secciones huecas.

c= Recubrimiento de las armaduras longitudinales.

170 Fyente: Elaboracién propia.



199

RECUBRIMIENTO ¢

ARMADURA
LONGITUDINAL

PERIMETRO u,

AREA A, LINEA MEDIA
PERIMETRO v h /2
AREA A h./2

Figura 4.9 Pieza poligonal convexa norma EHE.*"

Puede utilizarse un valor de he inferior a A/U, siempre que cumpla con las condiciones
minimas expresadas y que permita satisfacer las exigencias de compresion del

hormigon de las bielas.

La norma CBH-87 al espesor eficaz he de las paredes (Fig. 4.10) lo determina con la

siguiente formula:

Siendo:
d, = Diametro efectivo del mayor circulo que se pueda inscribir en el contorno U, .

Ue = Contorno poligonal medio constituido por lineas paralelas al perimetro exterior a
la seccion, cuyos vertices son los centros de las armaduras longitudinales, y que define

la linea media de las paredes.

111 Fuente: Figura 45.2.1. de la “Norma EHE-08”, pag. 223.
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CONTORNO MEDIO
/ Ue

[@
@

ARMADURA LONGITUDINAL

Figura 4.10 Seccion convexa norma CBH 87.17

4.2.4 Comprobacion y dimensionamiento de secciones rectangulares
4.2.4.1 Secciones armadas

Supongamos la seccidn rectangular representada en la figura 4.11 a), donde As es el

area de una rama de estribo y Aq el area total de armadura longitudinal de torsion.

Despreciando la colaboracion del hormigén a torsion, la resistencia a torsion la
proporciona una celosia espacial (Fig. 4.11 b) constituida por las armaduras transversal
y longitudinal de torsién y por bielas comprimidas de hormigon de inclinacion 6 (Fig.
4.11¢).

172 Fuente: Imagen 8.2.6. de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87, pag. 79.
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Figura 4.11 Armadura espacial imaginaria.'’

El nimero de ramas de estribo, a separacion s, contenidas en la pared ABCD y cortadas
por la fisura sera:

_hycotd

n
h S
La fuerza total desarrollada por los estribos en el agotamiento, siendo Ast el &rea de una

rama viene dada por:

h, cot@d

Ty = Ag fytd T (2)

173 Fuente: Figura 42.10 del libro “Proyecto y calculo de estructuras de hormigon Tomo 117, J. Calavera,
pag. 280.
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Anéalogamente, en la cara ABEF se tendria:

, b, cotf
Ty = Ag fytd T (3)

La fuerza T¢’, corresponde a una longitud b, cot 6.

En la figura 4.9 d) se indica el poligono vectorial correspondiente al equilibrio de las
compresiones C de inclinacion 6, la fuerza Ty, en la armadura transversal y la Tyen la
longitudinal, todo ello correspondiente a la cara ABCD. Valores analogos ocurren en

la cara opuesta, en sus direcciones correspondientes.

En la cara ABEF y en su opuesta, se forma un poligono, analogo entre las compresiones

C’, la traccion T, de la armadura transversal y la 7 de la longitudinal.

En la figura 4.9 b) se indican, para una seccion recta de la pieza, la distribucion de
fuerzas C y C’, de inclinacion 4 respecto a la directriz, a lo largo de los cuatro lados de

la linea media de la celosia espacial.

El momento de las fuerzas C y C’ respecto al centro O de la seccion serd el momento
torsor, ya que C y C’ estan en equilibrio con las fuerzas en las armaduras.

bO . [hO .
My = 26751n9 +2C 7sm9 (4)

Donde C sin 8y C’ sin 0 son las proyecciones de C y C’ sobre el plano de la seccion,

que las que producen torsion.

De (4), teniendo cuenta que:

T , T
~ sinf ~ sinf
Y sustituyendo (2) y (3), se obtiene:
t f td
My, = Stal’ile o ho

Y llamando Ae al producto b, ho, es decir, al area encerrada por la linea media de la

seccién hueca eficaz, se tiene
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Ae Ast

M =2
Tuz stan@

fytd (5)

Para 6=45°, que es la hipotesis usual, se obtiene:

Ae Ast

Mrpy, = 2 .

fytd (6)

En donde:

Mru2=Momento torsor ultimo de agotamiento por traccion de la armadura transversal.
s= Separacion de estribos.

Ae= Area encerrada por una linea media de la seccion hueca eficaz.

As= Area de una rama de estribo.

fya= Resistencia de calculo del acero de la armadura transversal (< 420 MPa).

La resultante de fuerzas en la armadura longitudinal sera.
Ag fya = 2C cosB + 2C" cos O

Y sustituyendo

b, + h, )
Ag fyd = 244 fytd T (cotB)
De donde

b, +h
Asl — 2Ast fytd .o o
fyd S

(cot8)? (7)
Que, para fyqt = fyg y 6=45°, resulta:
b, +h
Ag =245 ——

Y Ilamando Ue = 2 (bo + ho) al perimetro

Ue
Ag = Agt ? (8)
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Despejando Ast de (5), sustituyendo en (7) y haciendo u = 2 (bo + ho), se obtiene:

Ue
Ag = My, - cotf (9)

2Ae fyd
De donde
24, A
Myys = %’fydtane (10)
e
Donde:

Mtwz= Momento torsor ultimo de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal.
Aq= Area total de la armadura longitudinal de torsion.
fys= Resistencia de calculo del acero de la armadura longitudinal.

Ue= Perimetro del contorno medio de la seccién hueca eficaz.

Para 6=45°

2Ace Asl

MTu3 = U
e

fya (11)

Volviendo a la figura 4.9, calculemos ahora la tension de compresion oc en las bielas

comprimidas, motivada por la fuerza C actuando sobre un ancho h, cos 6y espesor he

C

e = he h, cos 8

Y sustituyendo C = STTtB y teniendo en cuenta (2) se obtiene:

i

Ast fytd
=—F (12
% h, s (sin )2 12)
Y para 6=45°
A
o, = 2 st fytd (13)

h, s
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Y de (5) despejando Ast Yy sustituyendo

tan 6

— 2
= Mgy 2A (1+ (cotB8)*) (14)

O¢

De donde:
My, =2 0.4, hy —2tf 15
Tul — O-C e 'te 1+(C0t9)2 ( )
Sabiendo que oc <k fcd, con lo que:
Mr,, =2k fcd Ach (16)

1+ (coth)?
Con k= 0,6 si hay estribos unicamente a lo largo del perimetro exterior
k= 0.75 si hay estribos en ambas caras de la seccion hueca o real de la pieza.
k= 0.36 Valor que toma la norma CBH-87.
Si 6=45°
Mryy =K feaAe he (17)
En definitiva y resumiendo todo lo anterior:
Son 3 las formulas usadas por la normativa CBH 87.

Mpy1 =0.36 foq Ache (17)

A, Ag,
Mruz = 2———fyea (6)

2Ae Asl
Mypy3 = —U fyd (11)
e

Donde:
Mru1= Momento torsor ultimo de agotamiento por compresion del hormigon.

Mru2= Momento torsor ultimo de agotamiento por traccion de la armadura transversal.
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Mrus= Momento torsor ultimo de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal.

En el disefio debe verificarse que el momento torsor de célculo Mg no supere ningun

momento torsor de agotamiento.
Mpgq < Mpy,
Mrgq < My,
Mpgq < Mpy3

Como puede observarse, no se considera colaboracion del hormigon a torsion. Ello es
debido a que en la mayoria de los casos practicos la capacidad de resistencia a tensiones

tangenciales habra sido utilizada en resistir el cortante.
4.2.5 Combinacion de torsion y esfuerzo cortante

Los momentos torsores y esfuerzos cortantes de calculo concomitantes deberan
satisfacer la siguiente condicion para asegurar que no se producen compresiones

excesivas en las bielas de hormigon:

Donde:

Mru1= Momento torsor de agotamiento por compresién de hormigén.

Vou= Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion del hormigon.
Voy = 0.30f.q by, d

El célculo de la armadura transversal se hara separadamente para torsion con esfuerzo
cortante igual a cero y para esfuerzo cortante con momento torsor igual a cero,

sumandose luego las areas correspondientes.
4.2.6 Combinacion de torsion, flexion y esfuerzo axil

Las armaduras longitudinales necesarias para torsion y flexocompresion o

flexotraccidn deben calcularse por separado, considerando la actuacién de ambos tipos
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de esfuerzos de forma independiente. Las armaduras asi calculadas se combinaran de

acuerdo con las siguientes reglas:

e En la zona traccionada debida a la flexion simple o compuesta, las armaduras
longitudinales por torsion se sumaran a las necesarias por flexion y esfuerzo
axil.

e Enlas zonas comprimidas debida a la accion de la flexion simpre o compuesta,
el area de la armadura longitudinal de torsion puede reducirse en un valor igual
a

M,
0.9d fyq
Donde Mq es el momento de calculo actuante en la seccion, pero deberan respetarse las

disposiciones constructivas expuestas mas adelante.
4.2.7 Disposiciones constructivas para torsion pura.

La armadura longitudinal ha de estar constituida por barras paralelas a la directriz de
la pieza, distribuidos a separacion uniforme y no superior a 300mm, ni Ue/8, debiendo

situarse al menos una barra en cada esquina.

La armadura transversal ha de estar constituida por estribos cerrados, realizando el
cierre en zonas alejadas de los centros de los lados mayores. El cierre puede realizarse,
bien por solapo, bien por soldadura de solapo. Se entiende que esta soldadura es la de

cierre del estribo.

Se deben cumplir ademas las condiciones siguientes:

1
$§<0.80a <300mm si Mpy < < M7y

1 2
§<0.60a < 300mm si gMTuS < Mp4 < 3 Mryq

2
$§<0.30a <300mm si Myy > 3 Mpyq

Siendo a la menor dimension de los lados que conforman el perimetro Ue.
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En el caso de armadura transversal de piezas sometidas a torsion principal, y en general
en piezas importantes sometidas a torsion secundaria, debe cuidarse el caso de cierres

de estribo como el indicado en la figura 4.12.

f | l

Y S =l 'i ] g

a) b)

Figura 4.12 Disposicion de los estribos en piezas sometidas a torsion.’

El cierre de estribos en la esquina indicada figura 424 a) es propicio a producir fisuras
de expoliacion, como la f-f. El cierre del estribo debe disponerse en la forma indicada
en la figura 4.10 b).

4.3 Alcance del aporte.
Los alcances que se quiere llegar con este aporte son:

e El estudiante de ingenieria civil necesita adquirir los conocimientos del disefio
estructural, es por ello que se analizé una viga sometida a flexion, cortante y
torsion combinadas.

e Entender el comportamiento de los elementos sometidos a torsion.

e Saber distinguir el tipo de torsidén que esta presente en una estructura sometida

a este esfuerzo.

174 Fuente: Figura 42.12 del libro “Proyecto y calculo de estructuras de hormigén Tomo II”, J. Calavera,
pag. 289.
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Se escogio una viga del proyecto con los mayores esfuerzos a torsion para realizar su
posterior verificacion de acuerdo a la norma CBH 87. Si bien la viga escogida esta
sometida a torsion de compatibilidad, se considera importante verificar su armado por
ser el soporte de dos vigas de grandes luces de la rampa de transito vertical para
personas con discapacidad y para evitar posibles fisuras que pudieran aparecer ante la

4.4 Desarrollo del aporte.
presencia de este esfuerzo.

Fat
O

g
s

g%«

MY 3
i RS
T, N
A S
W %%%%%

Figura 4.13 Viga sometida a torsion en estudio.'”

175 Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 4.14 Envolventes a la que esta sometida la viga analizada a torsion.*

176 Fuente: Elaboracion propia, distancia X medida desde la cara exterior de la columna C54.
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25x30 ——25x45— &= —25x45 ——
C52 C53 M=34.36 W+=103.36 k"

G-=-9.04 G+=-3.24 kN

O T-=2.68 T+=7.68 kh™m o
3 ¥=1875m o
un
5 5 5
25x30
C50 CH1

Figura 4.15 Esfuerzos a la que esta sometida la viga analizada a torsion.*’”

Se verificara a una distancia X=1.675m medida desde el eje de la columna C54 (Fig.
4.15) donde se tiene las maximas solicitaciones a torsion con la concomitante de

momento flector (Fig. 4.14).

4.4.1 Datos.

fyk:=500 MPa Limite elastico del acero.

fu=21 MPa Resistencia caracteristica del hormigon

v¥.=1.5 Coeficiente de minoracion de resistencia del hormigon
para un nivel de control normal.

7,:=1.15 Coeficiente de minoracion de resistencia del acero para
un nivel de control normal.

fya=120 MPa Resistencia de disefio del acero limitada a 420 MPa.

177 Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla de envolventes del programa Cypecad 2016.0,
distancia X medida desde el eje de la columna C54.
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fog=""=14 MPa Resistencia de calculo del hormigon.
e

fyd :='fi'“=434.783 MPa Resistencia de disefio del acero.

Ta
My, =7.69 kN -m Momento torsor de disefio.
M ;:=103.36 kN -m Momento flector de disefio.
V,;=9.94 kN Cortante de disefio.
b:=25 em Base de la viga.
h:=45 em Altura de la viga.
=4 cm Recubrimiento mecanico.
T,:=2.5 cm Recubrimiento geométrico.
di=h—r_=41 cm Altura atil de la viga.

4.4.2 Comprobaciones relativas al hormigon.

Sabiendo (Fig. 4.16):

he="" (1)

he hIE'
—+d +—=b (2)
2 2

Resolviendo el sistema de ecuaciones se tiene:

d :=21.429 em Diametro efectivo.

h_ :=3.571 em Espesor eficaz.

212
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el el
== | 1
contorno \ \

Vel — ]

(>N
®
h=45 cm

he/2 ||

-

Figura 4.16 Determinacién del espesor eficaz “he”.*"®

| } he=3.57 cm
27, 1
contorno ﬂ?f
Ue
£
Q
LN
<
1l
-
he/2 /
, s
b=25cm _|

Figura 4.17 Seccion equivalente de pared delgada para el estudio de la torsion.*”

A =(b—h,)-(h—h)=887.782 cm® Area envuelta por el contorno medio de la

seccion hueca eficaz.

U,=2 (b—h,)+2-(h—h)=125.716 cm  Perimetro del contorno medio de la

seccion hueca eficaz.

178 Fuente: Elaboracion propia.

179 Fuente: Elaboracion propia.
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Momento torsor Ultimo de agotamiento, por compresion del hormigdn.

My, =0.36-f 4-A_-h,=15.978 kN.m

4.4.3 Armadura transversal necesaria.

Armadura transversal requerida a torsion:

2A-4 . L
1".:!2;!“2:“"T”It Tytd Momento torsor ultimo de agotamiento por traccion de la
armadura transversal.

Ay My

-] EIAE.fytd
Aﬂ rl'_',“.l"l".l.2 . -,
——=1.031 Armadura transversal requerida a torsion.

5 m

Armadura transversal requerida a esfuerzo cortante:

e Esfuerzo cizallante del Hormigoén:

foq=0.156-/f.; MPa=0.584 MPa

e Cortante que resiste el hormigon:

V_ =f,q*b-d=59.829 kN
V., =59.829 kKN > V;=9.94 kN Entonces se calcula la A, .

e Armadura transversal minima;

A_ . =0.02.b.5- fea
Fya

A ;
s 0.024 b Jed

& fll"""d



215

2

—1.667 T
5 m

strmen

Armadura a cortante necesaria para dos piernas o ramas.

Armadura transversal total necesaria a torsién y cortante:

Armadura Armadura — ARMADURA
transversal a transversal a B A+B/2 TRANSVERSAL
torsién cortante (2 ramas) — TOTAL

Figura 4.18 Armadura transversal total necesaria a torsion y cortante.*®

Aai'min

A,
ty— 5 1865 "
5 2 m

AransTotal =

A

— Tt
Alm:u']"uid—T

Ayy=0.28 em’ Area de una barra de ¢ =6 mm.

A
AtrmuTal!.nI

5= =15.017 cm

Entonces se debe colocar estribos ¢=6 mm cada 15 cm.

4.4.4 Comprobacion combinacion torsion y esfuerzo cortante.

V,.=0.30 f,4-b-d=430.5 EN Resistencia de las bielas de compresion del hormigon.

MT:I
MTu]

Va
+—=0504 < 1 O.K.

o

180 Fyente: Elaboracién propia.
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445 Armadura longitudinal necesaria.

Armadura longitudinal requerida a torsion:

2A.,.-A . : -
MTM=+"‘ fud Momento torsor ultimo de agotamiento por traccion
e
de la armadura longitudinal.
My, U, L
Ad::J—-;:l.EEE em? Armadura total necesaria longitudinalmente que se
e yd

repartira entre 2 (parte superior e inferior de la viga)

Armadura longitudinal requerida a flexion (momento positivo):

Se analizard como viga en L por existir una losa maciza que se va construir

monoliticamente con la viga.

C54 C55
LN
(e
viga estudiada
N
LN
i
} =355 }
| |
Cs0., csi e ™
25 330 25

Figura 4.19 Dimensiones de la viga estudiada, vista en planta (cm).'®!

181 Fuente: Elaboracién propia.
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o

b=103.5 ‘ﬁ'

£

be=69.79

!
| |
LN k o
< ™M
I !

e
157 |25

Figura 4.20 Dimensiones de la viga estudiada como viga en L para flexidn, vista de perfil

(cm).'#
Determinacién del ancho efectivo:
b:=103.5 cm
hf:: 10 e
h:==45 em
1:=355 ecm
b, =25 cm
h
Y _op202 o142 2! _gos5
h b,, (b—by)

Entrando en la Tabla 4.1 para Vigas T multiples e interpolando se tiene:

n:=0.98

182 Fuente: Elaboracion propia.
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Tabla 4.1 Vigas T multiples.*®

be_bw
b-b,
h / 2/
Tf b b-b,
“Tol1 213746 8]10][>10
Cabeza de
compresion 0/0.19/0.38|0.57|0.71|0.88 | 0.96 | 0.99 | 1.00
sin rigidez
a flexion
10 |0]0.19]0.38]0.57[0.72|0.89]0.96 | 1.00| 1.00
50 |0]0.19]0.39|0.58|0.73(0.89 |0.96 | 1.00 | 1.00
0.10 100 |0]0.21|0.42|0.60|0.75|0.89 | 0.96 | 1.00 | 1.00
150 |0|0.24|0.45|0.62 |0.75 | 0.90 | 0.96 | 1.00 | 1.00
200 [0]0.27|0.48|0.64|0.77|0.90|0.96 | 1.00 | 1.00
10 |0]0.19/0.39(0.58|0.72[0.890.97 | 1.00 | 1.00
50 |0]0.23|0.44|0.62|0.74|0.90 |0.97 | 1.00| 1.00
0.15 100 |0/ 0.31|0.53|0.68|0.78 |0.91 | 0.97 | 1.00 | 1.00
150 |0/ 0.37|0.61|0.74 | 0.83|0.92 | 0.97 | 1.00 | 1.00
200 [0]0.41|0.66|0.80|0.87|0.93|0.98 | 1.00 | 1.00
10 |0|0.21|0.42[0.61|0.74[0.90]0.97|1.00 | 1.00
50 |0]0.30|0.54|0.71|0.82[0.92 |0.97 | 1.00| 1.00
0.20 100 |0|0.41|0.66|0.80|0.87 | 0.94 | 0.98 | 1.00 | 1.00
150 |0|0.44|0.71|0.86 |0.91 | 0.96 | 0.98 | 1.00 | 1.00
200 |0]0.45|0.74|0.89|0.93|0.97|0.99 | 1.00 | 1.00
10 |0]0.280.50[0.65[0.770.91]0.97|1.00|1.00
50 |0]0.42|0.69|0.83|0.88(0.93|0.97 |1.00|1.00
0.30 100 |0|0.45|0.74|0.90 | 0.94 | 0.96 | 0.98 | 1.00 | 1.00
150 |0|0.46|0.76|0.92 |0.95 | 0.97 | 0.99 | 1.00 | 1.00
200 [0]0.47|0.77|0.92|0.96|0.98 | 0.99 | 1.00 | 1.00

Las vigas soportadas por la viga estudiada transmiten cargas concentradas, asumiendo
que la amplitud de estas cargas concentradas es cero, y entrando a la Tabla 4.2 e

interpolando se obtiene el coeficiente k:=0.69

183 Fuente: Tabla 9.1.2.c de la “Norma Boliviana del Hormigon armado CBH 877, pag. 103.
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Tabla 4.2 Valores de coeficiente de reduccién “k” para cargas concentradas.*®*

Amplitud «a» de la zona de aplicacion Vel ol _
de la carga concentrada hd
0 10 20
a=//10 K=1 K=1 K=1
0<a<//10 Interpolacio_n lineal entre k = 1 el valor
correspondiente de la fila inferior
a=0 K=0.6 K=0.7 K=0.9

be=k-(n-(b—b,)+b,)=70.332 cm
b,=b,—b,=45.332 cm
Limitaciones de la norma:

b
hy=10 cm > —=5.666 cm
8

T

b,=25 ecm > =4.375 cm

1=355m < 12.b=1242m

Ancho efectiv

O.K.

O.K.

O.K.

M,:=0.85 f +b, hs(d—0.5 h;)=301.301 kN-m

0]

M,=103.36 kN-m < M,=301.301 kN-m

Eje neutro dentro del Ala de la viga, por tanto, se calcula como una viga rectangular.

Md
0.425+b,-d* - f.4

y::d.[l_\jl_

Profundidad del bloque de compresiones:

]= 3.132 cm

184 Fuente: Tabla 9.1.2.a de la “Norma Boliviana del Hormigén armado CBH 87”, pag. 101.
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e Determinacién de la armadura:

fed
wd

A =0.85-b_-y-—"==6.028 cm’

e Armadura minima:

p=0.0028 Cuantia geométrica minima para vigas f,,=500 MPa
A_ . =p«b +h=3.15 em®
A< A, Entonces se debe colocar:

A =6.028 em®

Armadura longitudinal total necesaria:

» Armadura longitudinal necesaria parte inferior de la viga:
A, :=%+Aa=ﬁ.ﬁ.55 em? (Arm. Torsion + Arm. Momento)
En la parte inferior de la viga se colocara:
3 $p16+1 $10=6.82 cmm®
» Armadura longitudinal necesaria parte superior de la viga:

A
Api= ?"‘= 0.626 cm® (Arm. Torsion)

Por tanto, en la parte superior de la viga se colocaré:

2 $10=1.57 em?



221

QLZ

25
C54 380 C55
2010 L=425
Te! n A2 Te]
N“ glgim

(70x10 + 25x45 )

gﬂ 2016 L=425 |§m
| 1016 L=300
40 1210 L=300 A0,
. 22x1e@6c/15 :
25 330 25

Figura 4.21 Armado de la viga analizada a torsion.'®

4.5 Andlisis de resultados

Al tener la viga estudiada una torsién de compatibilidad, la torsion pasa a ser una
solicitacion secundaria ya que la misma no afecta en el equilibrio de la pieza, entonces
se puede obviar este esfuerzo con la consideracion que van a aparecer algunas fisuras,

pero el elemento va seguir resistiendo.

Se analiz6 esta viga porque se quiere evitar la presencia de fisuras por obviar la torsion.
Ya que la viga va estar expuesta a la intemperie y se quiere aumentar la durabilidad de

la misma.

185 Fuente: Fuente: Fuente: Elaboracion propia, captura de pantalla de la edicién de la viga en estudio
Cypecad 2016.0.
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En vigas que tengas alas como las T, L o |, estas no colaboran en la resistencia a torsion

a menos que lleven armadura transversal cerrada.

Figura 4.22 Colaboracion de las alas de una viga a torsion.*®

Como se vio, no se considera la colaboracién del hormigon en torsion, la resistencia a
torsion la proporciona una armadura espacial imaginaria constituida por armadura

transversal y longitudinal y por bielas de hormigdon comprimidas de inclinacion 6.

X, estribos

grietas

varilla
longitudinal

diagonales
He concreto a
compresion

Figura 4.23 Armadura espacial.*®’

186 Fuente: Figura 15.12 del libro “Disefio de concreto reforzado”, Jack McCormac, 82 edicion, pag. 471.

187 Fuente: Figura 15.10 del libro “Disefio de concreto reforzado”, Jack McCormac, 82 edicion, pag. 468.
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CONCLUSIONES.

Después de haber realizado el disefio estructural de la Unidad Educativa Carachimayo

Centro, se tiene las siguientes conclusiones.

e Como se indica en los objetivos planteados se llegd6 a cumplir de manera
satisfactoria la realizacion del disefio estructural para asi dar solucion al problema
identificado.

e Dado los resultados obtenidos del estudio de suelos, los cimientos se fundaran sobre
el macizo rocoso de lutitas a una profundidad minima de 0.3 metros, para retirar
los horizontes superficiales mas fracturados, para el disefio de las fundaciones se
debe considerar como esfuerzo admisible del suelo un valor maximo de 3.57
kg/cm? (0.35MPa) con un amplio factor de seguridad.

e Dadas las condiciones topograficas del terreno de emplazamiento de la estructura
donde se presenta una fuerte pendiente, se vio conveniente la realizacion de
cimentaciones a diferentes niveles para evitar asi la fundacion en suelo de relleno.

e Al tener el terreno una pendiente fuerte sera necesario la nivelacion del mismo por
lo que se generaran grandes movimientos de tierra, obteniéndose volumenes de
corte y relleno.

e Debido a que no se pueden generar los taludes necesarios para corte y relleno por
tema de espacio se vio necesario el disefio de muros de contencion.

e Para el disefo de la estructura de sustentacion de cubierta se lo realizo con ayuda
del programa Cype 3D 2016.0 en base al reglamento ANSI/AISC - LRFD, que al
momento de realizar la verificacion manual se obtienen los mismos resultados.

e La carga preponderante, la que tiene mayor incidencia en el disefio de la estructura
de sustentacion de cubierta es la carga de granizo.

e Para el disefio de la estructura de sustentacion aporticada se utilizo el paquete
computacional Cypecad 2016.0. en base a la Norma CBH 87. Donde se verifico la
cuantia de los elementos mas solicitados en forma manual, de donde se concluy6

que los resultados poseen una ligera variacion, pero que al momento de adoptar una
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disposicion armadura sale de igual forma. (Para detalles de las cuantias obtenidas
o armaduras adoptadas dirigirse al capitulo 3).

La estructura de hormigén se determina que es intraslacional debido a que los
desplazamientos de los nudos no producen un aumento mayor del 5% de los
momentos flectores de primer orden. Esto debido a que la estructura presenta gran
rigidez por la presencia de la losa reticular, muros de contencion y vigas planas que
arriostran todas las columnas.

Todas las columnas son de seccion cuadrada de 25 x 25, cumpliendo todas las
recomendaciones de la Norma Boliviana de Hormigén Armado, como ser
diametros minimos, separacion entre estribos, recubrimientos, disposicion de las
armaduras.

La rampa de transito vertical para personas con discapacidad y la losa de cubierta
se disefio con losa maciza debido a que esta losa es econdmica cuando se trata de
luces pequenas.

Se utilizo losa alivianada reticular, debido a que presentan ciertas ventajas como

ser:
1.- Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura.
2.- Reduccion de materiales y mano de obra en comparacion con una losa maciza.
3.- De fécil colocacién y manejo.
4.- Buen aislante térmico y acustico.
5.- Buen comportamiento a grandes luces.

6.- Porque estéticamente es mas presentable, al poder evitarse la presencia de

vigas peraltadas.

No siempre una losa de menor canto va ser la mejor opcion para el diseio, tal vez
sea mas econdmica, pero desde el punto de vista técnico puede que presente
problemas en el momento de la construccidn, y sea una mejor alternativa aumentar

el canto.
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La viga de mayor dimension fue de 20x50cm por un motivo constructivo al formar
parte del canal de evacuacion de aguas pluviales.

El médulo demolicion y nivelacion de terreno tiene un area de construccion de
1839.55 m? con un costo de 562,705.31 Bs. Haciendo un precio de 305.89 Bs/m?.
El modulo de obra gruesa del edificio principal tiene un area construida de 924.66
m? con un costo de 2,195,156.93 Bs. Haciendo un precio de 2,374.02 Bs/m?.

El médulo de obra fina del edificio principal tiene un area de construccion de
924.66 m? con un costo de 1,838,273.10 Bs. Haciendo un precio de 1,988.05 Bs/m?.
El que tiene mayor incidencia en el costo de la obra es el de los materiales de

construccion con un 31.3% del costo total de la obra.
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RECOMENDACIONES

e Se recomienda realizar un nuevo estudio de suelos a la hora de emplazamiento del
proyecto, para constatar los resultados de ensayos de suelos obtenidos para la
elaboracion del presente proyecto.

e La introduccidn correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es
muy importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para analizar
y comprender lo que pide el paquete computarizado.

e Para lograr la resistencia del hormigon requerida en disefio se recomienda
hormigonar con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia y
ademas se ahorra tiempo y dinero. Utilizar agregados de buena calidad y tamafios
indicados en las especificaciones técnicas.

o Parael armado de la cubierta se recomienda emplear personal técnico especializado.

e Se recomienda cumplir con todos los puntos estipulados en la norma y
especificaciones técnicas para la construccion, garantizando asi la calidad y
seguridad del edificio.

o Al realizar el disefio de las estructuras de hormigon armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas. Se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigon Armado, para evitar la
posible oxidacion de la armadura que pueda disminuir considerablemente su

resistencia.



