1. CAPITULO I: OBJETO DEL PROYECTO

1.1 Problema

1.1.1 Planteamiento

En la provincia O connor se ha desarrollado un alto crecimiento de la poblacion con
un total actual de 21.991 habitantes y con una cantidad de estudiantes a nivel
promocion, de entre 17 a 18 afios de edad, de 905 estudiantes, de los cuales solo se han
matriculado en los ultimos 6 afios en la carrera de Ingenieria de Medio Ambiente 206

estudiantes.

Lamentablemente los estudiantes del nivel secundario perciben que no hay las
condiciones adecuadas y comodas para su desarrollo académico superior, debido a que
los estudiantes universitarios se encuentran cursando sus actividades académicas en
una edificacién que no cuenta con las instalaciones pertinentes para su desarrollo,
siendo esta el antiguo Hospital de la Guerra del Chaco, que a la vez no son ambientes
de propiedad de la Universidad Autonomo Juan Misael Saracho, sino que pertenecen

al Gobierno Municipal de Entre Rios.

Esta situacion genera que los estudiantes del nivel secundario proyecten sus estudios
universitarios hacia otras universidades del departamento como asi también del pais. Y
ante la falta de recursos econdmicos algunos de estos estudiantes se ven obligados a

dedicarse a otras formas de vida para su sustento y futuro.

Actualmente la UAJMS, no cuenta con una infraestructura propia para el desarrollo de
la actividad académica y administrativa en el municipio de Entre Rios, lo que repercute
directamente en la matriculacion de estudiantes nuevos en la carrera de Ingenieria de
Medio Ambiente.

1.1.2 Formulacion
Para lograr afrontar las diferentes necesidades de la juventud en la ciudad de entre rios

se presenta las siguientes alternativas.



- Construcciéon de un médulo académico para la carrera de Ingenieria de Medio
Ambiente.

- Con la construccion de un nuevo médulo académico para la carrera de Ingenieria
de Medio Ambiente, con planta baja sector administrativo, aulas, laboratorios,

auditorios y primer piso ambientes para pasar clases.

Después de un analisis de las alternativas se concluye que la alternativa mas viable y
factible para su disefio es la segunda alternativa ya que cumple con todos los pardmetros

de requerimientos para su disefio.

¢Con la construccion de un nuevo médulo academico para la carrera de ingenieria de
medio ambiente de dos plantas con planta baja sector administrativo, aulas,
laboratorios, auditorios y primer piso ambientes para pasar clases, se podra solucionar
la incomodidad de la comunidad universitaria en entre rios, ocasionando una mayor

presencia de estudiantes y docentes, asi mejorar la calidad académica estudiantil?

1.1.3 Sistematizacion

De la alternativa de solucion seleccionada se realiz6 un analisis econémico y técnico,
de los elementos estructurales que se implementaran en el disefio estructural de la
infraestructura de un modulo de dos niveles, donde la alternativa de planteo estructural

mas apropiada es la siguiente.

- Cubierta y entre piso: losa alivianada con plastoformo.
- Estructura de sustentacion: estructura porticada conformada por vigas y columnas
de estructuras de hormigon.

- Fundaciones: zapatas aisladas de hormigén armado.

1.2 Objetivos

Dentro de los objetivos planteados se tiene:
1.2.1 General
Disefiar la estructura de sustentacién del médulo académico UAJMS Entre Rios en la

ciudad de Entre Rios, comunidad Moreta, cumpliendo los lineamientos de disefio de la



Normativa boliviana del hormigon “CBH-87” para garantizar la estabilidad y seguridad

requerida.

1.2.2 Especificos

Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno
donde se emplazara el proyecto mediante el ensayo de penetracion standart.
Realizar el estudio topografico donde se emplazara el proyecto.

Hacer la verificacion manual de todos los elementos estructurales més solicitados
por las cargas de la estructura.

Realizar una comparacion técnico-econdémica de dos esquemas estructurales, el
primero un esquema estructural utilizando losa alivianada, con una distribucion de
vigas y columnas y otro esquema estructural utilizando losa casetonada,
suprimiendo algunos elementos estructurales como vigas, columnas, zapatas,
tomados en cuenta en el primer esquema, y determinando cual de ellos es la méas
dptimo.

Elaborar las especificaciones técnicas de los distintos items a realizarse para la
construccion de la infraestructura.

Estimar el costo econdmico aproximado de los elementos estructurales para el
emplazamiento fisico del proyecto previo analisis de los cémputos métrico y
precios unitarios.

Realizar un cronograma de ejecucion para la construccion de la infraestructura.
Elaborar los planos estructurales de la cubierta, entrepiso, elementos de

sustentacion y fundacion de la estructura.

1.3 Justificacion

Dentro de las justificaciones planteadas se tiene:

1.3.1 Académica
El desarrollo del siguiente “PROYECTO DE INGENIERIA CIVIL” tiene como

propdsito cumplir con los requisitos para el proceso de titulacion para ello se debera

estar en condicion de disefiar y emprender un proyecto de investigacion, aplicando los

conocimientos académicos adquiridos con los cursos propios de la carrera y los



Elementos conceptuales y técnicos obtenidos con el estudio. Logrando de esta manera
la culminacidn de la etapa de preparacién académica y obtener el grado de Licenciatura

en Ingenieria Civil.

1.3.2 Técnica

El lugar de construccion del nuevo modulo académico en Entre Rios (Moreta), cumple
con todas las caracteristicas técnicas requeridas para este tipo de obras, afirmacion que
se hace en base a la informacion tanto topografica como geoldgica del lugar de

emplazamiento de la obra.

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

realizar un calculo mas preciso y exacto.

Se realizara una verificacion manual de la columna y viga mas solicitada.

1.3.3 Social
Contribuir en la solucion de mejorar la calidad académica de en Entre Rios que evitara

la migracion de estudiantes de la ciudad, etc.

1.4 Alcance del proyecto
Debido a que el proyecto se enfoca principalmente al disefio estructural, no se calcula
ningln tipo de instalaciones en el proyecto, como instalacion sanitaria, eléctrica, agua

potable, etc.

Su alcance comprende el analisis y dimensionamiento solo de la obra gruesa de la
estructura con ayuda del software Cypecad 2016 realizando al mismo tiempo una
verificacion manual de todos los elementos estructurales mas solicitados por las cargas
y asi efectuar una comparacién de las armaduras obtenidas por el Cypecad 2016 con
los obtenidos por el calculo manual. El analisis y dimensionamiento de la estructura

estaran dentro del codigo boliviano del hormigon CBH-87 y con la complementacion



De la norma espafiola EHE-08. El costo referencial y el cronograma de ejecucion seré

calculado solo para la parte de la obra gruesa de la estructura.

El Disefio Estructural del Médulo académico UAIJMS Entre Rios consta de los

siguientes elementos estructurales:

- Cubierta y entrepiso: La cubierta y el entrepiso estan conformadas por losa
alivianada con plastoform.

- Estructura de sustentacion: Estructura porticada conformada por vigas y columnas
de hormigon armado.

- Fundaciones: Zapatas aisladas de hormigén armado.

1.4.1 Resultados a lograr

- Utilizar el software Cypecad 2016 como herramienta para la verificacion y
optimizacion de disefio estructural de toda la estructura.

- Aprender a realizar el desarrollo de calculos de disefio estructural y la
comprobacion de los mismos con el fin de que se garantice la durabilidad de la
edificacion.

- Dimensionar todos los elementos de la estructura: vigas, columnas, losas
alivianadas y losas de fundacion.

- ldentificar cudles seran los elementos con mayor solicitacion de cargas y definir el

refuerzo estructural.

1.4.2 Aporte Académico

Realizar la comparacion economica de toda la estructura, usando losa alivianada y
comparando econdmicamente con una losa casetonada, eliminando algunos elementos
estructurales como vigas, columnas, zapatas, comparando cual alternativa es mejor

econdmicamente.

1.5 Marco espacial

El proyecto del médulo académico de la U.A.J.M.S se encuentra ubicada en la
comunidad de Moreta perteneciente al municipio de Entre Rios de la provincia
O’CONNOR del departamento de Tarija.



Pais: Bolivia.
Departamento: Tarija.
Provincia: O’CONNOR.

Municipio: Entre Rios.
Figura 1-1 Mapa de la provincia O’CONNOR.
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Figura 1-2 Vista satelital donde se emplazara el proyecto.

FUENTE: Google Earth.

1.5.1 Poblacién Actual
De acuerdo con informacién del INE del ultimo censo 2012, la poblacion de la
Provincia O’CONNOR es de:

Tabla 1-1 Censo de poblacion y vivienda 2012

Mujer 10.361| 47,11 47,11

Hombre 11.630| 52,89 100

FUENTE: INE Tarija

Tabla 1-2 Cantidad de Estudiantes a nivel secundario promociones

17 anos de edad 467
18 afos de edad 438
Total 905

FUENTE: INE Tarija



Tabla 1-3 Cantidad de Estudiantes matriculados los Gltimos 6 afios

FUENTE: Gestion de planificacion estadistica U.A.J.M.S.

1.5.2 Informacion socioecondémica
La informacién socio economico relevante del area del proyecto para su ejecucion es

la siguiente:

Cuenta con los servicios publicos solo de agua potable y no asi de alcantarillado
sanitario, que es administrada por la alcaldia de Entre Rios (entidad de servicios de
agua potable del municipio de Entre Rios).

También cuenta con energia eléctrica administrada y controlada por la empresa de
Servicios Eléctricos Tarija (SETAR).



2 CAPITULO II: MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general del proyecto “disefio estructural del nuevo modulo
académico, U.A.J.M.S. Entre Rios”, se debe tener conocimiento de las caracteristicas
fisico-mecanicas del suelo de fundacién, idealizar el comportamiento estructural,
definir el tipo de infraestructura y superestructura de sustentacion y realizar los disefios

correspondientes, en consecuencia, se debera hacer:

2.1 Levantamiento Topografico

Es el levantamiento que se hace en ciudades, zonas urbanas y municipios para fijar
linderos o estudiar las distintas zonas con el objeto de tener el plano que servira de base
para la planeacion, estudios y disefios de ensanches, ampliaciones, reformas y proyecto

de vias y servicios publicos.

Los levantamientos catastrales comprenden los trabajos necesarios para levantar planos
de propiedades y definir los linderos y areas de las finjas campestres, cultivos,
edificaciones, asi como toda clase de predios con espacios cubiertos y libres, con fines

principalmente fiscales, especialmente para la determinacién de avaluos.

El método de las curvas de nivel es el empleado para la representacion grafica de las
formas del relieve de la superficie del terreno, porque permite determinar, en forma
sencilla y répida, la cota o elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles,
calcular pendientes, resaltar las formas y accidentes del terreno.

2.2 Estudio de suelos

Este ensayo se encuentra estandarizado por la ASTM D-1586, su objetivo es obtener
muestras representativas del suelo para fines de identificacion y ejecucion de ensayos
de laboratorio, ademas de medir la resistencia a la penetracion de la cuchara normal de
muestreo. Su utilizacion no se limita a suelos granulares, ya que el ensayo también

puede ejecutarse en arcillas y rocas suaves.

Es una de las pruebas de campo realizada, como un indicador del comportamiento del

suelo, la resistencia del terreno y su deformabilidad o asentamiento.



Figura 2-1 Ensayo de Penetracién SPT
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El resumen de su procedimiento es el siguiente:

Las pruebas de campo adquieren una gran importancia en los suelos muy susceptibles
a la perturbacién y cuando las condiciones del terreno varian en sentido horizontal y
vertical. EI método de prueba in situ mas ampliamente utilizado es el de penetracion.
Los penetrometros utilizados para el estudio del terreno se hincan o se hacen penetrar
a presion en el terreno, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba maés
ampliamente utilizada es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste en la hinca
del tomamuestras, dejando caer una maza de 65 Kg desde una altura de 30 pulgadas
(75 cm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de golpes necesarios
para hincar el tormamuestras 1 pie (30 cm.).

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la
resistencia a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.

Otro factor que puede tener una notable influencia sobre la resistencia a la penetracion
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De un suelo es la presién de pozo o intersticial existente en el instante de realizar las

medidas. La prueba de penetracion estandar debe utilizarse s6lo como indicacién o

junto con otros métodos de exploracion.

Para la realizacion de esta practica se siguio el siguiente procedimiento:

Primeramente, fuimos dotados del material respectivo al ensayo de penetracion
SPT. El material entregado fue un tripode una picota, etc.

Seguidamente nos procedemos a excavar un hueco, el cual nos servird para poner
los pies del tripode; pero antes de elevar dicho tripode colocamos en la polea que
viene con el tripode una cuerda. Una vez elevado el tripode asegurarse de que sus
tres apoyos estan bien distribuidos en forma de un tridngulo. Luego jalar el
penetrdmetro hasta una altura cualquiera y dejar caer libremente en el lugar de
perforacion.

Luego de estar ya el penetrometro vertical se coloca a sus laterales unas
varillas,estas van apoyadas al suelo y que tiene como funcién sostener el
penetrometro. Esto en cuanto al montaje pero ahora el penetrometro conectado a
una cuerda que pasa por la polea y las personas conectadas con la cuerda en cuyos
tramos tiene nudos para que no resbale, se jala la cuerda hasta una altura y el
penetrometro cae presionando el suelo y perforandolo.

Una vez determinado el nimero de golpes para cierta penetracion se procede al
desensamblado como se habia entregado en laboratorio.

Luego con una pala y una tara procedemos a excavar en el lugar de la perforacion
y dicha muestra sera utilizada para realizar la granulometria respectiva, determinar
los limites de Atterberg, ubicamos en el lugar donde se iba a realizar el ensayo de
penetracion. Procedemos a armar el tripode que es muy pesado asegurandose que

en los lugares de las uniones estén completamente firmes.

Para la clasificacion se deberan tener los siguientes datos:

Granulometria

Limite Liquido

Limite Plastico

indice Plastico
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Clasificacion del suelo (Método Unificado)

Terzaghi y Peck dan la correlacidn para pruebas en arcillas que se presentan en la tabla

siguiente:

N Consistencia de la Arcilla  Resistencia a compresion simple
qu (Kg./cm2)

2 Muy blanda 0.25

2-4 Blanda 0.25-0.50

4-8 Media 050-1

8-15 Compacta 1-2

15-30 Muy compacta 2-4

30 Dura 4-8

El valor de qu se tiene dividiendo el N° de golpes (N) entre 8:
N __. .
=— (Eg./em®
g, T (Kg.lem*)

https://civilgeeks.com/2016/03/03/quia-laboratorio-suelos-mecanica-suelos

2.3 Disefio Arquitectonico

Disciplina que tiene por objeto generar propuestas e ideas para la creacion y realizacion
de espacios fisicos enmarcado dentro de la arquitectura. En esta escala del disefio
intervienen factores como los geomeétrico-espaciales; higiénico-constructivo y estético-

formales y funcionales morfologico y estéticos.

En el disefio arquitectdnico confluyen otras esferas o areas del disefio cuya finalidad es
la de proveer de estructuras (disefio estructural) y formas decorativas (disefio de
muebles, disefio de interiores, de jardineria, disefio luminico), a las futuras

construcciones.

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

los demas sistemas que componen la obra.
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El disefio arquitectonico debe ser apropiado, emplear la tecnologia en los sistemas
estructurales, buscar la eficiencia y la productividad, permitir la accesibilidad a todos

los segmentos sociales. Marco tedrico para el arquitecto.

2.4 ldealizacion de la estructura

Para un calculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una
estructura es necesario representar la estructura de una manera sencilla de analisis, con
su vinculacién correspondiente tanto para disefio como para su construccion. Los
componentes estructurales tienen ancho y espesor. Las fuerzas concentradas rara vez
actlan en un punto aislado; generalmente se distribuyen sobre areas pequefias. Sin
embargo, si estas caracteristicas se consideran con detalle, el analisis de una estructura
sera muy dificil, sino que es imposible de realizar. El proceso de reemplazar una
estructura real por un sistema simple susceptible de andlisis se llama idealizacion

estructural.

La idealizacion de la estructura del disefio estructural del nuevo modulo académico,
U.A.J.M.S. Entre Rios consta de:

- Cubierta y entrepiso: La cubierta y el entrepiso estd compuesta por losa
alivianada con plastoform.

- Estructura de sustentacion: Estructura porticada conformada por vigas y
columnas cuadradas de hormigon armado.

- Fundaciones: Zapatas aisladas de hormigon armado y para las juntas de
dilatacion de la estructura zapatas combinadas.

2.5 Disefio Estructural

Generalidades

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

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

disefio estructural también incluye la preparacion de planos.

A. Analisis de Cargas
Clasificacion de las cargas

Segun la forma de distribucion:

DISTRIBUIDAS

Superficiales
Es una carga que esta repartida en una superficie. Se expresa en unidades de fuerza
sobre unidades de superficie.
Se considera para dimensionar las losas 0 entrepisos.
- Lineales
Es la carga que esta repartida sobre una linea, generalmente la origina una superficie
(losa) contigua que se apoya en esa linea (viga). Es la que se considera para
dimensionar las vigas.
CONCENTRADAS

Son aquellas a las que se las considera concentradas en un punto infinitesimal, algo
imposible en la practica. En realidad, son cargas con un valor de concentracion muy
alto sobre un sector muy pequefio, en comparacion con las descriptas en el punto

anterior.

Segun el tiempo de aplicacion:

ACCIONES PERMANENTES:
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- Peso propio. Es la carga debida al elemento resistente. Con las dimensiones calculadas

se determinard el peso propio real del elemento.

- Carga permanente. Es la carga debida a los pesos de todos los elementos

constructivos, instalaciones fijas, entre otros que soporta la estructura.

Tabla 2-1 Peso de fabricas y macizos

ELEMENTO PESO (Kg/m2)
A. Silleria
De basalto 3.000
De granito 2.800
De caliza compacta 0 marmol 2.800
De arenisca 2.600
De arenisca porosa o caliza porosa 2.400

B. Mamposteria con mortero

De arenisca 2.400
De basalto 2.700
De caliza compuesta 2.600
De granito 2.600

C. Fabrica de ladrillo

Ceramico macizo 1.800
Ceramico perforado 1.500
Ceramico hueco 1.200
Silicocalcareo macizo 2.000

D. Fabrica de bloques

Bloque hueco de mortero(pesado) 1.600
Bloque hueco de mortero (ligero) 1.300
Blogue hueco de yeso 1.000

E. Hormigones

De grava, armado 2.400
De grava, en masa 2.200
De cascote de ladrillo 1.900
De escoria 1.600
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F. Revestimientos
Argamasa, cemento, cal y arena 1.900
Argamasa, cemento y arena 2.100
Argamasa de yeso 1.200

FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro
Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
ACCIONES VARIABLES:
- Sobrecarga de uso: Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos que puedan

gravitar por el uso, incluso durante la ejecucion.

Tabla 2-2 Sobrecargas en edificios

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA (Kg/m2)
A. Azoteas
Accesibles solo para conservacion 100
Accesibles solo privadamente 150
Accesibles al pablico Segun su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas econémicas 150
Habitaciones en otro caso 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados *

C. Hoteles, hospitales, carceles, etc.

Zonas de dormitorio 200

Zonas publicas, escaleras, accesos 300

Locales de reunion y de espectaculo 500
Balcones volados *

D. Oficinas y comercios

Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400
Locales de almacén Segln su uso
Balcones volados *
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E. Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados *

F. Iglesias, edificios de reunién y de espectaculos

Locales con asientos fijos 300
Locales son asientos, tribunas, escaleras 500
Balcones volados *

FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicién, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro
Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

Carga del viento: Cualquiera de las fuerzas ejercidas por una masa de aire en
movimiento, que provoca una presion en ciertas partes de la estructura, mientras que
se produce una succién en otras.

B. Métodos de los Estados Limites Ultimos

El proceso general de calculo prescrito en el Cédigo Boliviano del Hormigdn Armado
corresponde al método de los estados limites, dicho célculo trata de reducir un valor,
suficientemente bajo, la probabilidad, siempre existente, de que sean alcanzados una
serie de estados limites entendiendo como tales aquellos estados o situaciones de la
estructura, o de una parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera

de servicio.

En consecuencia, el proceso de calculo del Cédigo Boliviano del Hormigén consiste

en:

1° Obtencién del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en

estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

2° Obtencion de las respuestas Rd, de la estructura correspondiente al estado limite en
estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los

materiales.

3° El criterio de la aceptacidn, consiste en la comprobacion:

Rd>Sd
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Donde:
Sd = Valor de célculo de la solicitacién actuante
Rd = Valor de calculo de la resistencia de la estructura

La denominacién de estados limites Gltimos engloba todos aquellos correspondientes
a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya que por colapso o rotura de la misma

0 de una parte de ella.
Los estados limites incluyen:

- Estado limite en equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estética de una
parte, o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido (se estudia
a nivel de estructura o elemento estructural completo)

- Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento resistente
o la deformacion pléstica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
estructura. Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones normales y por
solicitaciones tangentes (se estudia a nivel de seccion de elemento estructural)

- Estado limite de inestabilidad, o de pandeo, de una parte o del conjunto de la
estructura (se estudia, en general, a nivel de elemento estructural)

- Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigén que las rodea (se estudia, de forma local, en las zonas de
anclaje)

- Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de
la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accién de las cargas dinamicas (se

estudia a nivel de seccién.)

Resistencias de Calculo

Se considera como resistencias de calculo o de disefio del hormigdn (en compresion fcq
0 en traccion fe) el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion vc.
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Donde:
fo : Resistencia caracteristica del hormigon a compresion a los 28 dias.
ye : Coeficiente de minoracion.
Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fyq4, dado por:
fyx

£ =K
Y4y

Donde:
fyk : Limite el&stico caracteristico del acero.

ye : Coeficiente de minoracion

Coeficientes de minoracion de las resistencias de los materiales y mayoracion de

las cargas

Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de las
cargas en los estados limites ultimos que nos indica la norma boliviana de hormigén

armado, son los que se indican en los siguientes cuadros:

Tabla 2-3 Coeficientes de minoracion de resistencias

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
ys=1.15 Normal 0
Acero
Intenso -0.05
Reducido +0.20
ys=1.5 Normal 0
hormigon
Intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado
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Tabla 2-4 Coeficientes de mayoracién de cargas

Coeficientes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basicos
Nivel de control en | Reducido +0.20
la ejecucion Normal 0
intenso -0.10
Dafios previsibles en | Minimos -0.10
ys=1.5
caso de accidentes Normal 1
Intenso +0.20

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado

Diagrama de célculo Tension — Deformacion

Para el célculo 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,
Ilamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion
del modulo de deformacion longitudinal.

Diagrama parébola rectangulo: Formado por una parabola de segundo grado y un

segmento rectilineo.

Figura 2-2 Diagrama parabola-rectangulo.

o 2 %o 3,5 %o €. )
FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro

Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
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 rectangulo en la abscisa
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3,5 por mil (deformacion de rotura del hormigdn, en flexién). La ordenada méxima de
este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 fcq.

“El coeficiente 0,85 tiene en cuenta la disminucion de la resistencia a la compresion,
en funcién del modo de aplicacién de la carga (por ejemplo, la influencia desfavorable
de una carga de larga duracion), pero no tiene un papel de coeficiente de seguridad”.
Diagrama rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0,80 X,

siendo “x” la profundidad del eje neutro y el ancho 0,85 fcq.

Figura 2-3 Diagrama rectangular.
GC
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0,2 Emax € max # 0,0035
FUENTE: Hormigén Armado 15°Edicion, Pearo Jiménez Montoya,

Alvaro Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
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Figura 2-4 Diagrama de tension - deformaciéon del acero.
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FUENTE: Hormigén Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia
Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
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Hipdtesis de carga

Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideran
las hipdtesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la que en cada caso,
resulte mas desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente

aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

Hipotesis I: vig'G + v1g-Q
Hipotesis 11: 0.9:(vtgG + v1q-Q) + yfq- W
Hipotesis I11: 0.8 (vfg"G + y1q* Qeq) + Feq + Weq

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, excepto las sismicas.

Qeq: Valor caracteristico de las cargas variables, durante la accion sismica.

W: Valor caracteristico de la carga del viento.

Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.

C. Hormigon armado

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

esfuerzos que se presentan en las construcciones.

El hormigdn armado presenta, como ventaja indiscutible frente a los deméas materiales,
su cualidad de formaceo, es decir, de adaptarse a cualquier forma de acuerdo con el
molde o encofrado que lo contiene. Ello proporciona al técnico que lo emplea una
mayor libertad al proyectar estructuras, con la contrapartida de exigir de él un proyecto
mas prolijo, porque existen mas variables que definir y méas aspectos que detallar. En
la eleccion final hay que tener en cuenta la facilidad de ejecucion, considerando el

encofrado y la colocacion de las armaduras y del hormigon.

En una estructura se deben tomar en cuenta los siguientes parametros fundamentales:
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e Tamafo maximo del arido.
e Consistencia.

e Resistencia a compresion.
Tamafio maximo del arido

Debe asegurarse que el hormigdn pase con razonable facilidad entre las armaduras o
entre éstas y los encofrados y rellenar correctamente el volumen encofrado. Con este
fin se recomienda que al menos el 90%, en peso, del arido grueso sea de tamafio inferior

a la menor de las dimensiones siguientes:

- E1 0,8 de la distancia horizontal libre entre armaduras independientes o entre éstas y
el borde de la pieza si las armaduras forman mas de 45° con la direccién de

hormigonado.

- 1/3 de la distancia entre una armadura y el paramento mas proximo si la armadura

forma un angulo no mayor de 45° con la direccion de hormigonado.

- La cuarta parte de la anchura, espesor o dimensién minima de la pieza que se
hormigona. Un tercio de la anchura libre de los nervios en el caso de los forjados. Un

medio del espesor minimo en el caso de la losa superior de forjados.
Consistencia

Se debe considerar la forma de la pieza, la disposicion de las armaduras y los medios
de compactacion disponibles en obra para que el hormigdn pueda rellenar eficazmente
el volumen nominal de la pieza, sin presentar exceso de agua que reduciria su
resistencia y durabilidad. La consistencia se mide con el cono de Abrams y se clasifica

de la siguiente manera:
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Figura 2-5 Consistencia del hormigon.

Consistencia | Asiento en cm | Tolerancia en cm
Seca Oa2 0
Plastica 3Jas =1
Blanda 6ag =1
Fluida 10al5 +2

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Resistencia a compresion

Es la caracteristica fundamental del hormigdn y de hecho la mayoria de sus cualidades
crece paralelamente a la resistencia y se miden y controlan a través de ella. También se
debe definir la resistencia a considerar en un proyecto y establecer el método de control
durante su ejecucion; para lo que se introduce el concepto de resistencia caracteristica,
que es el valor que presenta un nivel de confianza del 95% o, lo que es lo mismo,
cualquier probeta muestreada al azar tiene una probabilidad de 0,95 de superar dicho

valor.

Las resistencias caracteristicas del hormigdn a compresion estan normalizadas en:
175, 200, 210, 245, 250, 280, 300, 315, 350, 420, 560, 700 Kg/cm2

Adherencia entre el hormigon y el acero

La adherencia entre el hormigdn-acero es el fendmeno bésico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigon armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que
el acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafiaria al
hormigdn en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana
de hormigén armado dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos
tangenciales entre el hormigon y armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y
también asegura el anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje de sus

extremos”.
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La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: la de asegurar el anclaje de las
barras y la de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la

armadura principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.

Disposicion de las armaduras

Generalidades

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

las armaduras transversales.

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

reforzar las zonas comprimidas del hormigén.

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.

Tabla 2-5 Diametros y areas de barras corrugadas

Didmetro 4 6 8 10 12 16 20 25 32
mm
Areacm?2 | 0,126 | 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,131 | 2,011 | 3,142 | 4,909 | 8,042

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

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 vy

compactacion del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden
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coqueras o espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigdn Armado recomienda los

valores gue se indican a continuacién:

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 didametro de la barra mas gruesa

e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

b) Si se disponen de dos 0 més 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 préctica 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 mas proximo de la pieza. El objeto
del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del
fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigdn del recubrimiento,

mas aln que Su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que recomendamos a continuacion:

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

maximo del arido.
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b) El valor mdximo 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.

El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1,5cm.

Tabla 2-6 Recubrimientos minimos

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

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigdn Armado

Doblado de las armaduras

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado
a comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigdn armado
las barras deben doblarse con radios mas amplios que los utilizados en este ensayo para
no provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigon de la zona de
codo. En este sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a
desgarrar el hormigdn suelen ser mas peligrosas que las compresiones originadas

directamente por el codo.

Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente

tabla:
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Tabla 2-7 Radios de curvatura para ganchos y estribos

- Barras levantadas o
curvadas
Clase de barras Diametro Diametro
corrugadas de la barra © de la barra ©
< 20 mm =20 mm <25 mm > 25 mm
B 400 S
y 40 70 100 120
B 400 SD
B 500 S
y 40 70 120 140
B 500 SD

FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia
Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

Anclaje de barras corrugadas

La longitud de anclaje por prolongacion recta, Ib, tanto en traccion como en
compresion, se puede calcular a partir de la tensién de adherencia fbd, simplemente
calculando la longitud necesaria para anclar por adherencia la fuerza As fyd que puede

ejercer la barra:

Barras en posicion I:
, _f
l,=m, @ < * @ 415cm
20
Barras en posicién II:
T
I,=14-m, 0&1-_4 @ €15cm

Donde:
Ib = Longitud de anclaje por prolongacion recta, en cm.

fyk = Limite el&stico caracteristico del acero, en N/mm2.
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@ = Diametro de la barra, en cm.
m1 = Valores dados en la tabla 9.6*
m2=14ml

En la figura 6 se indican las longitudes précticas de anclaje de barras corrugadas, con

los valores de los coeficientes m.

Figura 2-6 Longitudes de anclaje en centimetros.
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FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro
Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
Anclaje de grupos de barras
El anclaje de los grupos de barras debe hacerse por prolongacion recta. Si todas las
barras del grupo dejan de ser necesarias en la misma seccion (por ejemplo, anclaje de
las barras de traccién de una pieza en voladizo, a partir de la seccién de

empotramiento), la longitud de anclaje sera, como minimo:

e 1,3 1Ib para grupos de dos barras,
e 1.4 1b para grupos de tres barras,

e 1,6 Ib para grupos de cuatro barras,
Siendo Ib la longitud de anclaje correspondiente a una barra aislada.

Si las barras del grupo dejan de ser necesarias en secciones diferentes, la longitud de

anclaje de cada barra sera4, como minimo:
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e 1,2 Ibsi va acompariada de una sola barra,

e 1,3 Ibsi vaacompariada de dos barras,

1,4 1b si va acompafada de tres barras

Figura 2-7 Anclaje de grupos de barras.

FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia

Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

2.5.1 Sustentacion de cubiertas y entre pisos
La estructura de cubierta estard formada por losa maciza y el entrepiso estara formada

por losa alivianada con viguetas pretensadas.
Viguetas pretensadas

Son elementos lineales sometidos a flexion, para lo cual se introduce esfuerzos de tal
manera que sean iguales y contrarios a los que producen las cargas para que de esa

forma eliminar los esfuerzos a flexion.

2.5.2 Sustentacion de la edificacion

25.2.1 Vigas

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

esta disefiado con vigas rectangulares.
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2.5.2.1.1 Disefio de viga a flexién simple

Primero se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys
Md =y, * M
Se debera calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:

Ha = bw*dz*fcd
Donde:
bw = Ancho de la viga

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

armadura mas traccionada (también llamado “canto util”)

fcd = Resistencia de disefio del hormigon.

Si: 4, = 1y NO Necesitaarmaduraa compresion

El valor u;;,,, se obtiene de la tabla 16.12

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, sélo se debera disponer de una armadura que soporte
los esfuerzos de traccion y se deberd seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se obtiene la cuantia mecanica de la armadura
de la tabla 16.1

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

fcd

As=w*bw xd * —

fyd
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Donde:
W = Cuantia mecanica de la armadura
Fyd = Resistencia de célculo del acero
As = Area de la armadura a traccion.
3) Calcular la armadura minima
El valor aproximado de este esfuerzo, en seccion rectangular, es
As min = wmin * b, * d
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

Si; 14, < M4 Necesitaarmaduraa compresion

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

necesita armadura de compresion.

Canto minimo sin armadura de compresion

Generalmente se adopta el ancho b de la seccion y, por lo tanto, las Unicas incognitas
son el canto util d y la armadura a traccion. Por definicidn el canto minimo corresponde
a una profundidad del eje neutro igual al valor limite y se determina una altura til

minima;

Md

dmin = 1.69 = m

2.5.2.1.2 Disefio de viga a corte
En el dimensionamiento a cortante en la situacion de rotura suele admitirse la
colaboracién del hormigdn, resultando una formula aditiva que suma la contribucion

del mismo con las armaduras.
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Resulta que el hormigdn puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante
veu - Mientras que el cortante total de calculo no supere este valor vd <veu , no serian

tedricamente necesarias las armaduras transversales.
Procedimiento de célculo

Una vez organizadas las armaduras longitudinales en traccion y conocida la seccién en
que deja de ser necesaria cada barra, hay que comprobar las distintas secciones a
esfuerzo cortante y calcular los estribos correspondientes. Se comienza por determinar
el esfuerzo cortante absorbido por el hormigéon “Vcu” y el cortante maximo de

agotamiento por compresion del alma, “Vou”.
Veu = fra*xb*d
Vou=03x%foqxbx*d
Donde:
d = Canto util.
b =Ancho del alma.
Fcv = resistencia virtual a cortante del hormigon

Fcd = Resistencia de calculo del hormigon (Kp/cm?).

8 1/3
” * &+ (100p * p * fck)

fev =

fed = };LCk
a) Si vd <Veu, el hormigdn de la pieza resiste por si sélo el esfuerzo cortante, y la
viga no necesita, tedricamente, armadura transversal. No obstante, es necesario colocar
unos cercos o estribos de seguridad cuyo didmetro no sea inferior a 6 mm, ni la cuarta
parte del diametro correspondiente a las armaduras principales. La separacion de

dichos estribos debe ser:

s<0.75xd s <30cm
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Cuantia minima
Para que la armadura transversal pueda tenerse en cuenta en la resistencia a esfuerzo
cortante su cuantia minima debe ser igual o mayor de 0.02:

0.02 * fcd * b * 100

Esta cantidad de acero estara distribuida en 1 metro lineal de viga, si se utiliza esta

expresion.

by Si V., <V;<V, , hay que determinar la altura transversal necesaria

correspondiente al esfuerzo cortante residual

Vou =Va — Ve
V.
Se calcula entonces: As = —su5
0.9xd*fyd

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

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

determinar la armadura para cortante cada metro).
d = Canto util.
fyd = Resistencia de calculo del acero.

a) SiV; >V, esnecesario aumentar las dimensiones de la seccion.

2.5.2.2 Columnas

Las columnas o pilares de hormigdn armado forman piezas, generalmente verticales,
en las que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones
transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta 0

flexion compuesta.
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La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actlan 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 colaboracion con el hormigén, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la
rotura por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos
constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras

longitudinales comprimidas y contribuir a resistir esfuerzos cortantes.

2.5.2.2.1 Armaduras longitudinales

Tendran un didmetro no menor de 1.2cm y se situaran en las proximidades de las caras
del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccién.
En los soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la
disposicion de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

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

- Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacién minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual 0 mayor que 2cm, que el diametro

de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido.

2.5.2.2.2 Cuantias limites
Se recomienda para las armaduras longitudinales de las piezas sometidas a
compresion simple o compuesta, suponiendo que estan colocadas en dos caras

opuestas, Al y A2 las siguientes limitaciones:
Al *fyd <05 *Ac *fcd
AZ *fyd < 0.5 *Ac *fcd

Ay * fyq < 0.05 % Ny
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AZ *fyd <05 *Ac*fcd

Que para el caso de compresién simple, con armadura simétrica total As, puede ponerse

en la forma:
As*fydzo-l*Nd As*fdeAc*fcd

Donde:

Ac = El area de la seccion bruta de hormigon

fyd = Resistencia de calculo del acero que no se tomara mayor en este caso de
5000kg/cm2.

Aly A2 = Armaduras longitudinales de las piezas a compresion simple 0 compuesta.

Nd = Esfuerzo axial de calculo
fcd = Resistencia de céalculo del hormigén.

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

2.5.2.2.3 Armadura transversal

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos
inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes,
ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser méas reducidos y la mayoria de
las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

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

planos de cercos o estribos debe ser:
S<b,

Siendo (be) la menor dimension del ndcleo de hormigdn, limitada por el borde exterior
de la armadura transversal. Es aconsejable no adoptar para S valores mayores de 30cm.

2.5.2.2.4 Pandeo en piezas comprimidas de hormigon armado
Una estructura se Ilama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo,

presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde
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El punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario. La
longitud de pandeo o de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de

momento nulo del mismo.

Tabla 2-8 Longitud de pandeo de las piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud (. k

-Un extremo libre y otro empotrado 2

-Ambos extremos articulados 1

-Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0,70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0,50
-Soportes elasticamente empotrados 0,70
-Otros casos 0,90

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

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

traslacional”.
lob=k=*l
Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacién:

X (#) de todos los pilares

X (?) de todos las vigas

Ya = (igual paraig)
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_ 0,64+ 14 (s +1P5) + 3 ha - s
1,28+ 2-(Ya+Pp)+3-9y-Pp

a:j15++om+¢g+La¢ww3

en porticos intraslacionales

en porticos traslacionales
75+ 4+ g P

Esbeltez geométrica y mecanica

, . I
A= l—"l < 35 Esbeltez mecanica Donde:
\/; Io: Longitud de pandeo

La pieza puede

> ; i: Radio de giro
considerarse corta

o k: Coeficiente de pandeo
Eo < 10 Esbeltez geométrica P

o~

1=

/
Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:

- Para esbelteces mecénicas A < Alim la pieza puede considerarse corta, despreciandose
los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion de
pandeo. Segun la Instruccion espanola Alim esta asociada a una pérdida de capacidad
resistente

menor del 10 % respecto del soporte considerado corto, y vale:

cl, 024
Atim = 35 1+—+34(——1) <100

“/n

Donde:
v = Axil reducido de calculo que solicita al soporte.
— Nd
T Afea
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el = Mayor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.

e2 = Menor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.

h = Dimension del soporte en el plano de flexidn considerado.

C = Coeficiente que depende de la disposicion de armadura:

0,24 para armadura simétrica en las dos caras

- Para esbelteces mecanicas 100<A<200 (geométricas 29<A0<58), debe aplicarse el
método general, para soportes de secciones y armadura constante.

- No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con
esbelteces mecanicas A>200 (geométricas A0>58).

Compresion simple

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

- Excentricidad minima de calculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actie realmente en
el baricentro, la Norma Boliviana del hormigén armado considera una excentricidad
constructiva:

¢ >{h/ZO 0 b/20
- 2 cm.

Donde:
h: Canto total en la direccion considerada
- Excentricidad de primer orden

Sera la correspondiente al extremo de mayor momento

M

e, =—
Ng

- Armadura Longitudinal
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Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y situaran en

las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
Nd "€ Nd
u = —— vV =——
h-b2-f.y h+b-feq

De los dbacos en roseta para flexion esviada se puede obtener el valor de “w”

Ao=w-b-n-Le
fyd

La armadura minima es:
Ag min = 0,002 - A,

Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigén.
- Armadura transversal

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos
seré:
§<15x0

2.5.3 Fundaciones

2.5.3.1 Introduccién

Las estructuras de hormigén armado que se apoyan en el suelo, como ser edificios,
puentes, estan formados basicamente por dos partes, la superior o superestructura y la
inferior o fundacién. De esto se puede concluir que las fundaciones, son elementos
estructurales situados entre la superestructura y el suelo o roca que le servira de base a

la estructura.

Entonces la fundacién de una estructura se define como aquella parte de la edificacion
que esta en contacto directo con el terreno, teniendo esta la funcion de distribuir las

cargas provenientes de la superestructura al suelo en que descansa de manera que el
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Suelo sea capaz de resistirlo, y no sufra asentamientos mayores a los permitidos por el

analisis estructural.

Por lo tanto el suelo debe ser capaz de soportar cargas de cualquier estructura sin fallar

a corte y con asentamientos admisibles.

2.5.3.2 Fundaciones superficiales
Se conoce como fundacion superficial o directa cuando el plano de asiento de las

fundaciones se encuentra a poca profundidad.

Entendiendo por poca profundidad aquella que puede ser alcanzada con la excavacion
corriente de bajo costo y poca dificultad, sea por medios mecénicos o manuales (0.5 m.

a4 m).

Este tipo de fundaciones esté limitado para edificaciones que transmiten al suelo cargas
bajas, ademas supone una condicién del suelo en contacto con el concreto de muy

buena capacidad resistente de apoyo.

En resumen para un disefio satisfactorio, las fundaciones superficiales deben tener

algunas caracteristicas principales como ser:
La fundacion tiene que ser segura contra una falla por corte del suelo que la soporta.

- Lafundacidn no debe presentar desplazamientos excesivos, es decir asentamientos
excesivos. (El término “excesivo” es relativo, porque el grado de asentamiento
disponible para una estructura depende de varias consideraciones).

- Debera tener la geometria de hormigdén y refuerzo de acero apropiado para
transmitir los esfuerzos provenientes de las columnas hacia el suelo, sin involucrar

falla estructural de la fundacion.

En conclusién el problema de disefio de fundaciones requiere tener un conocimiento
cabal del suelo soportante, de la naturaleza y requerimientos de la superestructura, o

iteracion suelo — estructura.
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2.5.3.3 Tipos de fundaciones superficiales
Para un terreno granular bien gradado se aconseja zapatas aisladas o combinadas

dependiendo de la necesidad de la estructura:

1. Zapatas Aisladas

Son las que transmiten la carga de una sola columna al suelo. Este tipo de zapatas
puede ser de diversas formas geométricas de acuerdo a las necesidades, su uso es
indicado para casos en los que la carga es pequefia como edificaciones menores a cinco
plantas y/o a suelo que tenga buena resistencia. Constituyen el tipo méas usual por
razones de economia, estas zapatas pueden ser centricas o excéntricas dependiendo de
la excentricidad de la carga o de los momentos actuantes.

2. Zapatas Combinada

Las zapatas combinadas generalmente se las emplea cuando se tiene dos columnas
cercanas o cuando una de ellas se sitla en el limite de propiedad del terreno, de tal
forma que la union entre ambas zapatas contrarresta la excentricidad de estas. Este tipo
de zapatas también se emplea cuando se tiene un elemento estructural como las cajas

de ascensores.
Figura 2-8 Zapatas aisladas y combinadas.

[. ' _. f*‘i '/

Zapata aislada Zapata combinada

FUENTE: Fundamentos de ingenieria geotécnica Braja M. Das
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2.5.3.4 Zapatas aisladas

Las zapatas aisladas son losas de cimentacién normalmente de concreto reforzado con
dimensiones largo L y ancho B con relacion L/B que no excede a 1.5. la cimentacion
debe soportar la carga de las columnas. En este caso cada Zapata puede ser
independiente una de otra por lo que se requiere que los asentamientos diferenciales
entre ellas no excedan los asentamientos totales o diferenciales permitidos. Los
asentamientos diferenciales pueden reducirse seleccionando el area apropiada del
contacto de la Zapata y en ocasiones usando la rigidez de la superestructura
Generalmente las zapatas aisladas se usan s6lo en suelos de baja compresibilidad y en
estructuras donde los asentamientos diferenciales entre columnas pueden ser
controlados por la flexibilidad de la stper estructura hoy Incluyendo los en el disefio
de los nodos de la base de la estructura o articulando los nodos de manera que puedan

tomar los asentamientos diferenciales y/o rotaciones sin dafiar la estructura.

Por medio de andlisis tedricos elasticos y observaciones se ha demostrado que la
distribucion de esfuerzos debajo de las zapatas cargadas simétricamente no es uniforme
la distribucion de esfuerzos depende del tipo de material debajo de la Zapata y de la
rigidez de la Zapata misma. Para zapatas sobre material suelto y poco cohesivo las
particulas del suelo tienden a desplazarse hacia los extremos quedando relativamente

confinadas en el centro.

En el caso general de zapatas rigidas sobre suelos cohesivos la distribucion de presiones

es maxima en los extremos y minima en el centro.
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Figura 2-9 Distribucidn de zapatas en suelos cohesivos y poco cohesivos.

T S NYYYY W

FUENTE: Fundamentos de ingenieria geotécnica Braja M. Das

En el disefio (practica profesional) se hacen las siguientes hipdtesis:

1) La distribucidn de presiones es lineal,
2) la losa de la Zapata se considera rigida,
3) No se admiten tensiones en el terreno.

Proceso de célculo

Figura 2-10 Solicitaciones presentes en una zapata aislada.

N -
h a
A »

s b 71l
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Ay
ejex Hx | Mx
al Hyy

® Jut ©

FUENTE: Fundamentos de ingenieria geotécnica Braja M. Das
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Datos:

M’x = Momento en el eje x.

M’y = Momento en el eje y.

Vy = Cortante en el eje y.

Vx = Cortante en el eje x.

N’ = Carga total que llega a la zapata.
0.4m = Esfuerzo admisible del suelo.

Una vez definidos todos nuestros datos, se precede a calcular la zapata con los

siguientes pasos:
1. Determinar el peso total “N” que soportara la zapata

Primeramente, se aproximamos el peso de la zapata como el 10% del peso total “N”
que llega a la zapata, entonces el peso total “N” (carga que llega a la zapata mas el peso

de la zapata) es:
N=105N
2. Determinar las dimensiones “a” y “b” de la base de la zapata

La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la
zapata no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un area

necesaria dada por:

N

Apec ==
Oadm

Se escoge un area “A” mayor a la necesaria, y con este valor se determina las

dimensiones tentativas de “a” y “b” tal que:

A=ab

"

Debe recordarse que los valores de “a” y “b” deben ser dimensiones constructivas.
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Escogidos los valores de “a” y “b” se calcula el esfuerzo maximo “o1” que se presentara

en la zapata dado por:

N 4 6My 4 6Mx
1= AT bz T baz
En esta etapa hay que verificar que:
0, < Eadm

Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b”
para luego repetir el paso de calcular el esfuerzo méximo en la zapata y verificar que

se cumpla la desigualdad

01 < Eadm

3. Determinar el canto 1til “d” y el canto total “h” de la zapata

Primero se debe calcular la resistencia de disefio para el hormigon:

fck
fog = —
cd Ye

Donde:
fea = resistencia de disefio del Hormigén.
fek = resistencia caracteristica del Hormigon.

vc = Coeficiente de seguridad para el Hormigén (1.5).

Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dado por la férmula:

4>|<vd

Y * ot

Donde:
fea = kg/cm2.

v1 = Coeficiente que normalmente vale 1,6.
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Oadm = kg/cm?2.

Con el valor de “k” se determina el valor del canto util tal que:

Z T2k—1 %
2(a—al
d2 A
2(b —b1)
4 +k
\ 25 cm

f\/al*bl a*xb al+bl

[IPA]

Luego se procede a definir el valor de “c” para el recubrimiento (> 5cm), con los valores

anteriores se tiene:

h=d +c
4. Se determina la carga real “N” que actuara en la zapata

Con las dimensiones ya definidas en el paso 3, se calcula el peso real de la zapata dada

por:

tn
Peso zapata = ygepae *a*bxh = 2.4 (m—3>*a*b*h

Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata.
N = N’ + (Peso Zapata)
5. Célculo de los momentos corregidos

Como existen fuerzas cortantes (VX y V) en la base de la zapata, es necesario calcular
los momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las

siguientes ecuaciones:
Mx = M’x + hHy
My = M'y + hHx

Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido

que el Momento y es negativo si tiene sentido contrario.
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6. Calculo de los esfuerzos en la zapata

N 6My 6Mx
61:K+a*b2+b*a2
N 6My 6Mx
_A_a*b2+b*a2

N 6My 6Mx
CYBZK-I_a*bZ_b*aZ

N 6My 6Mx
A axb? Db=xa?

o4 =

Es importante entender que la distribucién de esfuerzos depende de la clase de suelo,
pero para los fines practicos se supone que el suelo genera esfuerzos lineales y
utilizando las férmulas de resistencia de materiales tenemos que los efectos debidos a
flexocompresidn estan dados por las anteriores formulas. En esta etapa se tiene que
verificar que la mayoria del area de la zapata este comprimida, para lo cual el area
comprimida tiene que ser mayor que la mitad del area total. Si no cumpliria esta

verificacion se debe cambiar el area de la seccion.
Luego se debe de verificar:

01 < Oadm
Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la zapata.
7. Caélculo del momento de disefio
Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido y se halla el momento

a una distancia del 0.15 a 1.
Figura 2-11 Momentos de disefio.
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FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87
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De la figura 11 se pueden deducir las siguientes ecuaciones:

_a—al
2

4+ 0.15 % al

axzal—a*(al—ch)

Donde el momento viene dado por la siguiente expresion:

k? k 2xk
Mdzax*7+(0-4_o-x)*§* 3

1. Calculo del area de acero

Con el momento de disefio expresado en (Kg. cm) se determina el momento reducido

dado por:

. Md
bxd?xfe

u
Donde:
b =100 cm. (por metro).
d = canto util.
fcd = Resistencia de disefio del Hormigon.
Md = Momento de disefio.
Con este valor se determinara la cuantia mecanica de acero dada por:
w=px(1+p
Hay que verificar que la cuantia mecéanica minima es w min = 0,0015. Con este valor

se determina el area de acero por metro.

As=w=+*bx*d * fc—d
fyd
2. Se realiza la verificacion al vuelco
Na
2% My
>y=15
Np (=7
2% Mx
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3. Se realiza la verificacion al punzonamiento

Veu >Vd
Vecu=2xf.,*xPcx*d
Pc=2x*[(a; +d)+ (by + d)]

Vd = oax * [axb — (by +d) * (a; + d)]

4. Finalmente se hace una verificacion al deslizamiento
Verificacion a corte por flexion:

Veuz >Vd,

Veu=fo, *b*xd

Vd2=6";ax*b*(a—a1—d)

2.5.4 Estructuras complementarias

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

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

Las partes que puede tener una escalera son:
- Tramo: Sucesién ininterrumpida de escalones entre descansos.

- Descanso: Parte horizontal mas extensa que limita los tramos entre los niveles de

piso, de un ancho no menor a 3 huellas. Cada nivel de piso es descanso principal.
- Huella: Parte horizontal del escalon.
- Contrahuella: Parte vertical del escalon.

- Baranda: Proteccion de la escalera.
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Figura 2-12 Partes componentes de una escalera.

FUENTE: Disefio de escaleras Rongs Guisado

2.5.4.1.1 Proceso de calculo

Condiciones de calculo

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

que puedan tener.

La figura 13 a representa una viga sometida a una carga vertical uniforme. Se trata de
un elemento isostatico que no genera reacciones horizontales y donde el momento

flector en cualquier punto, independientemente de la geometria de la viga, es positivo.

En este caso se presenta un planteamiento muy comun de célculo. La losa esta
simplemente apoyada en las vigas del inicio y final, de manera que transmite sus cargas
a las mismas. La desventaja de este modelo, surge al no producirse momentos negativos

a lo largo del elemento, lo cual ocasiona que en muchos casos se asuma un momento
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Flector negativo igual a una porcion del maximo positivo o una armadura negativa

igual a una porcién de la calculada para el momento maximo positivo.

La figura 13b representa una viga de igual geometria a la anterior. Sin embargo, se
encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores maximos positivos
resultan en consecuencia menores que los de la figura 9a, sin embargo, se generan

momentos de distinto signo.

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

Figura 2-13 Condiciones de borde en tramos de escaleras.

HHHHHHHHH trbebdbbilodiviidd

13a. Viga isostatica (momento maximo 13b. Viga hiperestatica (momento
positivo) méaximo negativo)

FUENTE: Disefio de escaleras Rongs Guisado
Dimensionamiento de la escalera

a) Espesor de la losa

b‘
S

b‘ N
S o

N
(2

\
l Promedio t
|

Donde:
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t = Espesor de la losa (cm).

Ln = Longitud horizontal de la escalera (cm).

Para el calculo del espesor se toma un valor constructivo respecto del t promedio
calculado.

b) Angulo de inclinacion de la huella

P

7T o

cosa =

Donde:
P = Longitud del paso (cm).
Cp = Longitud del contrapaso (cm).

c) Alturainicial

d) Altura media

Cargas que actuan sobre la escalera

a) Peso propio de la escalera

1. Losa de los tramos de subida y bajada
P.P.y=Yye hpy b
2. Losa de descanso
P.P._=yy-t-b
Donde:

b = Base de la losa.

b) Cargas permanentes

La sobrecarga por el peso de acabados ademas se debe tomar en cuenta el peso del
barandado.
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Y por lo tanto la carga permanente sera:
C.P.=C.P.acab + C.P.bar
c) Carga de disefo
La sobrecarga de disefio
qqa =SC-b

De esta manera se obtendran las cargas en la losa de descanso y en la losa de subida y
bajada:

Gy = 1.6(P.P_+ C.P+qy.)

Del analisis de la viga, figura 9a, se obtendran las reacciones, momento flector maximo
positivo y cortante maxima, valores con los cuales se debe realizar el céalculo de los

refuerzos positivos.

Del analisis de la viga, figura 9b, se obtendra el momento flector méaximo negativo,

con el cual se debe calcular los refuerzos negativos.

- Caélculo de las armaduras

Se debe realizar la mayoracion de las solicitaciones, calcular el Momento reducido de

célculo (ud) y posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (Lim).

a) Armadura positiva

Con pd se obtiene una cuantia mecanica de w y posteriormente la determinacion de la

armadura (As).

b) Armadura minima

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima. En seguida,

se toma el mayor valor entre la armadura positiva y la armadura minima.

c) Refuerzo de momento negativo
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Se debe idealizar una viga biempotrada a manera de determinar el momento maximo
negativo que solicita la escalera. Se debe calcular la armadura requerida para soportar

el momento flector maximo negativo.
Con pd se obtiene una cuantia mecanica de w.
Determinacion de la armadura negativa (As).

El refuerzo negativo debe ser igual al mayor valor entre la armadura negativa calculada
para el momento maximo negativo o la armadura minima negativa (calculada con la

cuantia minima).

Disposicion de las armaduras

n 2
As = = D% Npgrras

N

Donde:
® = Diametro de los aceros.
s = Separacion entre barras.

r = Recubrimiento.

2.6 Estrategia para la ejecucion del proyecto

2.6.1 Especificaciones técnicas

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de
especificaciones debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de
emplearse, los ensayos a los que deben someterse para comprobacion de condiciones
que han de cumplir, el proceso de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion
de las distintas partes de obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones
que deban adoptarse durante la construccion; los niveles de control exigidos para los
materiales y la ejecucion, y finalmente las normas y pruebas previstas para las

recepciones correspondientes.

En cualquier caso, el Pliego de Especificaciones Técnicas establecera necesariamente,

los siguientes datos de los materiales para la obra:
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- Tipo, clase y categoria del cemento.
- Tipos de acero.

- Resistencia especificada para el hormigdn

Si para una misma obra se preven distintos tipos de un mismo material, se detallaran,

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

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

aspectos:

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

- Proceso de hormigonado, con especial referencia a las juntas (dilatacion,
hormigonado, etc.).

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

- Proceso de desencofrado y descimbramiento.

- Tolerancias dimensionales.

En el Pliego de Especificaciones Técnicas, se haré constar el valor maximo de la carga
para la cual, de acuerdo con los datos facilitados por el proyectista, se permite la
utilizacion de la estructura. Este valor habrd de figurar en una placa, de material
indestructible, que se mantendra permanentemente colocada en un lugar adecuado de
la construccidn, para la debida informacion de los usuarios, durante la vida de servicio

de la estructura.

2.6.2 Cdmputos métricos

En todo proyecto se deberan incluir un detallado y completo cémputo métrico, y/o
mediciones su caso, tanto de las cantidades de hormigdn y acero a utilizarse en la
construccion de la estructura como de las excavaciones y rellenos, y de los encofrados,
cimbras y demas elementos auxiliares requeridos. Por otra parte deberan especificarse
también las caracteristicas correspondientes a dichos materiales, necesarios para poder

efectuar su correcta valoracion al confeccionar el presupuesto de la obra.

Se recomienda realizar las mediciones, expresando: las excavaciones y rellenos, en

metros cubicos; los encofrados, en metros cuadrados; los hormigones, en metros
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Cubicos; las armaduras en kilogramos, las cimbras o elementos auxiliares que se

requieran de acuerdo con el proceso de construccion previsto.

El incluir por separado, y con sus precios independientes, el hormigon, el acero, las
excavaciones y las cimbras, permite darse cuenta de la importancia relativa del costo
de cada uno de estos elementos y sobre todo, permite valorar justamente cualquier
modificacién que pueda introducirse, después, en los volimenes de las distintas

unidades de obra.

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

materiales componentes del hormigén.

2.6.3 Presupuesto
El presupuesto podré estar integrado por partidas o items parciales, con expresion de

los diferentes precios unitarios descompuestos.

El célculo de los precios de las distintas unidades de obra, se basara en la determinacion
de los costos directos o indirectos, precisos para su ejecucion.

Se consideran costos directos:

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

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

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

- Los gastos de amortizacion y conservacion de herramientas, y de la maquinaria e

instalaciones anteriormente citadas
Se consideran costos indirectos:

- Los gastos de instalacion de oficinas a pie de obra, comunicaciones, edificacion de

almacenes, talleres, pabellones temporales para obreros, laboratorios, etc.
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- Los gastos del personal técnico y administrativo adscrito exclusivamente a la obra.
- Los costos de ensayos, controles de calidad, pruebas de laboratorio.

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

Todos estos gastos, excepto aquellos que figuren en el presupuesto valorados en
unidades de obra, 0 en partidas alzadas, se cifran en un porcentaje de los costos directos,
igual para todas las unidades de obra: porcentaje que fijara, en cada caso, el Autor del
Proyecto, a la vista de la naturaleza de la obra proyectada, de la importancia de su
presupuesto y de su posible plazo de ejecucion. En particular, debera figurar de forma
explicita, el costo del control, calculado de acuerdo con el nivel adoptado para el

mismo.

2.6.4 Planteamiento y cronograma

Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas
tipoldgicas, pueden dar a lugar a costos de ejecucion y plazos muy diferentes. Para
poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan
en base al cual se pueda programar y controlar una obra. Partiendo de aqui se puede
entender como la planificacion a la formulacién de un proyecto de acciones sucesivas
que sirva de guia para la realizacién proyecto. Tanto la planificacion como la
programacion de una obra se realizan antes de comenzar el proyecto, y son
herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a veces es necesario
reprogramar y replantear.

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

- Diagrama de barras.

- Curvas de produccion acumulada.

- Meétodo de la ruta critica (Critical Path Method, CPM).

- Red de procedencias.

- PERT (Program Evaluation Review Technique).

- Diagrama de tiempo y espacio.

Para el presente proyecto se selecciond la técnica del diagrama de GANTT 6 Diagrama

de Barras.
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3 CAPITULO llI: INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Analisis de la topografia

El plano del levantamiento topogréafico fue realizado por la alcaldia de la Ciudad de
Entre Rios, sin embargo, la alcaldia solo facilito los puntos topogréaficos y usando el
programa global mapper se realizé la topografia del terreno.

El terreno para el emplazamiento cuenta con una superficie Gtil de 1239 m2, donde se
tiene 29.5 m de frente por 42 m lateralmente; colinda al norte con un terreno donde
habitan comunarios y una cancha al lado, al este con la calle que se dirige a la ciudad
de Entre Rios, al sur con un terreo de cultivo y al oeste un nuevo colegio de primaria,
Todos detalles del levantamiento topogréfico del terreno se encuentra en el Anexo A.1
(Topografia del Terreno, e.t.c).

3.2 Anadlisis del estudio de suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, con
profundidad de 2m dando como resultado lo que se indica a continuacion.

Tabla 3-1 Sondeo de estudio de suelos

Sondeo = Prof. (m) Tipo de suelo ¢ ~om ( kg/cm?)
Pozo 1 1,5 Arcillas inorganicas de media 1,402
plasticidad, con presencia de
limo. CL
Pozo 2 2 Arcillas inorganicas de media 1,402
plasticidad, con presencia de
limo. CL

La profundidad a la que se fundara la estructura serd de 2 metros con un esfuerzo
admisible de 1,402 kg/cmz.
Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en el anexo A.2 (Estudio

de Suelos).
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Asi también tablas usadas, dbacos y respectiva bibliografia para su valides del estudio

de suelos.

Capacidad de carga con el método de Terzaghi

Para lograr respaldar el resultado obtenido en campo es que se demuestra el calculo de

la carga admisible por el método tedrico de terzaghi.

Los datos obtenidos del estudio de suelo realizado en campo son:

Peso especifico (y) = 19,89 KN/ m3

Cohesion (¢’) = 0,62

Angulo de friccion @’ = 32°

Profundidad de la cimentacion Df=2m

Figura 3-1 Factores de capacidad de carga de terzaghi.

o' n; N, n; &' n; N; Ny,
0 5.70 1.00 0.00 26 15.53 6.05 2.59
1 5.90 1.07 0.005 27 16.30 6.54 2.88
2 6.10 114 0.02 28 17.13 7.07 3.29
3 6.30 1.22 0.04 29 18.03 7.66 3.76
4 651 1.30 0.055 30 18.99 8.31 439
5 6.74 1.39 0.074 31 20.03 9.03 483
6 697 1.49 0.10 32 2116 9.82 5.51
7 7.22 1.59 0.128 33 2239 10.69 6.32
8 7.47 1.70 0.16 34 23.72 11.67 7.22
9 7.74 1.82 0.20 35 25.18 1275 8.35

10 8.02 1.94 0.24 36 2677 13.97 9.41

11 8.32 2.08 0.30 37 28.51 15.32 10.90

12 8.63 2.22 0.35 38 30.43 16.85 12.75

13 8.96 2.38 0.42 39 32.53 18.56 14.71

14 9.31 2.55 0.48 40 34.87 20.50 17.22

15 9.67 273 0.57 41 3745 2270 19.75

16 10.06 2.92 0.67 4 4033 2521 22.50

17 10.47 3.13 0.76 43 43.54 28.06 26.25

18 10.90 336 0.88 44 47.13 3134 30.40

19 11.36 3.61 1.03 45 51.17 35.11 36.00

20 11.85 3.88 112 46 55.73 39.48 41.70

21 12.37 417 1.35 47 6091 44.45 49.30

22 12.92 448 155 48 66.80 50.46 59.25

23 13.51 482 1.74 49 73.55 5741 71.45

24 14.14 5.20 1.97 50 8131 65.60 85.75

25 14.80 5.60 2.25

@'=32°

Ny =21,16
N, = 9,82
N, =551

FUENTE: Fundamentos de ingenieria de cimentaciones 7° edicién, Braja M. Das

q=V*Ds

q=1989 KN/ 5 x2m =39,78 KN/ ,
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Capacidad de carga ultima para zapatas cuadradas
qu = 0,867¢'N.s + qN, + 0,4yBN,,
qu = 0,867 x 0,62 % 21,16 + 39,78+ 9,82 + 0,4 x 19,89 KN/ 5 +1,5m « 5,51
qu = 467,77KN/_,
Capacidad de carga ultima neta
Aneta(w) = u — 4
(netaqwy = 467,77KN/ , —39,78 KN/,
(netaqwy = 427,99KN/

Capacidad de carga permisible por unidad de area de suelo con un factor de seguridad
(Fs=3)

Qneta(u)
Qneta(adm) = —3
427,99 KN / m?
Aneta(adm) = 3

Qneta(adm) = 142,66 KN/mZ

K
Y e

Qneta(adm) = 1,402
3.3 Analisis del disefio arquitectonico
El disefio estructural del nuevo mddulo académico, U.A.J.M.S. Entre Rios cuenta con
un disefio arquitectonico de dos plantas; Con el nuevo modulo académico para la
carrera de ingenieria de medio ambiente de dos plantas, con la planta baja el sector
administrativo, en la primera planta y ambientes para el avance académico la carrera
de ingenieria de medio ambiente. Como cubierta de la estructura se tiene una losa

alivianada.

De acuerdo al disefio que se solicita arquitectonicamente se tiene un area total de
construccion de las dos plantas de 1095,84 m2.

Los planos arquitecténicos disefiados y proporcionados por la Universidad Auténoma
Juan Misael Saracho en el bloque administrativo de la universidad, gestion proyectos,

se encuentran en el Anexo A.3 (Planos arquitectonicos).
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Los mismos que constan de dos plantas que presentan diferentes ambientes amplios y
comodos que cumplen con la necesidad que presenta actualmente el modulo

académico.

3.4 ldealizacion de la estructura

Se analizara la estructura porticada de hormigon armado que contiene: columnas, vigas
de arriostre, vigas, losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento de
plastoform, zapatas aisladas y escaleras.

Se analizard todos los elementos estructurales mencionados anteriormente, se
comenzara haciendo un pre dimensionamiento de las secciones en base a un analisis
segun recomendaciones de las normas, experiencia de otros proyectos y criterios

constructivos, se realizara el calculo en el programa Cypecad 2016.

El edificio contara con junta de dilatacion térmica dado que la normativa CBH-87

indica lo siguiente:

“En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, en funcion

de las condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no seré superior a:
En regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10°C), 25 m.

En regiones humedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10°C),
50m.”

En el lugar de emplazamiento del proyecto es en la comunidad de Moreta, provincia
Occonor corresponde a la segunda condicién, donde podemos indicar que el clima de
esta region en general esta clasificado como templado subhimedo, con deficiencia
moderada de agua en invierno, donde sus registros muestran que el 14 de agosto de
1978 llego a una temperatura de -6,8 °C y tuvo una maxima en octubre de 1984 de 40
°C posteriormente este proyecto requiere junta de dilatacion por la elevada temperatura
que presenta y la dimension del edificio es de 50,4 m. mayor a los 25 metros que exige
la normativa. Por lo tanto, se considera una junta de dilatacion para el calculo

estructural.
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Se presenta el planteamiento estructural de toda la estructura y posteriormente el
esquema estructural por plantas con sus respectivas dimensiones.

Figura 3-2 Nuevo Modulo Académico U.A.J.M.S. Entre Rios, modelado en Cype
Cad.

FUENTE: Cypecad

3.4.1 Sustentacion de cubierta y entrepisos

La estructura de cubierta estara formada por losa alivianada y el entrepiso.

3.4.2 Sustentacion de la edificacion
La estructura de sustentacién de la edificacion esta constituida por varios pérticos. Los
porticos de la estructura estan compuestos de columnas de seccién cuadrada, vigas de

arrostramiento (sobre cimientos y encadenado) de seccidon rectangular y losa
alivianada.

3.4.3 Fundaciones

La fundacion se realizé con zapatas aisladas, que estara apoyada a una profundidad de

2 m por debajo de nivel de emplazamiento de la estructura.

3.4.4 Obras Complementarias

Como obra complementaria solo se tendra una escalera de hormigén armado.

3.5 Disefo estructural
A. Normas consideradas
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Todos los elementos estructurales fueron disefiados con la Norma Boliviana del

hormigon armado (CBH-87) y complementada con la norma espafiola EHE-08.

B. Materiales Utilizados
Se realizara el calculo de los elementos de fundacidn, columnas, losas, vigas y escaleras

empleando hormigones y aceros con las siguientes resistencias:

Hormigon
Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fck = 250 kg/cm?

Acero
Limite de fluencia fyk = 5000 kg/cm?
C. Datos Geométricos de las plantas
Las plantas tienen las siguientes elevaciones:

Tabla 3-2 Datos de las plantas

Nombre Altura Cota
Primer Piso 4 8
Planta Baja 4 4

Viga de Arriostre 2 0
Cimentacion -2

FUENTE: Elaboracion Propia

D. Determinacién de cargas de servicio.
Se determinaran tres tipos de cargas:

- Peso Propio

- Carga Muerta “CM (tn/m?)”

- Sobrecarga de Uso “Q (tn/m?)”
i.  Peso Propio
Los pesos propios de los diferentes elementos estructurales fueron considerados por
defecto por el programa Cypecad 2016, por lo tanto, no fue necesario realizar este

calculo.

ii. Carga Muerta

Carga Muerta Planta baja y Primer Piso:
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El programa Cypecad 2016 introdujo automaticamente el peso que corresponde a la
geometria de la estructura, por lo tanto, se calcul6 la carga muerta no estructural que
son: el peso debido a la carpeta de nivelacion de hormigdn sobre la losa, mortero para

pegar el ceramico, piso ceramico y cielo falso.
Carpeta de Nivelacion de Hormigon

Altura de la carpeta: h =2 cm.

Peso especifico del Hormigdn = 2400 Kg/m?®

La carga permanente por la carpeta de nivelacion seré:
. L Kg _1oKg
CM; Carpeta de Nivelaciéon = 2400 /m3 *0.02m = 48 /m2
_40Kg
CM; =487°/ ,

Mortero
Altura del Mortero = 1cm

Peso especifico del Mortero = 2100 Kg/m?®

La carga permanente por el mortero sera:
CM, Mortero = 2100%9/ L «0.01m=21%9/ ,
m m
K
cM, =219/,

Piso Ceramico
Altura del Ceramico =1 cm.

Peso especifico del Ceramico = 1800 Kg/m?

La carga permanente por el mortero sera:
CM; Mortero = 1800 Kg/m3 «0.01m =18 Kg/m2
cmy =189/ ,

Cielo raso
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Para el revoque del cielo raso
Altura del cielo raso = 1 cm.
Peso especifico del yeso = 1200 kg/m?®
CM, Cielo Raso = 12009/, «0.01m =12%9/ ,
CM, = 12 Kg/m2
Al programa se introduce la siguiente carga:
CM = CMy + CM, + CM3 + CM,,
CM = 48 Kg/m2 + 21’(9/m2 +18 Kg/m2 +12 Kg/m2
CM =0.09%"/ ,

Carga Muerta Azotea :

El cuarto piso es la azotea y en esta las cargas permanentes seran diferentes que los
otros forjados, solo contiene el peso del cielo raso y un contrapiso para drenaje en la
azotea con una pendiente del % para poder drenar las aguas de la terraza y esta no se

empoce y produzca goteras.

Cielo raso
Para el revoque del cielo raso

Altura del cielo raso =1 cm.

Peso especifico del yeso = 1200 kg/m?®
CM, Cielo Raso = 1200 Kg/m3 «0.01m =12 Kg/m2

CM, = 12 Kg/m2

Contrapiso para drenaje en la azotea

Para una pendiente del 1% la carpeta de nivelacion de hormigén para el drenaje de
aguas se haré en el lado menor de la terraza que es 22.97 m, la altura en la mitad de la

terraza serd 11.49 cm.
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Altura de la carpeta = 6 cm
Volumen carpeta= 40,11 m?
Peso especifico del hormigon = 2400 Kg/m?®

La carga permanente para el contrapiso para drenaje sera:

Peso Contrapiso para drenaje = 2400 Kg/m3 * 40,11 m3 = 96.247,44kg

96.247,44

CM; Contrapiso para drenaje = 3041 22,97

= 137,82 kg/m2
Para la terraza la carga permanente serd debido a cielo falso y el contrapiso para el
drenaje de la terraza para introducirlos en el programa.
CM = CM; + CM,
CM =12 Kg/m2 +137.82 Kg/m2
cm=0,15T"/ ,

Para el bloque continuo a la estructura se adoptara una pendiente del 1% la carpeta de
nivelacion de hormigon para el drenaje de aguas se hara en el lado menor de la terraza

que es 21,50 m la altura en la mitad de la terraza sera 10.75 cm.
Altura de la carpeta =5 cm
Volumen carpeta= 21,35 m?

La carga permanente para el contra piso para drenaje sera:

CM; Contrapiso para drenaje = 2.400 Kg/m3 * 21,35 m3 = 51.245,71 kg

5.843,55

CM; Contrapiso para drenaje = m

_ kg
= 128,99 /m2

Al programa se introduce la siguiente carga:

CM = CM, + CMs

K K
cM=12"9/ ,+12899"9/ ,
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cM=0,14T1/ ,

Tabla 3-3 Pesos especificos de materiales

ELEMENTO PESO (Kg/m3)
C. Fabrica de ladrillo
Cerdmico macizo 1.800
Ceramico perforado 1.500
Ceramico hueco 1.200
Silicocalcareo macizo 2.000

E. Hormigones

De grava, armado 2.400
De grava, en masa 2.200
De cascote de ladrillo 1.900
De escoria 1.600

F. Revestimientos

Argamasa, cemento, cal y arena 1.900
Argamasa, cemento y arena 2.100
Argamasa de yeso 1.200

FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro
Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

Peso de muros

Peso de muro de ladrillo 6 huecos e=12 cm (interior y exterior)

Ndmero de ladrillos en 1 m Horizontal = 100cm =4 Pza
25cm mi
Cifra de ladrillos en 1 m Vertical = 100¢m _ 5 Pza
20cm ml

Pza

Cantidad de ladrillos en 1 m® de muro = 4x5 = 20—
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Volumen de ladrillo en 1 m? de muro:
Vmuro = 18 x 12 x 24 x 20 = 103.680 cm®*/m?
Vol. de mortero en 1m? de muro:
Vmortero = 100 x 100 x 12 — 103.680 = 16.320 cm®*m?= 0,0163 m%m?
El peso de muro por m? es:

Pza kg kg kg kg m3 kg
—23,6— + 12,5 5 lem + 12,52— 1cm + 2.100—30,0163 — = 131,23 —
m Pza m-cm mscm m m m

La altura del muro que se tiene es de h=2.6 m.
PM2e.12 = 2,6%131,23 = 341,198 Kg/m.
Para la introduccion al programa se carga;
PM26.12 = 0,35 Tn/m (CYPE)

20

Peso de Barandado

Figura 3-3 Detalle de barandado de tubo galvanizado.

L- 2.00m L
| l
E v '
%L : /l: ko
- 0 (‘5 V / galvarizade
g 7 |
: 7
/I,r’ 2.00m ﬂ[/ 2.00m ,4[/

Pasamanos de tubo galvanizado

Diametro externo = 2plg (dl)

Didmetro interno = 1,6 plg (d 2)
Espesor =1 cm

Peso especifico = 7,8 ton/m®
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Altura del pasamanos = 0,9 m.

* 2
77l g 6aem?

Area externa:

* 2
7702 1o 57em?

Area interna:

Area total = Area externa - Area interna
Area total = 7,06 cm?
Carga de los tubos horizontales de la baranda (1)

01 = Area total * Longitud de influencia* *N° de barras

7galvanizado
g1 = 33,04 Kg.
Carga de los tubos verticales de la baranda (q2)

02 =Area total * Altura de la barra*

ygalvanizado

g2=4,96 Kg
Carga total del barandado.

Qb =01t Q2

Qb = 33,04 Kg + 4,96 Kg = 38 Kg

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

Py = 38 Kg/m
Como carga del barandado se tendra:

CM =0,03 Tn/m

i.  Sobrecarga de Uso

Planta baja
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Las sobrecargas de uso que se utilizaran en la edificacion para la planta baja ademas
de zonas de escaleras y accesos que tiene el edificio sera correspondiente a Galerias

comerciales, escaleras y accesos obtendran de la siguiente tabla:

Tabla 3-4 Sobrecargas de uso

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA (Kg/m2)

D. Oficinas y comercios

Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400
Locales de almacén Seguln su uso
Balcones volados *

FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro

Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
La sobrecarga que se carga al Programa:
Q=0,3Tn/m?
Primer piso

Las sobrecargas de uso que se utilizaran en la edificacion para el primer piso y segundo
piso, ademas de zonas de escaleras y accesos que tiene el edificio serd correspondiente

a Galerias comerciales, que se obtendran de la siguiente tabla:

Tabla 3-5 Sobrecargas de uso

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA (Kg/m2)

E. Edificios docentes
Aulas, despachos y

300
comedores
Escaleras y accesos 400
Balcones volados *

FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya,

Alvaro Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
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La sobrecarga que se carga al Programa:

Q=0,4Tn/mz

Sobrecarga de Uso para la azotea

Las sobrecargas de uso que se utilizaran en la edificacion para la azotea se obtendra de

la siguiente tabla:

Tabla 3-6 Sobrecargas de uso

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA (Kg/m2)
A. Azoteas
Accesibles solo para conservacion 100
Accesibles solo privadamente 150
Accesibles al publico Segln su uso

FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia

Meseguer, Francisco Moréan Cabreé, Juan Carlos Arroyo Portero.

La sobrecarga que se carga al Programa:
Q =0,15 Tn/m?

3.5.1 Elementos de sustentacion de cubierta y entre piso

Losa Alivianada

5 ¢ "

Este tipo de losas se encuentran ubicadas en la planta de entrepiso y cubierta, las

mismas que tienen las siguientes caracteristicas:
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- Material aligerante: Poliestireno

- Canto de bovedilla: 20 cm

- Espesor capa de compresion: 5 cm

- Intereje: 60 cm

- Volumen de hormigon: 0.086 m3/m?2

La losa a ser calculada es un forjado aligerado, de viguetas pretensadas con aligerante

de plastoformo.

Datos:

a= 22 cm mitad del ancho del complemento
h=20 cm canto de la bovedilla

Solucion:

Altura de la carpeta de compresion:

*q = 3cm

1
hOZE

1
g*a =g*22cm = 3,66cm

Se asume una carpeta de compresién de 5 cm:

5cm = 3,66cm = 3cm  Cumple!
Comprobacion de la flecha:
Esfuerzo admisible del hormigén pretensado:

f'c =350 kg/cm?
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Figura 3-4 Tipificacion de viguetas pretensadas.

MODELO YTIPO DE VIGUETA

Cordones
de acero
pretensado

sequn serie,

SERIES DE VIGUETAS CORCEPRET

SERIE 1 2 3 4 5
Largos 1,00 a 3,00 m. 3,20a 3,60 m. 3,80 a 4,20 m. 4,40 a 4,60 m. 4,80 25,00 m.
WLJ L“rjflj 23,86 mm £ 23,86 mmé 31,81 mm £ 15,78 mmé 43,74 mm2
SERIE [ T 8 9

Largos 5,202 5,40 m, 5,602 6,20 m, 6,40 a 6,60 m, 6,80a7,20 m,

‘“l 6n total 51,69 mm 2 9,64 mme 71,57 mm2 79 52 mm?2

@ 13 armadura

FUENTE: Ficha técnica viguetas pretensadas

Asp = 0,437 cm? Para una viguetade 5 m

, cordon 4
Cordon = (N° de alambres * ®mm) > dmm = ————— = - = 4mm
N° de alambres 1

Resistencia especificada del hormigon inicial:
flci=0,7«f'c=0.7+350 kg/cm? = 245 Kg/cm?
Seccion de losa analizada e= 75 cm

Esfuerzo admisible a traccion en tiempo cero (solo vigueta)
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f'ti=0,8x,/f'ci =0,8%245Kg/cm? = 12,52 Kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresidn en tiempo cero:
fci=—0,6 % f'ci = —0,6 x 245 Kg/cm? = —147 Kg/cm?

Esfuerzo admisible a traccién en tiempo infinito:

fts = 1,60 * \/f'c = 1,60 * /350 kg/cm? = 29,93 Kg/cm?
Esfuerzo admisible a compresion en tiempo infinito:

fcs = —0,45* f'c = —0,45 x 350 kg/cm? = —157,5 Kg/cm?
Resistencia especificada a traccion del acero:

fpu = 18.000 Kg/cm?

Esfuerzo a traccion del acero pre esforzado:

f'pu = 0,74 x fpu = 0,74 x 18.000 Kg/cm? = 13.320 Kg/cm?
Fuerza de pretensado inicial:

Kg

*
cm?

Po = f'pu * Asp = 13.320

0,437 cm? = 5.820,84 kg

Propiedades de la seccidn neta y homogénea

Figura 3-5 Propiedades geométricas seccion neta.

O -

c10

E.N

20

18

C20

0O 0 O

FUENTE: Elaboracién Propia
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Lv =5 m (vigueta més larga, todas tienen la misma solicitaciéon)
Ao=152,5 cm?

lo=1.882,98 cm*

C10=11,93cm Distancia eje neutro a la fibra superior
C20= 8,06 cm Distancia eje neutro a la fibra inferior
eo=1,4cm Distancia eje neutro al eje preesforzado

Mddulo de elasticidad del hormigon:

k(XL 250 (<9
Ecc=47.100* |"2%en? _ 47 100 « |Z2emd _ 335500 XL
10 10 cm

Mddulo de elasticidad del hormigdn pretensado:

kg 350 kg
Ecp= 47.100% ("5 = 47,100 + |22 = 278,647,40 £
10 10 cm

Relacion de modulos: n

_ Eviga _ Ecp _ 278647,40kg/cm2 _
Elosa  Ecc 235500 B

1,18

Lv=5m
Seccién homogeneizada, vigueta y losa de compresion:

Figura 3-6 Propiedades geométricas seccion compuesta.

60cm

. eo
18
20

C2c0

coam

FUENTE: Elaboraciérﬁmipia
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Ac tad i 5cm*70cm
Aco= —4rPeta ‘;C"mpresmn + Ao = — T 152,5 cm? =449,11cm?

loo=10.788,95 cm*

Ciw = 8,23 cm

Cro = 16,76 cm

e =10,88 cm

15<n<35 (perdida de pretensado) n=0,8
Anélisis de carga

Qvigueta = 32kg/m

2.500kg  75kg
m3  06m

Qrosa = 0,05m * 0,6m * 1m * = 125kg/m

32Kg , 125kg
m

ey = = 157kg/m

Deflexién en transferencia
Fuerza de pretensado efectiva Pe:
Pe = n*xPo = 0,85%5.820,84 kg = 4.947,71 kg

Pe x eo * L2 _ 4.947.71 % L4cm « 5002

APe = 8xEccxlo  8%235.500 % 1.882,98

=0,49cm

5* Quigueta *L* 5% 32/100 % 500*
"~ 384 xEccxlo 384 *235.500 = 1.882,98

=0,59cm

Ao = APp — APe = 0,59 — 0,49 = 0,10cm

500

Agam tran= % = ﬁ

=1,67cm

1,67 cm > 0,10cm  cumple

En estado de servicio
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5% Qrorar * L* 5% 157/100 * 500*

Aco = - = 0,42
® =384+ Ecp«loo 384 278.647,40 » 10.788,95 am
L 500
Agam serv= m = m = 2,08 cm

2,08cm > 0,42cm  cumple

H 1
— >
L~ 24

1
— = 0.0416
24

0,05 = 0,0416 Cumple!

Armadura de reparto:

Segun la tabla 9.9.10.4.3 a de la norma CBH-87. Para: ho = 5cm
A; = 0,66 cm?/m

Refuerzo con las dimensiones minimas de malla:

T
As = i (0,6cm)? x5 = 1,41cm?

1,41cm? > 0,66cm?

@6¢c/25cm
Armadura transversal de reparto:
50.h, 200
A > > —
fyd fyd
50 * h, _50*5cm_0575 )
fra 43878 On7nemi/em
200 200 _ o,
fra  a3a78 " Reemi/em
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A; = 0,575cm? /cm

Refuerzo:

T
Ag = i (0,6cm)? x5 = 1,41cm?

1,41cm? > 0,575cm?
@6¢c/25cm

Se adjunta en anexos el listado de viguetas, detallando el momento flector actuante,
longitud y cantidad en cada pafio para, con estos datos, seleccionar la vigueta a utilizar

verificando que la caracteristica del fabricante cumpla con los mismos.

3.5.2 Disefio de elementos de sustentacion de la edificacion

3.5.2.1 Disefo de laviga de H°A°

Figura 3-7 Disposicion de armaduras viga mas solicitada.

4E

1 T
1

; 116 L=230 Pcaps

2iA20 L=295 Prapa 143 ,
— : 116 L=j730
L — s ——
320 %_385 2020 L=340
T — 17—
. 26110 L=740 !
—_— _—
-
2

H
17 19
- =
; 316 L=750 —_—
5 . -
17 2616 L=440 — 37—
— 45— :
WHECHS 1 20wledEci i 101 e@SCE0 120l e@Beils )
92 13513 185 311 176 1313

FUENTE: Elaboracion Propia
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Verificacion a flexion

Para realizar el céalculo de la armadura en las vigas, se determinara las envolventes de
forma manual con los métodos simplificados para esto se escoge la viga comprendida

entre las columnas 18 y 17 seccién 25 x 50 cm.

q =4.50 %" carga lineal de la viga

; Kg 4 10

El viga = 235.500 2 * 260.416,67cm* = 6,13 * 10
Kg 4 10

El columna = 235.500 2 * 67.500cm* = 1,59 * 10

6,13 x 101% > 1,59 % 101°

El viga > EI columna

Figura 3-8 Método simplificado para célculo de estructural.

L2 Loz Lot |l L2

=
ag ®
-."'l-

LY. ' 1
0t 15

p—t—
L]
E_
]
—
P

FUENTE: Hormigén Armado Jiménez Montoya 15 edicién

Meétodo cléasico simplificado

Consideraciones especiales.
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q:

q:

q:

q:

q:

Figura 3-9 Método clésico simplificado.

COMPATIBILIZACION DE MOMENTOS DE APOYO

-  Mex1 + Mex2

=1 p
@@ o compatibilizar Map 2
2 = AM = Mex2 + Mex1
Mx1 Mx2
Mex2 .
My/{\ Si .. Map menor >0,8 El' momento de framo
e Map mayor que tiende a incrementar
Mx 1 Mx2 conserva su valor
AM ap M
o B\ : ap menor El momento de tramo
Si..08>——— >0,6 . -
=i Sk Map mayor que tiende a incrementar
Wit Mx2 lo hace en la mitad de la
diferencia de momentos
Mx2’ = Mx2 + 1/2 AM de apoyo (1/2 AM)
Si_ 06> Map menor  No existe el empotramiento supuesto

Map mayor ~ Recalcular la losa considerando los bordes libres

FUENTE: Apuntes Hormigdn Armado

q*1* 4,60 *736°

= 2491 tn.
10 10 91 tn.m
q*1* 450%715% 2301 ¢
10 10 _ oourem
q*1* 450%715% 1278 ¢
18 18 oemem
q*1* 450%715% 1917 ¢
18 12 oomem
q*1? 2,6%4132
= =374tn.m

12 12

ql+q2 2491+ 23,01
2 2

=2396tn.m

Aq=q2+ql=19,17+ 3,74 =2291tn.m

1 1
q=q2 +E*Aq = 3,74 +E*22'91 =15,20tn.m
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Figura 3-10 Comparacion de envolventes.

Envolventes obtenidas por el cypecad. Envolventes obtenidas de forma manual.

23.96

15.20

12.78

Envolventes obtenidas por el Sap2000

A

-20.%
]

16,0%

2.7
7.7

; g_.dl's
L
|
g9

123
L,

2,6
o

FUENTE: Elaboracion Propia

Datos:

Momento Méximo Positivo Mayorado Md = 1.278.000 Kg.cm
Canto de la Viga h=50cm

Base de la Viga bw =25cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=41cm
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Canto Util de la Seccién d=50cm—-4,1cm =459
cm

Resistencia del Hormigén fck = 250 Kg/cm2
Resistencia del Acero fyk =5.000 Kg/cm2
Resistencia de calculo del Hormigon fcd = 166,67 kg/ cm2
Resistencia de célculo del acero fyd = 4.347,83 kg/ cm2

Recubrimientos. Estado limite de durabilidad.

Clase de la exposicion de la estructura

Tabla 3-7 Recubrimientos minimos, en mm segun condiciones ambientales.

Valores basicos Correcciones para

Condiciones ambientales Hormigon
Armaduras Losas |H125 | H40
No Moderadamente sensibles a la 0 H15 H 45

Severas - )

severas severas corrosion laminas |H17,5 | H50
H 20 H 55

15 25 35 10 -5 +5 -5

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

La estructura se encuentra expuesta a condiciones ambientales no severas por tanto se

asume;:
Recubrimiento minimo 15 mm.

Debido a que el proyecto no cuenta con un control intenso y para obtener mayor

seguridad por errores constructivos se asume un Ar = 10mm
Recubrimiento nominal:
I'nom = I'min T AT Ar = 10mm

I'nom = 15mm + 10mm = 25mm
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Figura 3-11 Recubrimiento mecanico.

 pe— . @

FUENTE: Elaboracion Propia
Tmec = Thom + (ptransv + E (pLong

1
Tmec = 25mm+8+516=41mm

Verificacion de la armadura longitudinal positiva

1. Determinacion del momento reducido de calculo: pd

_ Mq _ 1.300.000 Kg.cm
M = wdZ+fy  25cm * (459cm)? * 166.67 kg/ cm?2

= 0,159

ud > plim  Necesita armadura a compresion
0,159 < 0,319 No necesita armadura a compresion (Dominio 3)

Como no se requiere de armadura de compresion, se debera disponer con 2 barras
longitudinales de 10 mm como minimo.
Se utilizara: 2 ®10 mm

2. Célculo de la armadura en traccion:

Determinacion de la cuantia mecénica con pd = 0,159

De la tabla universal de célculo a flexion simple o compuesta se obtiene “ws”:
ws =0,1782

Determinacién de la armadura: As
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Kg

As = wgxbw xd x— = 0,1782 x 25 cm * 45,7 cm * 7
fya 434783 -
cm
As= 7,805 cm?

Determinacion de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500000 Kn/m?
Mmin— 0,0028

Ag min = Wmin * by *d = 0,0028 * 25cm = 45,7cm = 3,20 cm?
Como:
As > As min
Entonces el area de célculo seré:
A, = 7.805 cm?

Para determinar el numero de barras se considerar el siguiente diametro: ® = 16 mm

con un area de As 016 = 2.01 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

Con un area total de calculo de:
N°de barras = 3 $16 + 216
As =2 % 2,01+ 2%2,01 = 8,04 cm?
Se utilizara: 2 ®20 mm + 2 ®16 mm
Comparacion de calculo
CYPECAD 3016mm+2® 16 mm As=10,05 cm?

Verificacion Manual 2d 16 mm+2d 16 mm As=8,04 cm?

La diferencia de &reas entre la verificacion manual y el cypecad 2016 es de 2,01 cm2
siendo el area de acero del cypecad mayor al del calculo manual con un 20%.

Verificacion de la armadura longitudinal negativa apoyada sobre columna 18

Determinacion del momento reducido de calculo: pd
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_ Mg _ 2.396.000 Kg * cm
Ha = by *d2 *f.q  25cm * (45,9cm)? * 166.67 Kg/cm?

= 0,28

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0,28 < 0,319 (Dominio 3)
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecéanica con pd = 0,28
De la tabla universal de célculo a flexion simple o compuesta se obtiene “®s”:
os = 0,3570

Determinacioén de la armadura: As

frd 166.671!(—92
As = a)s*bw*d*—z0,3570*25cm*45,7cm*—m1?
fya 4347.83~9
cm
As= 15,63 cm?

Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 5000 Kg/cm?
omin= 0,0028
Ag min = Wmin * by * d = 0,0028 * 25c¢m = 45,7cm = 3,20 cm?
Como:
As > As min
Entonces el area de célculo sera:
As = 15,63 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara los siguientes diametros: ® = 10

mm con un area de As 10 = 0,785 cm? y @ = 20 mm con un area de As o0 = 3,14 cm?,

entonces el nimero de barras a usar seran:

N°de barras = 2 $10 + 5620
Area barras = 4 x0.785 + 4 x 3,14
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Area de barras = 15,07 cm?

Con un area total de calculo de:
As real = 15,63 cm?

Se utilizara: 4 ®10 mm + 4 @20 mm

Comparacion de calculo
CYPECAD 2010 mm + 5 ®20 mm As=17,27 cm?

Verificacion Manual 4 ®10 mm + 4 ®20 mm As=15,7 cm?

La diferencia de areas entre la verificacion manual y el cypecad 2016 es de 1,57 cm2
siendo el area de acero del cypecad mayor al del calculo manual con un 9,09 %

Verificacion de la armadura longitudinal negativa apoyada sobre columna 17

1. Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mg 1.520.000 Kg.cm

= = = 0,175
Ha by, *d? *f,q 25 cm * (45,9cm)? * 166,67 kg/ cm2

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0,175< 0,319
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecéanica con pd = 0,175
De la tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta se obtiene “ws™:
os = 0,2056

Determinacioén de la armadura: As

frd 166,67}(—92
As =a)s*bw*d*—z0,2056*25cm*45,7cm*—m;
fya 4347839
cm
As=9 cm?
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Determinacién de la armadura minima: Asmin
2

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy, = 5000 Kg/cm
omin= 0,0028
A min = Wmin * by, * d = 0,0028 * 25¢m * 45,7cm = 3,20 cm?

Como:

As > As min
Entonces el area de célculo sera:

As =9 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara los siguientes didmetros: ® = 10
mm con un area de Aso10 = 0,785 cm?, @ = 16 mm con un area de As o16 = 2,01 cm?y

® = 20 mm con un area de Aso20 = 3,14 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N°de barras =2 $16 + 220 + 2¢10
Area barras = 22,01 + 1% 3,14 + 3 %« 0.785
Area de barras = 9,50 cm?
Con un éarea total de calculo de:
As real = 9 cm?
Se utilizara: 2 ®16 mm + 1 ®20 mm+ 3 @10 mm
Comparacion de calculo
CYPECAD 2916 mm + 2 @20 mm+ 2 @10 mm As=11.87 cm?
Verificacion Manual 2 ®16 mm + 1 ®20 mm+ 3 ®10 mm As=9,50 cm?

La diferencia de areas entre la verificacion manual y el cypecad 2016 es de 2,37 cm2

siendo el area de acero del cypecad mayor al del calculo manual con un 19,97 %
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3.5.2.2 Verificacion a corte

Figura 3-12 Diagrama de esfuerzos cortantes.

22.68

7.4

74
-21.61

T 1

FUENTE: Elaboracién Propia

Datos:

Canto de la Viga h=50cm

Base de la Viga bw =25cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=4,1cm

Canto Util de la Seccion d=50cm-4,1cm=459
cm

Resistencia del Hormigén fo= 250 Kg/cm?
Resistencia del Acero fy = 5.000 Kg/cm?
Resistencia de calculo del Hormigon foa = 166,67 kg/ cm?
Resistencia de calculo del acero fya= 4.347,83 kg/ cm?
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Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la C-18
lado izquierda de la viga
Vrd, = 23.150Kg

Vrd, = 22.680 Kg (Cortante de disefio)

El cortante de disefio es el cortante que actla en la seccién critica que se ubica a una

distancia “h” altura de viga, medida desde la cara del apoyo (Columna 40)

Comprobacion de agotamiento por compresion oblicua del alma Vu:

Va1 = 030 xf.4 by, *d

Vy1 = 0.30 * 166.67 kg/ cm2 * 25cm * 45,9cm
V,; = 57.376,15 Kg
Donde:
Vy1> Vrd,

57.376,15 Kg > 23.150 Kg
Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vw2):

Viz = Veu = fyg * by * d

fvd = 0,5 * Vfcd = 0,5 * V166.67 = 6,45 kg/cm?

Por lo tanto:
Kg
Veu = fyg*bw=*d = 6,45 ek 25 cm * 45,9 cm = 7.401,38 kg
Donde:
Vrd2 < ch

22.680 Kg < 7401,38 kg
No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)
Vey < Veaz < Viq
7.401,38 kg < 22.680 kg < 57.376,15 Kg
Vsu = Vraz — Veu
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Vsu = 22.680 Kg — 7.401,38 kg = 15.278,62 Kg
_ Vou * S
0,90 % d * fq

_ 15.278,62 Kg * 100cm
St70,90 * 45,9 cm * 4.347,83kg/ cm2

Ag = 8,51 cm?2.

Ast

A

Calculo de la armadura minima
0.02 * f.q *xbw * t
Astmin =090+ 1
. yd
A 0,02 %166,67 kg/ cm2 * 25 cm * 100cm
Stmin "~ 0,90 * 4.347,83kg/ cm?2
Agt i, = 2,13 cm2

Se debe elegir el mayor:
A = 8,51 cm?2.
Avrea final de armadura:
__ A
2 piernas

_ 851cm’
2
Ndmero de estribos por metro de longitud:

= 4,26 cm?

cestribos 38 = 4,26 cm? _ gt
n°estribos = 0503 o= &

Espaciamiento:

100
e=——=11,76 =10 cm

8,5
Numero de estribos:
. X
n°estribos = —
espaciamiento
) 198 cm .
n°estribos = = 19,8 = 20 estribos
10 cm

Se utilizara 20 ¢$8 ¢/10cm
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Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la C-17
lado derecho de la viga
Vrd, = 22110 Kg

Vrd, = 22.109,5 Kg

Comprobacion de agotamiento por compresién oblicua del alma Vu::

Vi1 = 0,30 % foq by, xd

V1 =0,30 * 166,67 kg/ cm2 * 25cm * 45,9 cm
V1 = 57.376,15Kg
Donde:
V1> Vrdy

57.376,15 Kg > 22.110 Kg
Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vw2):

Viz = Veu = foa * by *d

fvd =0,5*./fcd = 0,5 % /166,67 = 6,45 kg/cm?

Por lo tanto:
Kg
Vew = foa * bw = d = 645 —= + 25 cm * 45,9 cm = 7.401,38 kg
Donde:
Vrdz < ch

22.109,5 kg < 7.401,38 kg
No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)
Veu <Viaz < Vi
7.401,38 kg < 22.109,5 kg < 57.376,15 Kg

Vou = Veaz = Veu
Veu = 22.109.5Kg. —7.401,38 kg = 14.708,12 Kg

Vou * s
At =~
0,90 xd *fyd
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_ 14.708,12 Kg * 100cm
0,90 * 45,9 cm * 4.347,83 kg/ cm2

Ag = 8,19 cm2.

Ast

Célculo de la armadura minima

0,02 foqgxbwt
Stmin — 0,90 * fyd

4 _ 0,02 x 166,67 kg/ cm2 * 25 cm * 100cm
Stmin — 0,90 * 4347,83 kg/ cm2

Astpin = 2,13 cm2

Se debe elegir el mayor:

Age = 8,19 cm?2
Area final de armadura:
__ A
2 piernas
8,19 cm? 5
A=——=410cm
2
NUmero de estribos por metro de longitud:
48 = 4,10 cm? 815
~0,503cm®

Espaciamiento:

0
=12,27cm =10cm

=815
Ndmero de estribos:
X
nlestribos = —
espaciamiento
] 176cm ]
nlestribos = = 17,6 = 18 estribos
10 cm

Se utilizara 18 ¢8 ¢/10 cm
Armadura minima en la parte central
Espaciamiento:
s:<30cm

s¢ <0.85d = 0,85%45,9 =39,02cm
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5:<3b=3%25=75cm
Adoptamos el menor s; = 30cm

Ndmero de estribos:

x
B espaciamiento
311
N° = 30 = 10,36 = 11 estribos

Se utilizara 11 ¢$8 ¢/30 cm
Eje neutro en viga

Figura 3-13 Eje neutro de la viga.

| - - fibra neutra - -

As1
©@ © O

FUENTE: Elaboracion Propia
kg
AcxF 17,27 cm? x 5.000 =25
= ST vk M2 _ 16,25 cm
0,85*F. *b

0,85 * 250 -8« 25¢m
cm?2

a

a 16,25
B 08
0,259 * d = 0,259 * 45,9cm = 11,89

. 0,0035
. o *k =
Him = e + £y 0,0035 + 0,0021

X = = 20,31cm

* 45,9 = 28,68 cm

11,89 < 20,31 < 28,68
Verificacion de flecha en viga

Verificacion en estados limites de servicio (EHE-08 Apartado 50.2.2)

94



Deformacion maxima:

YE.LS = Yinstantanea T Ydiferidas
Longitud de viga analizada= 7,15 m

Seccidn transversal 25cm x 50cm

Maodulo de elasticidad de los materiales, hormigdn y acero:

fek (X8
Ecc= 47100 |—em) — 535 500 K&
10 cm
Eac= 2100000,00 —&
cm

Relacion entre modulos n=10

Inercia seccion homogeneizada I = 260.416,67m*
Cargaenviga q = 4,50 t;n

Deformacion instantanea y;pst:

5 gxI*
Yinst = @ * Ex]
5 4,500 = 7,154

o = 00028
Yinst = 384 * (2,1x1010) * 2,6x10-3 cm

Deformacion diferida:
Ydif = A * Vinst
Deformacion del hormigon A

3\ = €
~ 1+50p

Cuantia geométrica armadura en compresion p’ = 0
Deformacion por retraccion del hormigdn en masa ( €)
E=¢g,*%& *fB

Coeficiente de retraccion del hormigon

g, =32x107° (CBH-87 Tabla 5.1.7)
e+ 16
€2 = 0,7 e+8
Coeficiente: a=1.5 (CBH-87 Tabla 5.1.7)
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A = 25 %50 = 1.250cm?
Perimetro en contacto con la atmosferau = 2 * (b + h) = 150 cm

Espesor ficticio e:

2xA 2% 1,250
e=aqa*x* " =1,5*T=25cm
25+ 16
€, =07+ 518 = 0,87

Coeficiente p = 1 (Para tiempo en E.L.S)

Deformacion por retraccion del hormigén en masa (g)
£=32%10"°%0,87 1= 2,784 x10™*

Deformacion del hormigon A

2,784 107
~ 1+450%0
Deformacion total de la viga A

= 2,784 x 10~*

VELS = Vinst T Vdif = 0,0028cm + 0.0028 = (2,784 * 10_4)
VeLs = 0,0028 cm

Deformacion maxima permisible: (EHE -08 Apartado 50.1)
L L

-6 —+1
ymax =555 0 goo T 1M

_715 715
YMax =550 % 500 T T

ymax = 2,86 cm 6 2,43 cm
yMmax = 2,43 cm

Verificacion de resultados (cm):
2,43 cm > 0,0028 cm
Ycype = 0,98 cm
YeLs = 0,0028cm
3.5.2.3 Disefio de Columna
Datos C-18:

Resistencia del Hormigon fck = 250 Kg/cm2
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Resistencia del Acero fyk = 5.000 Kg/cm2

Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=4cm
Dimensiones b=h=30cm.
Longitud L=4m
Axil de célculo Ng = 90.420 Kg
Momento de célculo en direccion x Max = 1810 Kg.m
Momento de célculo en direccion y Mgy = 0 Kg.m
Kg
_fc_k_250—/cmz_ 166.67 Kg/
cd — VC - 1.5 - ) sz
Kg
fye 500077/, Kg
fya = PR Ta——— 43478377/,
V2
Vi
Kx = 0.715
- V8
Ky =0.74
V5
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Tabla 3-8 Propiedades geométricas de la columna 18

Propiedades geométricas de vigas y columnas que concurren a la columna mas solicitada

Longitud b h
Elemento Nombre (cm) (cm) | (cm) Ix(cm4) ly(cm4)
Columna superior C1 400 30 30 67.500 67.500
Columna en analisis C2 400 30 30 67.500 67.500
Columna inferior C3 160 30 30 67.500 67.500
Viga 1 V1 715 25 50 260.416,67 65.104,17
Viga 2 V2 736 25 50 260.416,67 65.104,17
Viga 3 V3 505 20 30 45.000 20.000
Viga 4 V4 498 20 30 45.000 20.000
Viga 5 V5 715 25 50 260.416,67 65.104,17
Viga 6 V6 736 25 50 260.416,67 65.104,17
Viga 7 V7 505 20 40 106.666,67 26.666,67
Viga 8 V8 498 20 40 106.666,67 26.666,67
FUENTE: Elaboracién Propia
Determinacion del coeficiente de pandeo
Relacion de rigideces y:
El
» (T) de todas las columnas
lpA = l/JB = El
D (T) de todas las vigas
Lye1 | Inca 67.500 , 67.500
Ly L +
e = c1 c2 _ 400 400
Loy b | bvs | Lya 26041667 26041667 | 20.000 . 20.000
L, t1,, 1,71, 715 736 505 498
= 0,423
chl n chZ 67.500 @ 67.500
Lo T L +
Wy = c1 c2 _ 400 400
YT Lyt Ly Lys  Leps  65.104,17 | 65.104,17 | 45.000 | 45.000
L. "1y, T1ys "Ly 715 736 505 498
= 0,716
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Lees | Ixca
_ Lc3 LCZ
l/)Bx - I I Ji Ji
xXv5 + xXv6 + yv7+ yv8
LvS Lv6 Lv7 Lv8
67.500 n 67.500
_ 160 400 — 0.94
~260.416,67 . 260.416,67 = 26.666,67 & 26.666,67 ~ '
715 736 505 498
yes | Iyez
IIJB — LC3 LCZ
Y va5 +va6+1xv7 _|_va8
LvS Lv6 Lv7 Lv8
67.500+67.500
_ 160 400 0976
"~ 65.104,17 n 65.104,17 " 106.666,67 " 106.666,67 !
715 736 505 498

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

el punto de vista de la estabilidad del conjunto.
Figura 3-14 Factor de longitud de pandeo porticos Intraslacionales

A o \PB
e =
500 - """ 77 =10= == 3 500
10,0 - /E 100
5.0 3 / F 50
3,0 — 1T 08 /’ 3.0
20 4 / - 2,0

/
. 0.8/

";‘v"';‘

O CoOoOo—~
vt mNvwe
|
\ ]
' |
“
O O cooo~
O ONROO

s 07
— /
/
/

0,3 — @/’ 0.3
0,2 — e o Op 0,2
i ; I
01— 7 A 0,1

/
/
/
0 7-—-6——— 05— —-—-- 0

PORTICOS INTRASLACIONALES
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FUENTE: Norma Boliviana CBH-87
Con Yy = 0,423 y Yy = 0,94 se obtiene Kx=0,715
Con Yay=0,716 'y Wg, = 0,976 se obtiene Ky= 0,74
Por lo tanto, la longitud de pandeo I, es:
lox = kg *1
l, = 0,715 * 400
I, = 286cm
loy = ky 1
1, = 0,74 % 400

l, =2,96 cm

Esbeltez geometrica

La esbeltez mecanica sera:

La esbeltez mecanica es

100



"= 296
Y 8,66

= 34,18

33,02 < 35
34,18 < 35
Se trata de una columna corta

Excentricidad de Primer Orden:

Excentricidad accidental:

Excentricidad total:
er=¢e;t+ e,
ex =2+2=4cm
ety =0+2=2cm
Determinacion del Momento de disefio:
My = N * ey
My = 90.420 * 4 = 361.840 kg * cm

My = N * ey,
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My = 90.420 = 2 = 180.840 kg * cm

Esfuerzo Reducido
Nd

Uz—fcd*b*h=0,603
My
ux—m—0,08

My 0,04
uy_h*bz*cd_ Y

Interpolacion del axil reducido de calculo:
v=06 w=0

v=08 w=0,075
Figura 3-15 Abaco de Flexion esviada

04 03 02 0.1 0 0.1 02 03 04
e " R A A "
v =04} e EGas v =0,2}
04 F A D
}' 4 H -3 f
o HEE &
v =06] ars . Eas I {v=
03 S e uREEEANE REKEN
A Pass <
A . Fass=am . K .
‘< NBN
a2y o : -
02 A =z X
A 1A P S 1
“ ey - N
A 1A ¥ T3 5 s — —~ E’;.
‘?@ A - = H a
(414 e N 1
04 : 1] as R Il T
4 A V. == N
r Z a n Al
J I H A7 t I
G H i H z i f 1 } i i e
mity TS . Ll A ‘\ ANENE X - yi N N W T 1 IJ;J:
\‘ - En A A 1910 ,iI 4 { ‘l r
SREsEERRERESEE T
1 : j 24 A I\-ﬁ{
o - N . SO raras P
g ) ALY N N an 2 3
Z 1T P
<, =
N : . A N 1 H -: :
02 R R A
P a ) 7
03 X s -
v =0_8] = v =1,
04
hCHH{y =1.0] i V=121
| L. LTI BN IITTTITT
04 03 0.2 0,1 0 01 02 03 04
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FUENTE: Hormigén Armado Jiménez Montoya 15 edicion

Entonces:
v =0,603 w = 0,0023

Armadura Longitudinal

As =W*b*h*de = 0,08 cm?
fyd
Asmin = wmin * b xd = 0,005 * 030 * 26 = 3,9 cm?
As; =4+ A
A=ﬂ=£=0980m2
4 4 ’
Ndmero de fierros:
N°fierros = ﬁ
AsQ
A $16mm =2.09
N°fierros = 1:13 = 0.87 = 1 barra
Se utilizara: 40 12 mm
Agp1r = 41,13 cm? = 4,52 cm?
Se utilizara: 4 ® 16
Comparacion de célculo
CYPECAD 4016 mm As=4,52cm?
Verificacion Manual 4016 mm As=3,9 cm?

La diferencia de areas entre la verificacion manual y el cypecad 2016 es de 0.62 cm2
siendo el area de acero del cypecad mayor al del calculo manual con un 13,71%
Armadura transversal

El didmetro del estribo sera:

1
BEstribo = - Z * Dgela armadura longitudinal = Z *12 = 3 mm.
= Dgstribo = 6 MM

Diametro de estribo adoptada = 6 mm.
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La separacion que tendré la armadura transversal seré:

{ b 6 h (menor dimensidon de la pieza) = 30 cm
s <
15 * (Z)de laarmadura longitudinal = 15%0,12 = 18 cm.

Separacién adoptada de estribos s = 15 cm.
Por lo tanto, la armadura del estribo sera:

Se utilizara: ® 6mm ¢/15 cm

Comparacion de calculo

Armadura Longitudinal Armadura Transversal
CYPECAD 4012 mm @6 ¢/15 cm
Verificacion Manual 4012 mm ®6 c/15 cm

3.5.3 Disefio de fundacion

3.5.3.1 Verificacion del Disefio de la Zapata Aislada

Se realizara el analisis para la “zapata aislada correspondiente a la columna “P18”,
dado que es el elemento mas solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes
solicitaciones obtenidas mediante el programa CYPECAD.

Figura 3-16 Zapata aislada

P18

9@16c/25 L=210

220
1
L

220

FUENTE: Elaboracion Propia
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Datos:

N = 63.020 Kg Yheas =2.500 Kg/m3
Qx =130 Kg foa = 166,67 Kg/cm?
Qy =750 Kg fya = 4.347,83 Kg/cm?
Mx = -20Kg*m Gadm = 1,402 Kg/cm?
My =0 Kg*m
ao =30 cm.
bo=30cm
- Resistencias de calculo de los materiales
kg
f 250—= k
fa=-k_Tam?_ o067 6
Ye 1,5 cm?
f kg kg
fvd = 0,5 * 1/fcd =0,5* 166,67@ = 6,45 CF
kg
£, 5000—=2; Kk
fq= =M% _ 434783 %
cm

Y47y~ 1,15
fva = Resistencia convencional del hormigon a cortante.
fca = Resistencia de calculo del hormigon a compresion
- Peso propio del elemento (Se lo asumira como 5 % de “N”)
P=10,05*N=0,05%63.020 kg = 3151 kg
Disefio geométrico de la zapata

Disefio en planta (Zapata cuadrada)

N+P 1.05 * 63.020 kg
a= = = 217,25 cm (Se adopta 220 cm)

Cadm 1,402 Cl%

Area adoptada:
A =220 %220 = 48.400 cm?
A requerida < A adoptada
47.197,56 cm? < 48.400cm?

El esfuerzo de tension uniforme en el suelo viene dado por
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_N_63020kg_ ke
T2 T (220cm)? cm?

kg kg
0t < Oadm 1,302@ < 1,402(:rn—2

Canto util minimo, para no tener necesidad de verificar a cortante y punzonamiento se

tiene;
kg
4% f 4 % 6,45 —=;
= vd_ cm”_ _ 1150
Ye * ot kg

1,6 * 1,402 —25
cm

d1:

ao*b0+ axb a,+b,
4 2k—1 4

30 * 30 220 %220 30+ 30
1=\[ 1 +2*11,5_1— 2 = 34,24 cm
dZ:Z(a—ao)
4+ k
2% (220 cm — 30 cm)
5 = 4+ 115 =12,39 cm

Por tanto, me asumo una altura total: h = 40 cm, empleando un recubrimiento
geomeétrico de r = 5¢cm.

d=h-r=40cm — 5cm = 35 cm
Acciones en el plano de cimentaciéon

Figura 3-17 Acciones en el plano de

. *
aja v N
\ _ iMy
Hx
ﬂ]_ Hyy | gex a
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FUENTE: Elaboracion Propia
a) Axil en el plano de cimentacion:
Una vez determinadas las dimensiones de la zapata, calculamos el peso propio real de
la misma, con la siguiente formula:
P.P.japata = Yreae - Volumen = 2.500 2,20 * 2,20 = 0,40 = 4.840 kg.
Carga real:
N" = Nt + PPapata
N = 63.020 + 4.840 = 67.860 kg
b) Momento en el plano de cimentacion:
Como existen fuerzas cortantes (Qx y Qy) en la base de la zapata, es necesario calcular
los momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las
siguientes ecuaciones:
M, = Mx' Zh*V,
M, =My’ Zh=V,
Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido
que el momento, y es negativo si tiene sentido contrario.
My = —2000 + 130 * 40 = 3.200 kg.cm
My = 0+ 750 * 40 = 30.000 kg.cm
Célculo de los esfuerzos maximos y minimos:

Figura 3-18 Esfuerzos maximos y minimos sobre la zapata

1,38 1,39

L

1,4 1,4

FUENTE: Elaboracion Propia
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N ,6xMx,6%My
ST asb-axb - brd?
67.860 6 * 3.200 6 * 30.000

= _ _ -1 2
0= 020+ 220 220+ 2202 220 %2202 38 ka/em

_ 67860 | 6+3200 6+30000 . ,
92 =920+ 220 T 220+ 2202 220+ 2202 _ 39 ka/em

67.860  6%3.200 6 +30.000
73 = 520+ 220 220 + 2202 | 220 » 2202

67.860  6%3.200 6 %30.000
= 220 %220 T 220+ 2202 T 220 = 2202

cadm > 6 max

1,402 > 1,4014

= 1,4001 kg /cm?

= 1.4014 kg/cm?

04

Verificacion al vuelco:

N a
— Z = 1l
Vx M;,*Z 248,82 > 1,5 Cumple!!!
N b
= — % —
W= M2

2.332,69 > 1,5 Cumple!!
Verificacion por punzonamiento:
Vecu >Vd
Veu=2x*f.,*Pcxd

fop = 0,282 % 3/fck? = 0,282 /2502 = 11,19 kg/cm?

Pc=2x*[(30+35)+ (30+35)] =260cm
Veu=2%11,19 * 260 * 35 = 203.658 kg

kg
Omax = 1,4014 W

Vd = oy * [a*b — (by +d) * (a; + d)]

Vd = 1,4014 % [220 * 220 — (30 4+ 35) * (30 + 35)]

Vd = 61.845Kg
Veu>Vd

203.658 kg > 61.845Kg Cumple!
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Verificacion a corte por flexion:
Veuz >Vd,
Veu = fo, *bxd = 11,19 * 220 * 35 = 86.163 Kg

Vd2=a";“"*b*(a—a1—d)

1,4
Vd, = - 220 % (220 — 30 — 35) = 23.870 Kg

86.163 Kg > 23.870 Kg Cumple!
Calculo de la armadura:
Disefio a flexidn

Se disefia en el sentido donde se producen los mayores esfuerzos (eje x)

Figura 3-19 Esfuerzo a una distancia de k

1,4008 1,4014

0,0013

Fuente: Elaboracion Propia

b b,
k=5-—>+015xb,

2
220 30
k=————+015%*30=99,5cm
2 2
0,0013 X

220  220—-995

X=0,00712 kg/cm?

oy = 1,4001 + 0,000712 = 1,4008

k? k 2xk
Md=ax*7+(a4—0x)*§* 3
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99,52 99,5 2%995
*

M; = 1,4008 * +(1,4014 — 1,4008) * 3 = 6.936,12 Kg.cm
Momento reducido de calculo:
M 6.936,12 kg * cm
n=7 d‘;d = g = 0,054
w* d° % fea 220 cm « (35cm)? * 166,67 29,
La cuantia mecénica para este caso vale:
w=ux(1+u) =054x (1+0,054) = 0,054
El area de acero calculada “As”
o 166,67 <9
As=w x b xd * —=10,056 * 220cm * 35cm * —WZ=15,93
fya 4.347,83 -
cm
A = 15,93 cm?

La armadura minima geomeétrica necesaria €s:
Agmin =W * b * d =0,0015 * 220 cm * 35 cm = 11,55 cm?
Por tanto, se adopta como area de acero, la mayor entre la mecénica calculada y la
minima geomeétrica, siendo:
Ag = 11,55 cm?
NUmero de barras:

Ay 1593 cm?
~ Agie  2,01cm?

n = 7,92 (8 barras)

Espaciamiento entre barras:

b—2r_220cm—2x5c:m

=26.25=25cm
n 8

S =

Por seguridad se adopta que para ambas direcciones se debera de usar:

Se utilizara: 5® 16mm ¢/25 cm

Comparacion de calculo
CYPECAD x,¥:9016 c/25 cm ‘ As=18,09 cm?
Verificacion Manual x,y: 8016 c/25cm ‘ As= 15,93 cm?
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La diferencia de &reas entre la verificacion manual y el cypecad 2016 es de 2,16 cm2
siendo el area de acero del cypecad mayor al del calculo manual con un 11,94 %
3.5.4 Disefio de obras complementarias

3.5.4.1 Verificacion del Disefio de la Escalera

Debido a su inclinacion y poca luz estas se puedes 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.

Figura 3-20 Vista en planta de la escalera

: 5

i —

330

260

S

140 17 140

Fuente: Cypecad 2016
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Geometria

Huella h=0,3m
Contrahuella ch=0,17m
N° de peldafios N° =24

Peldafeado

Propiedades de materiales:

Hormigonado con la losa

fea = 166,67 kg/cm?
fya = 4.347,83 kg/ cm?

Desnivel a salvar Z=4,08m
Ancho total del descanso B=317m
Longitud Horizontal de la rampa L:=3,30m
Longitud del descanso L,=26m
Ancho de la rampa a=15m
Espesor de la losa del descanso t=0,16 m
Espesor de la losa de la rampla t=0,16 m
Recubrimiento Geomeétrico r=23,00cm
Ancho total b=3,17m
ANALISIS DE CARGAS EN ESCALERA

Sobrecarga:
La sobrecarga de uso que se asumi6 fue de 400 kg/m?
Sobrecarga = q4. * L1 =400 * 3,30 = 1.320 kg/m

Cargas sobre la losa tramo 1:

Volrampla = t*a* 1=0,16* 1,5 %4/2,04% + 3,302 = 0,931 m?

h = ch . 0,3* 0,17
*ax N peldafios — — o,

Volpeldaro = * 1,50 x 11 = 0,421 m3

Pesocscalera = VOlescalera * Yheae = (0,931 + 0,421) * 2.500 = 3380 kg

PesOescalera " — 3380
Arampla 3,30.1,50

q acabado = 100 kg/m?* 3,30 = 330 kg/m

x 3,30 = 2.253,33 kg/m

Jescalera —
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q barandillas = 20 kg/m
q ceramico = 50 kg/m
Carga muerta total = (escalera + Qbarandilla T Qacabado + dceramico = 2.kg/m
La carga total sobre la rampla seré:
qr = (carga muerta total + sobrecarga) * 1,6
q, = (2.653,33 + 1.320) * 1.6
qr = 6.357,33 Kg/m

Carga sobre la losa de descanso
La sobrecarga de uso que se asumi6 fue de 400 kg/m?

Sobrecarga = q4. * L2 =400 * 2,60 = 1.040 kg/m
Volgescanso = t*b* L2 =10,16*3,17 *2.6 = 1,319 m3
Pesogscalera = VOlescalera * Yreae = 1,319 * 2.500 = 3.297,5kg

Pesogescanso 3.297,5
= ————%x2= —— = 2,60 = 1.040,22k
Udescanso Adescanso * 2,60 * 3,17 * g/m
100 kg

Qacabados = ? * 2,60 = 260 kg/m

q barandillas = 20 kg/m
g ceramico = 50 kg/m

Carga muerta total = Qdescanso + Ubarandilla + Qacabado + Qceramico

= 1.370,22 kg/m
La carga total sobre el descanso sera:
qq = (carga muerta total + sobrecarga) * 1,6
q, = (1.370,22 4+ 1.040) * 1,6
qr = 3.856,352 kg/m

Disefio de la escalera:

Para el calculo de la armadura principal se la calculara como una losa maciza de
hormigén armado, como simplemente apoyado para los momentos positivos y como

empotrada para los momentos negativo.

113



Figura 3-21 Diagrama de momentos de la escalera, como losa

simplemente apoyada

q=6.357,33kg/m
2.0400
4=6.357,33kg/m q=3.856 352kg/m
™~
LLITTTIT]]
2.0400
P 3.3000 i 2.6000 %‘
Fuente: Elaboracion Propia
Que por razones de célculo podra considerarse como una losa.
Figura 3-22 Diagrama de momentos
4
A132551KgM oo am
4.675,97 kg*m
3
2
-11.325 51kg*m
-11.325 51kg*m
3

4.675,97 kg'm

Fuente: Elaboracién Propia

114



Determinacion de la armadura longitudinal tramo inferior 1- 2y 2-4

My = 4.675,97 kg .m Momento de célculo
bw=a=150m Ancho de la rampla
t=0,16 m Espesor de la losa
r=0,046 m Recubrimiento mecanico
d=0,114m Canto util

El momento reducido de calculo sera:

M = S d2 * fg

_ 1,6 * 4.675,97 * 100 kg .cm _
"~ 150 cm . (11,4 cm)?.166,67

iy 0,23

Con: ud=0,23 se obtiene una cuantia mecanica de ® = 0,2761

f
A, =w.bw.d.b.-2
fra
A, = 01924.150 11,4000 K&/aM® 0 h9em?
s T LT T A 347,83 kg/em2

Determinacion de la armadura minima: (AS) w,i, = 0,0015
Ag min = ®Wmin -bw -h = 0,0015.150cm .16 cm = 3,6 cm?
Como: As >As min
Se escogera el area As = 18,09 cm?
Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 16 mm

con un area de A 016 = 2,01 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
A 18,09
Asprs 201

N° de barras =

115



Se utilizara: 20@16mm
Comparacion de calculo
CYPECAD 9®16 mm ¢/20 cm As=18,09 cm?

Verificacién Manual 9®16 mm c/20 cm As=18,09 cm?

Determinacion de la armadura longitudinal superior 1-2 'y 2-4

My = 11.325,51 kg. m Momento de célculo
bw=a=150m Ancho de la rampla
t=0,16 m Espesor de la losa
r=0,046 m Recubrimiento mecénico
d=0,114m Canto util

El momento reducido de célculo sera:

My

Ha =9y "2 £,

_ 11.325,51.100kg.cm
"~ 150 cm. (11,4 cm)?.166,67

g = 0,34

Con: pd=0,34 se obtiene una cuantia mecanica de ® = 0,4783

f
Ag=w.bw.d.b.-=2

fya

166,67 kg/cm?
4347,83 kg/cm?

A, =0,4783.150.11,4. = 31,35cm?

Determinacion de la armadura minima: (AS) w,i, = 0,0015
Ag min = Wmin -bw.h =0,0015.150cm .16 cm = 3,6 cm?
Como: As >As min

Se escogera el area As = 31,35 cm?
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Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 16 mm
con un area de As 016 = 2,01 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

As 3135
Asp1s 2,01

Se utilizard: 10®@16mm

N° de barras = = 15,59 = 16

Comparacion de calculo
CYPECAD 16016 mm ¢/10 cm As=32,16 cm?
Verificacion Manual 16 ®16 mm ¢/10 cm As=31,35 cm?

Determinacion de la armadura longitudinal 2-3

M4 = 11.325,51 kg. m Momento de célculo
bw=a=3,17m Ancho de la rampla
t=0,16 m Espesor de la losa
r=0,046 m Recubrimiento mecénico
d=0,114m Canto util

El momento reducido de célculo sera:

My

Ha =9y "2 £y

_11.325,51.100kg.cm
"~ 150 cm. (11,4 cm)?.166,67

g = 0,34

Con: pd=0,34 se obtiene una cuantia mecanica de ® = 0,4783

f
A= w.bw.d.b.=2
£
A = 04783.150 . 11,4, 0007 Kg/em® _ o oo 2
s = D89 T A 347,83 kg /em2 0

117



Determinacion de la armadura minima: (AS) w,i, = 0,0015
Ag min = ®Omin -bw -h = 0,0015.150cm .16 cm = 3,6 cm?
Como: As >As min
Se escogera el area As = 31,35 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerard el siguiente didmetro: ® = 16 mm
con un area de Asa16 = 2,01 cm?, entonces el ndmero de barras a usar seran:

As 3135
Asp1s 2,01

Se utilizard: 10®@16mm

N° de barras = = 15,59 = 16

Comparacion de calculo
CYPECAD 16016 mm ¢/10 cm As=32,16 cm?
Verificacion Manual 16 ®16 mm ¢/10 cm As=31,35 cm?

Célculo de la armadura transversal de la escalera

Datos:

Cortante Maximo Vd =9.464,29 Kg.m
Canto Util de la Seccion d = 16-4,6=11,4cm
Resistencia del Hormigén fo= 210 Kg/ecm?
Resistencia del Acero fy = 5.000 Kg/cm?
Resistencia de calculo del Hormigon fea= 166,67 Kg/cm?
Resistencia de calculo del acero fya= 4.347,83 Kg/cm?

Fuerzas cortantes presentes en el elemento, sobre la cara del apoyo y a una distancia
igual al canto atil:
Vrd = 9.464,29 Kg

Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vu2):
Vew = foa * by * d

fvd =0,5*./fcd = 0,5 *.,/166,67 = 6,45 kg/cm?
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k
Vo = 6,455%. 150 cm .11,4 cm = 11.038,05 kg

9.464,29 kg < 11.038,05 kg
Vrd <V, Cumple

El hormigon de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante y deberd calcularse la
armadura minima.
Sélo se dispondra de armadura minima
Maéxima separacion segun la Norma CBH.
Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 de la norma tenemos
Espaciamiento s; <30 =20cm

st <0,85*d=0,85 *11,9 cm=10,12 cm

st <3*b=3 *150 cm=450 cm
Usa: ®8mm ¢/20 cm

CYPECAD ®8mm ¢/20 cm

Verificacién Manual ®8mm ¢/20 cm

3.6 Desarrollo de la Estrategia para la ejecucion del proyecto

Los modulos e items dispuestos para la realizacion de la estrategia para la ejecucion
del proyecto son los siguientes:

OBRAS PRELIMINARES

1. Instalacion de Faenas

2. Prov. y Colocacion de letrero de obra
3. Replanteo y Trazado
INFRAESTRUCTURA

4. Excavacion C/Retroexcavadora

Excavacidén manual de zanjas para zapatas

. Zapatas de H°A°

5

6. Base de Hormigon Pobre

7

8. Relleno y Compactado c/maquina
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9. Viga de encadenado de H°A® fck =250kg/cm?
10. Columna de H°A® fck =250kg/cm?

11. Viga de H°A? fck =250kg/cm?

12. Escalera de H°A° fck =250kg/cm?

13. Junta de dilatacién

14. Losa Alivianada Con Viguetas Pretensadas
15. Impermeabilizacion de Sobrecimiento

16. Contrapiso de cemento mas empedrado

17. Contrapiso de cemento sobre losa

18. Muro Ladrillo Cerdmico 6h e=12cm (exterior)
19. Impermeabilizacion con membrana asfaltica
20. Canaleta de calamina

21. Bajante calamina plana

3.6.1 Especificaciones Técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el
equipo y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del
item y por ultimo la forma de pago.

Instalacion de faenas

Definicion

Este item comprende la construccion de caseta para guardar los materiales y

herramientas a utilizarse en la obra y otros.
Materiales, Herramientas y Equipo

La Empresa proveera todos los materiales, herramientas, equipo y mano de obra
necesarios para las construcciones auxiliares, debiendo a la conclusion de la obra
recoger todos estos materiales que son de propiedad de la Empresa, y dejar limpio el

terreno ocupado por dichas construcciones auxiliares.

Procedimiento para la ejecucion
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El contratista dispondra de serenos en nimero suficiente para el cuidado del material y
equipo que permaneceran bajo su total responsabilidad. en la oficina de obra, se
mantendra en forma permanente el libro de 6rdenes respectivo y un juego de planos

para uso del contratista y del supervisor de obra.

Al concluir la obra, las construcciones provisionales contempladas en este item,

deberan retirarse, limpiandose completamente las areas ocupadas
Medicion

La superficie es indiferente pues se computa en forma global (GBL).
Forma de Pago

El pago de este item serd considerado en forma global, representando el precio
contractual lacompensacion total a la Empresa por oficinas, almacenes, cercos, letreros
de obra, accesos, instalaciones eléctricas y sanitarios provisionales, medios de
comunicacién como radio y/o teléfono, etc., durante todo el plazo de ejecucion de obra.

Para ver todas las especificaciones revisar el anexo A.4 (Especificaciones Técnicas).
3.6.2 Computos Métricos

En los codmputos métricos se tiene el nombre del item, la unidad que se efectuara el
computo, las dimensiones de la pieza, largo, ancho y alto, el nimero de piezas iguales,
el volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los modulos que
comprenden el proyecto.

Para una viga de planta baja:

Viga de Planta Baja (m3)

7,06*0,25*0,50 = 0,883 m3

Numero de vigas iguales=7

0
NN

5.25

0,883*1=0,883 m3

Para ver todos los computos métricos revisar el Anexo A.5 (CoOmputos Métricos).
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3.6.3 Presupuesto

3.6.3.1 Precios unitarios
El anélisis de precios unitarios fue realizado como se indicé en el marco tedrico del

presente proyecto.

Proyecto : Nuevo médulo académico U.A.J.M.S. Entre Rios |

Actividad : INSTALACION DE FAENAS |

Cantidad : 1,00 |

Unidad : glb !

Moneda: Bs |

1 MATERIALES |

L Unidad Cantidad Precio Costo |

Descripcion - i

Productivo Total |

Ladrillo 6 huecos (24*15*11) pza 636,00 1,20 763,20 ]

Cal kg 253,00 0,80 202,40 1
Madera de construccion p2 41,34 8,00 330,72 |
Calamina ondulada # 28 m2 16,00 48,30 772,80 |
Clavos kg 1,00 12,50 12,50 |
Clavos para calamina kg 1,00 20,70 20,70 |
Puerta exterior peatonal metal pza 1,00 309,00 309,00 ]
TOTAL MATERIALES 2411,32]

2 MANO DE OBRA 1
o Unidad | Cantidad Precio Costo |

Descripcion . |

Productivo Total |

Albaiiil hr 15,00 20,50 307,50 |
Ayudante hr 15,00 15,00 225,00 |
SUBTOTAL MANO DE OBRA 532,50]

Cargas Sociales (% del Subtotal de Mano de obra) (55% al 71.18%) 0,55 292,88)
Impuestos VA MO (% de Suma de Subtotal de MO + Cargas Sociales) 0,15 123,31}1
TOTAL MANO DE OBRA| 948,69,

3 EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS )
Descripcion Unidad Cantidad Precio Costo iw

Productivo Total |

(]

(]

ii

* |Herramientas = % del Total de Mano de Obra 0,05 47,43)
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS| 47,43]

4 GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS |
*  Gastos generales (% de 1+2+3) | 0,10| 340,74“
TOTAL GASTOS GENERALES YADMINISTRATIVOSl 340,74;‘

5  UTILIDAD |
*_Utilidad (% de 1+2+3+4) [ 0,10] 374,82
TOTAL UTILIDAD] 374,82

6 IMPUESTOS |
* _Impuestos IT (% de 1+2+3+4+5) [ 0,03] 127,40
TOTAL IMPUESTOS 127,40/

TOTAL PRECIO UNITARIO (1+2+3+4+5+6) 4250,401\

TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales) 4250,40

Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el Anexo A.6 (Analisis
de Precios Unitarios).

3.6.4 Planeamiento y Cronograma
Se realiz un cronograma de ejecucion estimado del proyecto que se recomienda seguir

en la construccion del Nuevo médulo académico U.A.J.M.S. Entre Rios, tomando en
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Cuenta el rendimiento, la duracion el nimero de grupos de trabajo, las horas y dias

estimados.
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4 APORTE ACADEMICO (DISENO DE LOSA RETICULAR)

4.1 Generalidades
En este capitulo se desarrolla la metodologia a utilizar para realizar los calculos y el

disefio de losas reticulares.

Debido a que las luces de esta nueva alternativa estructural de este proyecto son
mayores a 7 metros se plantea y se realizara el disefio de la losa reticular donde la nueva
estructura sufrird modificaciones tanto en vigas, columnas, zapatas y en todas las

actividades a realizar de lo que fue el disefio anterior estructural con losa alivianada.

Para garantizar los resultados de calculo y disefio se aplicaran las recomendaciones de
la Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH87), Normativa que es guia

fundamental en Bolivia para el disefio de estructuras.

4.2 Marco Tedrico

Los forjados reticulares pertenecen a la familia de losas de hormigdn armado, no
homogeéneas, aligeradas y armadas en dos direcciones ortogonales, configurando una
placa nervada. Este tipo de forjados pueden llevar o no vigas descolgadas segun vea o

no conveniente el proyectista.

Tabla 4-1 Tipologia general de los forjados

) Armaduras
Losas Macizas
Postensadas
Ceramicos
F.R. casetones de .
. . . Hormigon
aligeramiento perdidos
Horm. Ligero
Tipologia general de los F.R. con Casetones Armados
forjados sin vigas . _ recuperables Postensados
Forjados Reticulares —
poliestireno
Metalicos
F.R. con casetones de _—
. : . Plasticos
aligeramiento especiales -
Fibras
etc.

Fuente: Florentino Regalado. Los Forjados Reticulares
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4.2.1 Rangos 6ptimos de luces para losas

Las luces de forjado se encuentran en un rango comprendido de 3,50 a 7 metros de luz.
Luces mas cortas son poco economicas debido a que limitaciones impuestas por otros
condicionantes constructivos como pueden ser prestaciones acusticas o de proteccion
contra incendio. Para luces mayores entre 6,5 y 7 metros de luz el forjado
unidireccional pierde eficacia respecto a otro tipo de soluciones, como pueden ser los

forjados bidireccionales o los forjados mediante placas pretensadas.

A continuacidn, se presentan los rangos 6ptimos de luces para la construccién de los

distintos tipos de forjados.

Tabla 4-2 Rangos optimos de luces para forjados

Tipo de losa Rangos 6ptimos de luz
Losa Alivianada con viguetas pretensadas 350maém
Losa Alivianada con vigas de hormigon 350ma65m
Losa maciza de canto constante 350ma7m
Losa maciza con abacos 6mal0m
Losa maciza con capiteles 6mallm
Losa Plana con vigas anchas descolgadas 6mal2m
Losa Reticular 7mal2sm
Losa Plana con vigas descolgadas 5ma6m
Losa Placa Facil 250maém
Estéreo estructuras 4mab50m

Fuente: Elaboracion Propia

4.2.2 Parametros de un forjado reticular
Los parametros que definen las caracteristicas del forjado reticular son:
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hir = Canto total de la placa
h = Altura del casetdn de aligeramiento o bloque aligerante

e = Separacion entre nervios
bn = Base de los nervios

c = Espesor de la capa de compresion.

Las losas reticulares son capaces de soportar las acciones verticales repartidas y
puntuales muy adecuadamente, y en menor medida también las horizontales, es decir
que, al ser forjados bidireccionales, por la doble direccion ortogonal de sus
armaduras, sus flexiones pueden ser descompuestas y analizadas segun esas dos
direcciones de armado.
Como elementos estructurales de hormigon armado en Bolivia se rigen por la
instruccion del Hormigdn Estructural CBH-87, bajo la denominacién de Placas
(tanto para losas macizas como para forjados reticulares) También se les Ilama en
algunas bibliografias Forjados bidireccionales, por enfrentarse a los esfuerzos con

dos dominios ortogonales de nervios.

Figura 4-1 Tipos de forjados

Unidireccionales  FORJADOS Bidireccionales

Fuente: Placas y forjados reticulares, Proyecto de estructuras. 2003
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Los forjados reticulares son una opcién en alza en nuestro medio desde hace algunos
afios, al amparo de la instruccion CBH-87 y la norma espafiola que es compatible en
promocion a su mejor conocimiento. Resultan insustituibles en el campo de los techos
planos con grandes luces y elevadas cargas, pero avanzan también a la edificacién de

viviendas.

Figura 4-2 Forjados Reticulares

ZUNCHO DE TRAMSICION
ZONCHD HENSULA 0BRE PiLAR !
LWCHD EMTRE PULARES 5

Forjados reticulares

ZzouucHo BrocHal
ZONCHO DE UVELD

ZUNCHO ENTRE ARACOS

zulcho DE HUECo

|14 zubcHO MENSULA soBERE

L2 N _FORJADO LBALCONES )

Fuente: Placas y forjados reticulares, Proyecto de estructuras. Noviembre 2003

aclarar el libro

Los forjados reticulares con casetones de aligeramiento que aportan propiedades
diferentes a las puramente resistentes, por ejemplo, casetones de polietileno para un
mejor aislamiento térmico, de fibras especiales resistentes al fuego con acabados

estéticos.

Las losas por la distribucién interior de hormigén, se denominan Maciza cuando el
hormigon ocupa todo el espesor de la losa, Y cuando parte de la losa es ocupado por
materiales méas livianos o espacios vacios se denomina Losa Alivianada, Losa

Aligerada o Losa Nervada.
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Abacos: Zona de la placa alrededor de un pilar, que se resalta, En las placas aligeradas,
su existencia es preceptiva, pudiendo ir acompafiado o no de capitel. Puede tener el

mismo peralte que la placa o losa; pero también puede prolongarse hacia el inferior de
la placa.

4.2.3 Maétodos de céalculo para el disefio de forjados reticulares

4.2.3.1 Meétodo de los pérticos virtuales

Para cargas verticales y horizontales, estas placas pueden analizarse estudiando, en
cada direccidn, los porticos virtuales que resulten. La hipdtesis fundamental de este
método reside en la no interaccion entre porticos virtuales. Por ello, en las situaciones
en que tal interaccion pueda ser significativa, no deberd utilizarse. La interaccion entre

porticos puede aparecer en las siguientes situaciones:

« Asimetrias notables en planta o en alzado (de geometria y rigidez).

« Existencia de brochales.

» Estructuras sensiblemente traslacionales.

« Existencia de elementos de rigidizacién transversal (pantallas, nucleos).
« Acciones no gravitatorias en estructuras no uniformes.

« Fuerte descompensacion de cargas o de luces.

Caracteristicas de rigidez de las vigas y soportes del pértico virtual

Figura 4-3 Método de Porticos Virtuales

= i 'pe.-?.ca EXTEXIOV _wnEciavierian s >
: . [
o (=1 7 (%1 5 | 2%
T 1 pastica cewtval
- § VNN bpev
lg}géggrgfggﬁafa Thcav povands Eena vojade

’ -
. . I~ Y

porticos Virfuales sequn Y

5

Fuente: Placas y forjados reticulares, Proyecto de estructuras. Noviembre 2003
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Obliga a un célculo, con unas determinadas propiedades que fija EHE, para cargas

verticales y otro, con diferentes propiedades, para cargas horizontales.

A efectos de determinar la capacidad a flexion de la unién, se puede suponer que el
momento flector se transmite del forjado reticular al pilar mediante 2 mecanismos
distintos. El primero es un mecanismo de flexion directa en el que se moviliza la
armadura longitudinal del forjado que esta anclada directamente en el ancho del pilar,
mas la armadura longitudinal préxima al pilar que es capaz de transmitir esfuerzos a
través de un mecanismo de biela-tirante. Los mecanismos biela-tirante han sido
empleados en investigaciones experimentales anteriores sobre vigas planas con elevada
relacion ancho/canto = 24 para determinar el ancho de viga que es capaz de transmitir
momentos directamente por flexion al pilar. El segundo es un mecanismo de torsion,
por el cual la armadura longitudinal del forjado mas alejada del pilar y anclada en la
viga de borde del forjado reticular transmite esfuerzos al pilar a través de un mecanismo
de torsion en dicha viga de borde. EI momento flector maximo que el forjado reticular
puede transmitir al pilar mediante el segundo mecanismo esta limitado por la
resistencia a torsion de la viga de borde.

El armado longitudinal superior del abaco y las fuerzas que ejercen las armaduras en
ambas direcciones principales. Cuando se trata de uniones de borde, basadas en un
mecanismo de bielas y tirantes, las resultantes en ambas direcciones deben equilibrarse
con una biela de compresion, que se ha supuesto que pasa por el centro O’ de la
armadura de esquina del soporte, en la interseccion de los ejes X’-Y’. Si se plantea el
equilibrio de momentos respecto este punto, se obtiene la siguiente ecuacion:

fy. Yi=In — 1xi Asl, | + x n k1Asl,n = fy >j = 1my jAs2

donde As1,i es el area de una barra genérica i en la direccion 1, y Aszj es el &rea de una
barra genérica j en la direccion 2; x; e yj son las distancias de estas armaduras desde el

punto O’ medidas segun los ejes X’ e Y’, respectivamente.

Para la armadura inferior, situada en la cara lateral del pilar, mediante un razonamiento
similar, se obtiene:
k2 Asl'=As2'0,4Cldj—e—0,4C2
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En la expresion anterior A’ es el area de la armadura inferior en la direccion 1 situada
en la prolongacién del nervio mas préximo a la cara del pilar y k2 es la parte de su
capacidad que es capaz de transmitir momentos al pilar mediante un mecanismo directo
de flexion. ko varia también entre 0 y 1. A's> es el area de la armadura inferior en la
direccion 2 que pasa por el eje del pilar; dj es la distancia entre nervios del forjado
reticular y e es la distancia medida segun el eje X’ entre el centro del pilar y la
prolongacion del nervio més cercano del forjado reticular. C; es la dimension del pilar
en la direccién 1. La biela de compresién tiene una inclinacion S con el eje X de valor:
B =tan—10,4C1dj—e—0,4C2

Figura 4-4 Refuerzos de nervios
Borde de forjado
m—*
| HHR=
o b g — C Pl o A =
X :l:% - X' (direccion 2)

|
v.K1.As1n

a) Soporte Y

|I|

fy.As1,i
Y. X
(direccion 1) |~y ‘
L - = refuerzo de nervios — malla electro-soldada ‘

Prolongacién del nervie
< dj > del forjado mas proximo a
la cara del pilar

8) i |4—>C2 | | C borde forjado
N |y e
W/

| mmamennnn - biela de hormigon « = tirantedeacero‘

Fuente: Placas y forjados reticulares, Proyecto de estructuras. Noviembre 2003.
En las ecuaciones el valor 0,4 C; del numerador del segundo miembro es la distancia
desde el centro del soporte a la armadura de esquina medida segun el eje Y’, estimada
considerando un recubrimiento del 10% de la dimension del pilar. Aplicando la

ecuacion (1) al modelo ensayado se obtiene que el area de armadura superior que
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Transmite directamente momentos al pilar vale 694 mm2 El valor de la
constante k1 que satisface la ecuacion en cuestion es de 0,319, lo cual corresponde a
una inclinacion de la biela comprimida de hormigon del mecanismo biela-tirante muy
préxima al valor limite (26,5°) que permite la norma ACI-318.

Para determinar la armadura longitudinal inferior que transmite directamente flexiones
al pilar se han considerado las ecuaciones (2) y (3). En el caso de un pilar de seccion
cuadrada, cuando la armadura longitudinal inferior (en la direcciéon Y’) que da
continuidad a la de los nervios pasa por el eje del pilar (es decir, cuando la prolongacion
del nervio mas préximo al pilar en la direccion Y’ pasa por el centro del mismo y por
lo tanto e = 0), considerando que S debe ser mayor o igual a 26,5°(&ngulo minimo entre
una biela y un tirante que acepta la ACI-318 ), se deduce que el cociente d;/C> debe ser
inferior a 1,2, para que la armadura longitudinal inferior situada fuera del ancho del
pilar y a ambos lados del mismo pueda transmitir momentos a este directamente por
flexion a través del mecanismo de bielas y tirantes.

Por el contrario, cuando la armadura longitudinal inferior (en la direccion Y’) que da
continuidad a la de los 2 nervios mas proximos al pilar es equidistante con el centro del
mismo (es decir, cuando e adopta su valor maximo e = dj/2), el cociente d;/C; se
reduce a 0,6. En ambos casos, la armadura longitudinal inferior (segun el eje Y’)
situada fuera del ancho del pilar y a ambos lados de este que es capaz de transmitir
momentos al pilar directamente por flexion a través del mecanismo de bielas y tirantes
esta afectada por el coeficiente kz, segun indica la ecuacion (2). Para el modelo
ensayado e =0 y el cociente dj/C; vale 420/240 = 1,75, y por lo tanto la armadura
longitudinal inferior (segun el eje Y’) situada fuera del ancho del pilar y a ambos lados
del mismo no es capaz de transmitir momentos al pilar directamente por flexion a traves
del mecanismo de bielas y tirantes. En otras palabras, solo se puede contabilizar como
armadura inferior que transmite momentos por flexion directa al pilar la armadura
anclada dentro del ancho del mismo.

Se muestra, para el modelo ensayado, el &rea de armaduras en cara superior, As,int, Y €N
cara inferior, 4%snt, que transmiten momentos por flexion directa al pilar, asi como el

area de las armaduras que transmiten momentos del forjado al pilar indirectamente a
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Través de torsion en las vigas de borde Asout Y 4's0ut (Para la cara superior e inferior,
respectivamente).Se muestra las areas estimadas con un método simplificado que se
expone en el apartado siguiente. En la tabla también aparece la seccion de acero de las
barras longitudinales superiores e inferiores de la cruceta de punzonamiento, Asp.
Conocida el area de armadura que transmite momentos flectores del forjado al pilar por
flexion directa, y la que transmite momentos indirectamente por un mecanismo de
torsidn, y conocidas las tensiones en dichas armaduras de datos experimentales se
pueden calcular primero los valores de los esfuerzos normales en las barras y después
la resultante del momento flector transmitido a través de cada mecanismo. Para el
modelo ensayado, las tensiones de las barras se han obtenido a partir de los
alargamientos unitarios medidos con los transductores de alargamiento durante el
ensayo, adoptando una relacion tensién-deformacion bilineal sin endurecimiento. Se
ha adoptado la hipotesis usual de que la deformacion de las secciones es plana, tal. El
punto de aplicacion de la resultante del bloque de compresiones del hormigon se
determina a partir de la consideracion de un diagrama de tensiones rectangular.
Se muestra una seccion transversal con la armadura de acero superior e
inferior, Asy A', respectivamente, asi como la armadura longitudinal superior e
inferior correspondiente a las crucetas de punzonamiento Asp y 4'sp. Muestra también
el diagrama de deformaciones unitariase, correspondientes a la hipotesis de
deformacion plana, el diagrama de distribucion de tensiones y finalmente el diagrama
con las fuerzas resultantes de las armaduras a traccion Ns y del blogue de compresiones
del hormigdn Nc. En flexion positiva los datos experimentales indican que la distancia
vertical entre el punto por donde pasa la resultante del diagrama rectangular de
compresiones del hormigén y la armadura comprimida es significativamente reducida
(oscila entre 4 y 8 mm), por lo cual se opta por simplificar el calculo y despreciar la
aportacion de la armadura de compresion. En flexion negativa se desprecia también la
armadura de compresion por tener un area reducida. Asi, el momento resultante
experimental M, tanto en flexion positiva como negativa, se obtiene con la siguiente
expresion:

M=Nsz + Ns,pzp
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Donde N; es la resultante de la armadura longitudinal superior formada por la armadura
de los nervios y la armadura de reparto, Nsp es la fuerza resultante de la armadura
longitudinal de las crucetas de punzonamiento, y z y z, son los brazos mecéanicos de la
armadura longitudinal superior y la armadura longitudinal de punzonamiento,
respectivamente.

4.2.3.2 Meétodo Directo.

Para cargas verticales, estas placas pueden analizarse estudiando, en cada direccion,

los porticos virtuales que resulten siempre que se cumplan las limitaciones:
a) La malla definida en planta por los soportes, sera sensiblemente ortogonal.
b) La relacion entre el lado mayor y menor del recuadro no debe ser mayor que 2.

c) La diferencia entre luces de vanos consecutivos no debe ser mayor que un tercio de

la luz del vano mayor.

d) La sobrecarga debe ser uniformemente distribuida y no mayor que 2 veces la carga

permanente.
e) Deberan existir tres vanos como minimo en cada direccion.

Los momentos de las secciones criticas en apoyos y vanos se definen como un

porcentaje del momento Mo.

_ (qg +qa)lp *1i?
B 8

Mo

qg= Carga permanente de célculo
qd= Sobrecarga de calculo aplicada en el recuadro estudiado

li= Distancia entre ejes de soportes en la direccion en la que se calculan los

momentos

Ip= Anchura del pértico virtual analizado.
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Tabla 4-3 Casos para el método directo

Caso A Caso B Caso C

Momento negativo en 30% 0% 65%
apoyo exterior

Momento positivo en vano 52% 63% 35%

Momento negativo en 70% 75% 65%

apoyo interior

Fuente: Placas y forjados reticulares, Proyecto de estructuras. Noviembre 2003.

Caso A: Placa elasticamente empotrada en los soportes de borde.
Caso B: Placa apoyada en el borde.
Caso C: Placa perfectamente empotrada en ambos bordes.

4.2.3.3 Meétodo de los elementos Finitos

La respuesta tensa deformacional de una placa puede obtenerse por degeneracion de
la teoria de la elasticidad tridimensional suponiendo que la variacion, de las distintas
magnitudes que intervienen en el proceso a lo largo del espesor, es una funcion

conocida de los valores que toman en el plano medio de la misma.

Para generar la teoria de Placas clasica bajo estas condiciones es necesario establecer

las siguientes hipotesis:

El material de la Placa se supone elastico, homogéneo e isétropo.

Se supone valida la teoria de las pequefias deformaciones. Una flecha del 10% del
espesor puede ser considerada como un limite maximo para satisfacer la hipdtesis de
flechas pequefias.

Todos los puntos situados sobre una recta normal al plano medio de la placa sin
deformar, permanecen después de la deformacién sobre una recta (Hipdtesis de

Navier) normal al plano medio deformado. Hipdtesis de Normalidad.
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Los puntos del plano medio sdlo se mueven en la direccion perpendicular al mismo.
Es decir, sélo se considera la deformacidn provocada por la flexion.

Todos los puntos situados sobre una normal al plano medio tienen la misma flecha. Es
decir que se puede considerar que w (X, Y, z) =w (X, ). ya que los esfuerzos normales
en el eje z se consideran despreciables.

La tension normal al plano medio de la placa se considera despreciable.

Estas hipotesis permiten expresar los desplazamientos, deformaciones, tensiones y
esfuerzos en el plano medio sélo en funcién de la flecha w (x, y) que caracteriza cada
punto de la placa transformando asi un problema inicialmente tridimensional en

bidimensional.

Los componentes del vector de desplazamiento asociado a cualquier punto del

elemento son dos;

u=ulx,y, t) > Paralelo del eje X

v=v(x, v, t) - Paralelo del eje ¥

Donde la representacion vectorial es:

[u]

u=| l=u(x.y.1)

)

Los elementos finitos se supone que estan interconectados en un numero finito de
puntos nodales, situados sobre la frontera de los elementos. Los desplazamientos de los
puntos nodales son las incognitas basicas del problema. De acuerdo a esto los puntos
nodales del elemento finito se etiquetan con las letras i, j, k (sentido contrario a las

manecillas del reloj)
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Que pueden representar a cualquier digito entero con los que se muestran los puntos

nodales de la estructura

Con estas ecuaciones se puede formar un solo vector denominado vector de
desplazamiento nodal del elemento, indicado a continuacion:

[u; ]
[
v | ruj—| |_z£—|
[u |
p=l lmup @ ks g [Fuk(D)
€ | | |uj | £ v, ¥ |
u - Z | = u (D) ’ )
o L
1] |
1% |
|
v
s |
Asi mismo, para el elemento triangular de la figura las ecuaciones correspondientes
serian:
U=Nius +Nju; + Nrug =u(x.y 1)

= -

v =N;V +£‘\'ij_’|’ +Nipvg =v(x:-.}": I)

Donde los valores N dependen de las coordenadas x e y donde se ubican

N;i=Nilx,y)
Nj =Nj(x,y)
Ng=Nrxy)

Dichas ecuaciones se las conoce como funciones de forma.
Las ecuaciones del elemento triangular, anterior se pueden escribir en forma matricial

como se indica a continuacion:
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Donde:

[N 0] [N; 0] [N 0]
Ni - | 5 Nj= l: Np - |
0 Mz | 0 N ;| 0 N
L i L i L i
[N 0 N 0 N 0]
=[N N; o, ; ; |
| 0 N: 0 N; 0 Ny

L 1

Donde B es la matriz de deformaciones, que escrita en forma explicita el elemento en

cuestion es:
[av 8N Vi 1
_ o — S o
| &x a ox |
I N &N a |
i k
=10 — v — U —
I & & & |
lav  av v, &Ny av av |
¢ i i
| &y ox a e & a |

Conociendo la matriz de constantes elasticas que se obtienen a partir de las propiedades

del material del elemento, para un elemento elastico isotropico.

4.2.3.4 Meétodos Simplificados
Determinacion de la altura de la losa reticular:

L
>
(D) hug 22
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L
(2) =< hg

<
24 — 20

_ hmin
(3) hir = ocg Pero

__ YLados continuos +(¥Lados discontinuos)=1,25

hmin = 00 +25cm
h= hg— hcarpeta de compresiéon
Ancho de nervio by :
by 232
Condiciones para el disefio:
h;g <35.by ; by = Ancho de nervio

La norma admite como didmetro minimo hasta 8mm, pero a fin de evitar

desproporcion en los refuerzos, se asumira como armadura base 2 barras de 10mm:

Recubrimiento mecénico (rm):

¢base

rm < Tminimo + d)base + 2

Figura 4-5 Recubrimiento
mecanico en nervios

Armadura base

f
-1 B/2
@
% I'min=2cm

Fuente: Elaboracion propia

of
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De acuerdo lo establecido en Norma Boliviana CBH-87 (9.4.5.3.) se deben cumplir

los siguientes parametros:
Ancho de nervio:
Espesor de losa: (carpeta de compresion)

e, > 3cm

Relacion canto/luz:

h
% > 0,036 cm

Separacidn entre luz libre de nervios:
s; < 100 cm

Segun la norma espafiola EHE-08 Pag.197 la cuantia minima en nervios es:

Cuantia minima > 3°/00 cm
Aspin = 3°/00 .b.h

Con la armadura base, en cada nervio:

Gpase = 10 mm

Ancho analizado 1m :

Basado en:

Figura 4-6 Diagrama Rectangular

0,85 fed

}b/i—1

Fuente: Elaboracion Propia
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De la ecuacion:
F
o=-
A

Donde:

0= fya ; A= As(Areadel acero)

F :fyd LAs
F =Fs
Fs =fjq.As

Para un disefio optimo lo que se busca es que Fs = Nc: de manera que el acero y el

hormigon tengan la misma fuerza de traccién y compresion respectivamente, por tanto:
Nc =Fs
Pero:
Nc = Volumen del paralelepipedo = 0,85 .f.4.b.y

Momento de disefio Md:

Md;¢10¢/n = NC. 2

y
MdZd)lO c/N = Nc. (hLR —rm — E)

De los momentos conocidos en cada banda (o franja) a cada nervio le corresponde; por

una simple regla:
1410 = 0,785 cm? —  Mdygroc/n kN
As cm? — Mto. kN

A continuacion, se presentan las tablas de calculo para losas reticulares publicadas por

el Ing. Fernando Arancibia:
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Figura 4-7 coeficientes para el disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas
perimetralmente, sometidas a cargas distribuidas uniformes

Losa Formula Coef Lx/Ly
1.00 | 0.90 | 0.80 | 0.70 | 0.60 | 0.50
lllllin T |A=0.0001 5L,/ (EX) |8 200 241| 281 315| 336| 339

M, =00001 qmy L; |my 564 659| 752| 830| 878| 887

L o /| |Me=00001qmy. L7 |m, | 258| 319| 378| 428) 459 464
1 ? [ “f Ly [ My =0.0001 qmy Ly |me 564 577 574 559 538 520
% Siaid M =0.0001 qme Ly |m,. 258 242 208 157 126| 123

T |A=00001q3L,/(EL) |5 265| 347| 443| 545 635| 691
M, =00001qm, L} |m, | 97| 736| 899| 1071| 1222 1317
M,.=00001 qm,. L |m, | 269| 362| 473| 590| 694| 759
Ly |M,_=00001 qm, L2 |m, | 718 779| 819| 829 s808| 773

My =00001 qmye L® |me | 354| 368| 359| 318 239| 179

T |A=00001q3L/(EL)|s 265 297| 322 339 345] 339
M, =0.0001 qmy L |m, | 718 790| 850| 888| 902| 888
My.=0.0001 qmy L |my,. | 354| 401| 439| 464| 473| 464
Ly M, =00001 qm, L.} |m, | 597| 586| S68| 548| 532| 520
M.=00001 qm. L, |m. | 269| 240| 205| 185| 167| 177

T |A=0.0001q58L}/(EL) |5 323 456| 644| 894 1191| 1479
M,.=00001 qm. L’ |m, | 231| 340| 496 705| 952| 1191
M, =00001 qm. L  |my | 853| 985| 1119| 1232| 1288| 1268
Ly | Mg =00001 qme Ly |mg 440| 498| 547 566 525|400

_____ = T |A=00001q5L/(EL)|5 33| 340| 351| 354| 348| 335
EmEEREN M, =00001 qm, L.} |m, | 853| so1| o14| 921 909| 878
fa In 8| [Mem0000lqmye L m. | H0| d65| d81| 45| 477| ass
g z 4T M..=00001 qme Lo |m,. | 231| 199| 183 174| 165| 178
? MR+

5...
N T
———i

Lx
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Coef

Losa Formula Lx/Ly
1.00 | 0.90 | 0.80 | 0.70 | 0.60 | 0.50
A=0.0001 5L,/ (ED’) |5 406| 489 572 644 693 712
M, =00001qm, L; |m, | 839 980| 1120| 1240| 1323| 1353
M.=00001 qmg L |m, | 428 525 621 704| 761| 782
M. =00001 qm, L |m, | 839 857| 852| 827 793| 764
M:=00001 gme Ly |my. 428| 409| 369| 310 271 238
A=0.0001 q5L,'/ (ED’) |5 569| 630 681 715 729| 718
M, =00001qm, L} |m, | 1118] 1220| 1303| 1360 1382| 1364
M,.=00001 qm, L’ |m,. | 616 687| 746| 785 802| 790
M. =00001qm. L’ |my | 433| 375 311| 269| 252| 238
A=0.0001q.5L. /(EN) |5 569 | 754| 979] 1230 1469| 1644
My-=00001 qmu L, |mge | 433| 587 775| 984| 1183| 1329
My =0.0001 qmy Ly |my | 1118| 1225| 1304| 1334| 1308| 1246
My =00001 qmy L |mg | 616| 654| 659 615 527| 434
A=0.0001q5L}/(EX) |5 969 | 1170| 1371| 1550| 1684 1749
M,.=00001 qmy, L} |ms | 765| 932) 1101| 1250| 1361| 1416
M. =00001qm. L’ |me | 765| 737| 665 347| 439 397
A=0.0001 3L/ (ED’) |5 355| 567| 944| 1637| 2935| 5348
M, =00001qm, L; |m, | 542| 664| 834| 1084| 1494| 2205
M,.=00001 qme. L |m, | 113| 128| 125/ 86| 14 7
M, =00001 qm, L, |m, | 698 800| 925| 1086| 1298| 1552
M, =00001qm, L} |m, | 98| 1132| 1452 1886 2456| 3131
M,.=0.0001 q.m . -Lx] My 344 | 384 432 490 563| 639
M. =0.0001 qm,. L |mgp. | 471| 96| 766 993| 1278| 1575
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Losa Formula Coef Lx /Ly
1.00 | 0.90 | 0.80 | 0.70 | 0.60 | 0.50
= =] T A=0.0001qd.L>/(EL) |5 2005 | 3182 5274 9241 | 17450 36620
' My = 0.0001 gy L | my. 337 368 393 409 415 409
H % M, = 0.0001 qmy: L.  |[mg 1078 | 1150 1248 | 1384 1580| 1873
) ;F mabed )y | My = 0.0001 qmy L |myg. | 1533| 1945| 2521 | 3353 | 4622| 6703
H maid. 5
(16}
L
Lx
T |A=0.0001q8L>/(Eh)|5 2005 | 1908 | 1795| 1678 | 1654 1651
o 350 M,. =0.0001 qmy L, |my | 1078| 1128| 1187 | 1250| 1304 | 1334
5 % L] = My = 0.0001 q.myp, Ly [myes | 1533 | 1482 1422 1357 | 1336| 1334
) $ |y | Mxi=0.0001 qm.. L |mge 337 369 392 396 407 406
* —FFmr+ '
1 +
D
+ +
[l g g I g I W +
| M
Lx
N T |A=0.0001q5L /(ER |5 11330 | 13660 | 15920 | 17770 | 18820 | 18680
?-g M,;_=0.0001 gm, L |my 1720 | 2026| 2358| 2709| 3095| 3572
= My = 0.0001 qmy L,> |my_ | 3528 | 4113| 4692| 5191 | 5527| 5625
1E Ly | Mz — 0.0001 q.mx Ly |mg 1720 | 1758 | 1760 | 1734| 1705| 1699
? Mg =0.0001 qm, L. |m | 3528| 3621| 3626| 3566| 3503 | 3505
s
—— MX— 1
Lx

Fuente Fotografica: Hormigon Armado Escuela Politécnica del Ejercito

Figura 4-8 Simbologia

Simbologia:

X!
Vo

FEmo Ao

my. :

Myp- -

my, :

Myp-+

Mx- :

Myb- -

valor adimensional para determinar la deflexion maxima en la losa

division entre la distancia entre nervios y el ancho de los nervios (b / b)
deflexién maxima en la losa

longitud mas corta de la losa rectangular

longitud mas larga de la losa rectangular

modulo de elasticidad del hormigon

espesor de la losa maciza equivalente en inercia a la losa nervada

carga uniformemente distribuida por unidad de superficie de losa

valor adimensional para calcular momento flector negativo maximo alrededor
delejey

valor adimensional para calcular momento flector negativo maximo de borde
libre alrededor del eje y

valor adimensional para calcular momento flector positivo maximo de tramo
alrededor del eje y

valor adimensional para calcular momento flector positivo maximo de borde
libre alrededor del eje ¥

valor adimensional para calcular momento flector negativo maximo alrededor
del eje x

valor adimensional para calcular momento flector negativo maximo de borde
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my. :  valor adimensional para calcular momento flector positivo maximo de tramo
alrededor del ¢je x

myy,+ o valor adimensional para calcular momento flector positivo maximo de borde
libre alrededor del eje x

My. :  momento flector negativo maximo alrededor del eje y, por metro de ancho de
losa

Myp- © momento flector negativo maximo de borde libre alrededor del eje y, por metro
de ancho de losa

My+ : momento flector positivo maximo alrededor del eje y, por metro de ancho de
losa

Myp+ 1 momento flector positivo maximo de borde libre alrededor del eje y, por metro
de ancho de losa

M. momento flector negativo maximo alrededor del eje x, por metro de ancho de
losa

Myp- : momento flector negativo maximo de borde libre alrededor del eje x, por metro
de ancho de losa

Mg+ : momento flector positivo maximo alrededor del eje x, por metro de ancho de
losa

M+ : momento flector positivo maximo de borde libre alrededor del eje x, por metro
de ancho de losa

Fuente Fotogréafica: Hormigon Armado Escuela Politécnica del Ejercito.

Disposicion de empotramiento en forjado reticular

Los momentos de empotramiento perfecto se presentan cuando la placa va unida a una
pieza de gran rigidez. Contrariamente si la pieza va unida a unida a una pieza de rigidez
reducida se la denomina empotramiento elastico. Se dice que un forjado esta empotrado

cuando tiene continuidad de forjados y cumplen las siguiente

directrices.

Si: L, > % .L  Se considera empotrado -

N

L; < =.L Se considera apoyo simple

g .
- Los contornos externos de losas se consideran apoyadas.
- Si hay desnivel entre losas, esta se considera apoyadas.

Si: L<1m Se considera apoyada.

L > 1m se considera empotrada.
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4.2.4 Diseflo a cortante

Dimensiones seccion critica (m)

| = bviga/z + d

Figura 4-9 Dimensiones de la Losa
Plana

Iv

Fuente: Elaboracion Propia
Fuerza cortante que actlia sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante:
Vi=q.lv.1lm
Resistencia a corte convencional del hormigon:
f,q = 0,5.Vfcd = Ve
Contribucién del hormigdn al esfuerzo cortante en la losa en un metro de ancho:
Veu =fyq.b.d
Llevando a esfuerzos los cortantes:
Verificar que: Ve > Veu Cumpla.
Entonces No requiere armadura de corte

4.2.5 Verificacion de flechas de forjados reticulares

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH 87 (pag196) el valor maximo de la

flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es 1/300,

siendo | la luz del elemento considerado. Para la determinacion de esta flecha se

considerara Unicamente la flecha producida por la actuacion simultanea de carga

permanente y sobrecarga de uso, ya que no existen cargas de muros ni tabiquerias sobre

la losa reticular de cubierta.
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Deflexién admisible para forjados:

1
Ayam = 300

Deflexion méxima real de losas:

Andm > Arear  Cumple
4.2.6 Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado
Para absorber los esfuerzos generados en el hormigdn de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado y permitir un control
eficiente de las fisuraciones. Segun CBH 87 Pag.195. Se colocara una armadura de

reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm y cuya area As en cm2/m,

cumplird la condicion:

ASreparto = 50— > — cm?/m
Datos:
h= Altura de losa de compresion
fsa = fy = Resistencia de célculo del acero de la armadura de
reparto
4.2.7 Abacos

La zona macizada alrededor de los soportes en los forjados reticulares recibe el nombre
abaco, y tiene la mision fundamentalmente de canalizar las cargas que se transportan
los nervios a los pilares, y resistir los cortantes de punzonamiento que se producen

alrededor de los mismos.
Figura 4-10 Tamafio minimo recomendable para los abacos

F————Lq _ﬂ_‘*

[ ] [

|

I

/4
REENN
s 5
i
3

L1
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PLACA PLAHA

ABoco cLAsiCo .,

Fuente: Florentino regalado Tesoro(Disefio de Forjados Reticulares)

4.2.8 Punzonamiento

Si cumple la condicion:

_,B.Fsd<
Tsqa = . d = Tyg

Entonces No requiere armadura por punzonamiento (Jimeénez Montoya. Hormigén
Armado Ed.14° Acépite 20.13.)

Donde:
Tsd = Tension nominal en el perimetro de critico
Fsa = Esfuerzo por punzonamiento de célculo (Normal)
B = Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de la carga

B = 1,15 para soportes interiores
B = 1,40 para soportes de borde
B = 1,50 para soportes de esquina

w = Perimetro critico
d = Canto util medio de la losa
Trd = Tension maxima resistente en el perimetro critico

Para la tension maxima resistente por el hormigon en el perimetro critico puede

tomarse el valor:
200\ .
Trq =012.1 1+ ' .1/ 100.p . fck
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Donde:

p = La media geométrica de las cuantias en dos direcciones

ortogonales.

Fsd = Carga actuante sobre la columna.
Figura 4-11 Perimetro critico en losas

A AT

+-20—4-0o—2¢ +  4—2d—p-co-p—2d—} 20—t 00—

/ ~
2d ./ \‘
1 1_

i
bg i % |
T *

\ /
2d \ /
I N

Fuente: Jiménez Montoya. Hormigdn Armado Ed.14° Pag.415

Soportes interiores ul = 4nd + 2(a, + by)
Soportes de borde ul = 2nd + a, + 2by)
Soportes de esquina ul =mnd +a; + by

Soporte es de borde:
ul =2m.d + ao + 2bl

Reemplazando en las ecuaciones:
Trd Y Tsd
Finalmente:
Trg > Tsd Cumple.

Si cumple, No requiere armadura por punzonamiento.
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4.3  Alcance del proyecto

El disefio comprende los siguientes puntos:

e Dimensionamiento de la losa reticular enmarcada en la norma boliviana del
hormigon CBH 87, Florentino Regalado Tesoro, Jiménez Montoya, ACI.

e Disefio a flexion. Armadura positiva.

e Disefio a cortante en la seccién critica.

e Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado.

e Comprobacion de flechas de forjados reticulares.

e Introduccion de abacos.

e Verificacion al punzonamiento.

4.4  Disefo de losa reticular
Disefio estructural de la losa reticular, ademas la comparacion de presupuesto

econdmico entre losa reticular y losa alivianada.
Caseton Perdido con poliestireno expandido
Dimensiones de la losa reticular para la luz de 5.60 m x 5.50 m

Altura de losa reticular

10,03m + 9,80m

Lpromedio= 5 =9,92m
Jiménez Montoya Florentino Regalado CBH 87
hy, 2 5= =227 20,397m ~<h,<— hy, 2 5= = 2227=0,35m
hy: >0,397m 22 <hy, <220

0,413m < h;, < 0,496

2. lados continuos + (3 lados discontinuos) . 1,25
hmin = 200 + 2,5
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_1.003 +980 + 1.003 + 980

min = 200 + 2,5
hpin = 22.33 cm
hyn 22,33
hy,>—=—=
r 2 eg T 5g oo M

Se asumira hy . = 40 cm
Separacion entre nervios
Florentino Regalado

La separacion de nervios no debe

nervios 1m
exceder de 1m
Se asumird 50cm
Espesor de la losa de compresion

Florentino Regalado
3cm<e<10cm
Se adoptara e=5cm
Base de nervio
Florentino Regalado
b>7cm
b> Ecm:‘;—o =10 cm
b > 0,28 H=0,28. 40=11,2 cm

Se adoptara b=10 cm

CBH 87

Separacién maxima entre

CBH 87

L
e>3cm o —
10

CBH 87

b>7cm

h 40
b>-cm=— =10 cm
4 4
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Recubrimiento mecanico rm:

q)base

m < I'minimo + (I)base + 2

0,785 cm

rm < 2cm+ 0,785cm + >

rm < 3 cm

Tabla 4-4 Pardmetros Geométricos de Losa Reticular

Dimensiones de la losa reticular (10,03m x 9,80m)
Parametros (cm)

Espesor de la losa de compresion 5

Altura de nervio 35

Canto total 40

Base de nervio 10

Separacion entre nervios 50

Luz libre entre nervios 40
Longitud mayor de la losa 1.003

Recubrimiento 3

Altura Gtil de Losa 37

Fuente: Elaboracion Propia
Figura 4-12Pardmetros Geométricos de Losa Reticular

20 cm -

<p

35 cm

0 crg 0 cry

Fuente: Elaboracion Propia
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4.4.1 Disefioa flexidon

4.4.1.1 Disefo a flexién armadura positiva (Método Resistencia de Materiales)

La cuantia minima en nervios es: (Ver Tabla 2.10)
Cuantia minima > 3°/00 cm?
Aspin = 3°/00 * by *h
Aspin = 3°/00 * 10 * 40 = 1,2cm?
Equivalente a:
2010 = 1,57 cm? > Asp, =1,2cm?  Cumple.
Armadura Base en cada nervio:
Armadura Base = 1$10

Ancho analizado 1 m:

Figura 4-13 Seccion analizada de la losa reticular

im

LB
-
[

L&

Fuente: Elaboracion Propia
4¢10 = 3,14 cm?
De la ecuacion basica de resistencia de materiales:
E

o=
A

Donde:
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F= fyd.AS

Del grafico “Diagrama rectangular”:

Fs = As=000 K8 5.4 cm? = 13.65217 k
S_yd's_1,15crn2" cm? = 13.652,17 kg

Para un disefio éptimo lo que se busca es que Fs = Nc: de manera que el acero y el

hormigon tengan la misma fuerza de traccion y compresion respectivamente, por tanto:

Figura 4-14 Diagrama rectangular

0,85 fed

lb/i—!

R P A
@ DN
_/ o

Fuente: Elaboracion propia

]

Nc = Fs

Pero:

Nc = Volumen del paralelepipedo = 0,85 * f.4* bx y
13.625,17 kg = 0,85 * 166,67:% * 100 cm * y
donde se tiene que:

y = 0,961 cm

Momento de disefio Md:
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Mdip10c/n = N 3

y
Mdl(])lO c¢/N = Nc * (hLR —rm— E)

0,961
Mdy g0 ¢/n = 13.625,17 kg * (40 352 )Cm

th.m

Md; 10 ¢/n = 491

Esto significa que:
1410 = 0,785 cm? — Resiste: == = 1,22 tn.m/m

1610 + 110 = 1,57 cm? — Resiste 2,44 tn.m/m
1$10 + 1p12 =1,915cm? — Resiste 2,98 tn.m/m
1¢12 + 18 = 1,633 cm? —  Resiste 2,54 tn.m/m
112 + 112 = 2,26 cm®> —  Resiste 3,51 tn.m/m
1$10 + 18 = 1,228 cm? —  Resiste 1,91 tn.m/m

En caso de ser necesario, se afiadiran didmetros mayores en bandas o franjas en las

que los momentos sean elevados.

Por tanto; los momentos obtenidos en el programa Cypecad, serviran como datos

para la asignacién de armadura positiva a cada nervio.
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Figura 4-15 Armadura direccion “X”

Fuente: Cypecad 2016

Arm. longitudinal inferior (Mx+)
Arm. base en nervios 2@12mm
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Figura 4-16 Armadura direccion “Y”

=745

&
T
Lo
4
[
i
it
o~
=

Fuente: Cypecad 2016

Arm. longitudinal inferior (My+)
Arm. base en nervios 2@12mm

Losa reticular Armadura adoptada Armadura
CYPECAD
Momento positivo en direccién x 2012 2012
Momento positivo en direcciony 2012 2012
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4.4.1.2 Disefo a flexién armadura positiva (Método de los Coeficientes)

Para determinar los momentos y deformaciones en la losa se empleara el método del
Analisis Matricial de Estructuras, (Unicamente para el céalculo de los momentos y
deformaciones)

Altura equivalente del forjado reticular:

La altura equivalente o peralte equivalente de la losa reticular se calcula determinando

la altura de una losa maciza que tenga la misma inercia que la losa nervada en cuestion.

Altura equivalente inercia constante

Figura 4-17 Vigaen T
h 2.5m ﬁr

%I A
0.G%m

0.35m | A

0 0
S oim
Fuente: Elaboracion Propia

v XA *Y; 5%50% 375+10%35 %175
g A 5%50+10* 35

L'

= 25,83 cm

50%53

Iy = Z(Ix + (dlz * Al)) = 12
8,332=94.583,34 cm*

10+* 353

+(50 * 5) ¥11,67%+ = +10 * 35 *

3 3
[ = % => 0458334 = 22N

heq=28.31 M

Determinacion de las cargas de disefio en la losa:
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Figura 4-18 Losa Analizada

b %

7, ;L 2 1m F

O, 4rm

0O5m —a

Crn —

0.4m

Fuente: Elaboracion Propia

Peso de la loseta de compresiéon =1 * 1 * 0,05 * 2500 =125 %
Peso de los nervios = (2 * 0,10 * 0,35 * 1+2 * 0,8 * 0,10 * 0,35) * 2500:315%
Peso propio de la Iosa:440%
—cnke
Carga Muerta=450—
m

Sobrecarga :400k—’§
m
q=16.G+16.Q
q = 1,6.(440 + 450) + 1,6.400

kg
q-= 2.064@

Modulo de elasticidad del hormigon:
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E =3,1.10° kg/cm? = 31.10° kg/m?

Disefio a flexion:

Figura 4-19 Coeficientes para el disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas

perimetralmente, sometidas a cargas uniformes distribuidas

Losa Formula Coel Lx /Ly
100 | 0.90 | 0.80 | 0.70 | 0.60 | 0.50
A=0,0001 q.5.L, /(Eh" |5 406 489| s72| e644| 693|712
My = 0.0001 q.m . :|_,l my,. 539 980 1120 1240( 1323 1353
My = 0.000]1 gy Ly | My 428 vl 621 104 761 782
Ly | My = 0.0001 qmy Ly | m,. 839 857 852 827 793 T64
Ma- = 0.0001 q.m 4= LS |m,. 428 409 369 310 7 238
Lx

Fuente: ROMO P. Marcelo, Temas De Hormigon Armado M.Sc. Escuela Politécnica
del Ejército. Ecuador. 2008.

Con:
I, = 9,80 m Menor dimension
l, =10,03 m Mayor dimension de la losa
La relacion:
b _ 980 _ oo
l, 10,03 7

De la tabla anterior se tiene:

8 = 406

m,_ = 839
my, = 428
m,_ = 839
m,, = 428

Con los que se obtiene los resultados:
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q* 8x Iy
A= 0,0001 *W = 0,016 m = 1.16 cm

My_ = 0,0001 * q*my_* 1Z = 16.631,21 Kgm/m
My, = 0,0001 * q * my, * 17 = 8.484,1 Kgm/m
M,_ = 0,0001 * q* my_* 12 = 16.631,21 Kg m/m
My, = 0,0001 = q* my, *12 = 8.484,1 Kgm/m

m
My =16.631,21 Kg—x0,5m = 8.315,60kg.m
m
My, =8.484,1Kg—»0,5m = 4.242,05kg.m
m
My- = 16.631,21 Kg—+0,5m = 8.315,60kg. m

m
My, = 8.484,1 Kg; * 0,5m = 4.242,05kg. m

Figura 4-20 Interpretacion grafica de los momentos
Mx

Fuente: ROMO P. Marcelo, Temas De Hormigén Armado M.Sc. Escuela
Politécnica del Ejército. Ecuador. 2008

En adelante, el procedimiento de calculo sigue como explica la norma CBH-87:

Célculo de las relaciones geomeétricas:
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Figura 4-21 Seccion “T”

v" Armadura longitudinal

b1 bw b2

Fuente: Elaboracién propia

hy 1 21 . .
—=0125; —=5 ; =25 Con los valores de las relaciones:
h w b-byy
Figura 4-22 Viga T multiples Continua
bﬂ — bW
Tabla de valores de - ——
b-b,
Valores de Valores de 2/
h, L Valores de b_ bw
i b
h " 0 1 2 3 4 6 8 10 ~10
Cabeza de
compresicn sin — 0 0,19 0,38 0,57 0,71 0,88 0,96 0,99 1
rigidez a flexion
10 0 0,19 0,38 0,57 0,72 0,89 0,96 1 1
50 0 0,19 0,39 0,58 0,73 0,89 0,96 1 1
0.1 100 0 0,21 0,42 0.6 0,75 0,89 0,96 1 1
150 0 0,24 0,45 0,62 0,75 0,9 0,96 1 1
200 0 0,27 0,48 0,64 0,77 0,9 0,96 1 1
10 0 0,19 0,39 0,58 0,72 0,89 0,97 1 1
50 0 0,23 0,44 0,62 0,74 0,9 0,97 1 1
0,15 100 0 0,31 0,53 0,68 0,78 0,91 0,97 1 1
150 0 0,37 0,61 0,74 0,83 0,92 0,97 1 1
200 0 0,41 0,66 0,8 0,87 0,93 0,98 1 1
10 0 0,21 0,42 0,61 0,74 0,9 0,97 1 1
50 0 0,3 0,54 0,71 0,82 0,92 0,97 1 1
0,2 100 0 0,41 0,66 0.8 0,87 0,94 0,98 1 1
150 0 0,44 0,71 0,86 0,91 0,96 0,98 1 1
200 0 0,45 0,74 0,89 0,93 0,97 0,99 1 1
10 0 0,28 0,5 0,65 0,77 0,91 0,97 1 1
50 0 0,42 0,69 0,83 0,88 0,93 0,97 1 1
0.3 100 0 0,45 0,74 0.9 0,94 0,96 0,98 1 1
150 0 0,46 0,76 0,92 0,95 0,97 0,99 1 1
200 0 0,47 0,77 0,92 0,96 0,98 0,99 1 1

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

b, =k.(b—b,) + b, =30 cm
b.' = 2b; + by, =90 cm

k = 0,50

be < menor valor
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b; <8hf - by =40cm Se adoptaun —» b, =30 cm
Se debe comprobar:

by 22+ (h—hf) - 10 > 4375 Ok; 1<12%b - 50 < 600 Ok;
Momento resistente de la losa:

Mo = 0,85 * fq * be * hg* (d — 0,5 hy)

k
Mo = 0,85 * 166,67 —;
cm

* 30cm * 5cm * ((40 —3)—0,5% 5)cm

Mo = 733.125 kg.cm = 7.331,25 kg.m
Momento de disefio:
Md = M, = 4.242,05 kg. m

Verificacion:

Md < Mo
4.242,05kg. m < 7.331,25 kg. m

Armadura necesaria:

Md
y=dx 1—\/1—

0,425 * by * d? = f q

4.242,05 = 100
0,425 30 * (40 —3)2 x 166,67

y = (40 — 3) 1—]1

y = 2,803 cm
f
As = 0,85 % by * y * <
fyd

As = 2,74 cm? para el momento de disefio

De manera similar para:

M,_ =8.315,60 kg.m — As=5,60 cm?/m
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My, = 4.242,05kg.m/m — As=2,74cm?/m
M,_ =8.31560 kg.m/m — As=15,60 cm?/m

My, = 4.242,05kg. m/m — As=2,74cm?/m

Tabla 4-5 Resumen de resultados para los momentos maximos positivos y negativos

CALCULO cm? cm? Diferencia

AREA 1m (ancho) AREA 1m (ancho) (%)

M,_ 5,60 =4 q>10+2_¢12 4,02 =2 ¢1_6 28,21
c/Nervio c/Nervio

M,, 2,74 =2¢10 +1 ¢p12 2,26 =2¢12 17,51
c/Nervio c/Nervio

M, _ 5,60 =4¢10+2 ¢$p12 4,02 =2¢16 28,21
c/Nervio c/Nervio

M,, 2,74 =2¢10 +1 ¢p12 2,26 =2¢12 17,51
c/Nervio c/Nervio
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Figura 4-23 Arm. longitudinal superior (Mx-)

Fuente: Cypecad 2016
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Figura 4-24 Arm. Transversal superior (My-)

Fuente: Cypecad 2016

4.4.2 Disefo a cortante en la seccién critica

Datos:

0=2.064 kg/cm? Carga de disefio
L=980m Longitud de losa (intereje)
bviga = 0,20 m Base de la viga
bw=10cm Ancho de nervios
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foa = 166,67 kg/cm? Resistencia de disefio hormigon
fya = 4.347,82 kg/cm? Resistencia de disefio acero

d =37 cm Altura util de losa

Figura 4-25 Seccion de la cortante analizada

Area de carga

f
Seccion de dizefio

Fuente: Elaboracion Propia

bviga 20
= +d=7+37 = 47 cm

1

1003
lv = — 47 = 4.55m

Fuerza cortante que acttia sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante

Vd=q*Ilv*1m
Vd=9.380,88 kg para dos nervios
Vd=4.690,44 kg para un nervio

Resistencia cortante convencional del hormigon

fvd = 0,5 * Vfed = 0,5 * /166,67 = 6,455 kg/cm?
Por lo tanto:
Veu = fyq* bwx d =4.776,7 kg
Donde:
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Vigz < Voy  cumple
4.690,44 < 4.776,7 kg cumple
El cortante de disefio es menor que el cortante que resiste la seccion por lo que la pieza

no necesita armadura de corte.

4.4.3 Armadura de reparto por retraccion de fraguado y cambios de

temperatura
Datos:
Dseccion = 100 cm Ancho analizado
Nioseta = 5CM Altura carpeta de compresion
foa = 166,67 kg/cm? Resistencia de disefio hormigén
fya = 4.347,82 kg/cm? Resistencia de disefio acero

Espaciamiento S maximo entre refuerzos de armadura de reparto Segun CBH 87
Pag.195. Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como

méaximo 30 cm y cuya area As en cm?/m, cumplira la condicion: es:

h 200
Asreparto = 50 = Q = g
Smax = 30 cm
Datos:
h=5cm Altura de losa de compresion
fsa = fyk Resistencia de célculo del acero en MPa
5 200
ASreparto = 50 "434,78 2 434,78

ASreparto = 0,58 = 0,46 cm? /m

Y el espaciamiento medio para la armadura de reparto para losas reticulares esta dado
por: (Segun. ROMO Proafio Marcelo. Temas de Hormigon Armado. M.Sc. Escuela
Politécnica del Ejército. Ecuador. 2008)

S= 5% hjgseta =5.5=25cm

Constructivamente, el espaciamiento adoptado es:
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S = 25cm < 30 cm
Con lo que la armadura asumida es:

As =4¢p6¢c/25cm = 1,13cm? /m
Verificacion:

As=113cm?/m > 0,58 cm?/m Cumple

Figura 4-26 Armadura de reparto

25 cm| -
25cﬁ
25:&
25nﬁ

(25,25 25 25

Fuente: Elaboracion Propia

4.4.4 Comprobacion de flechas de forjados reticulares

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH 87 (pag196) el valor maximo de la
flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es 1/300,
siendo | la luz del elemento considerado. Para la determinacion de esta flecha se
considerara Unicamente la flecha producida por la actuacion simultanea de cargas
permanentes y cargas variables, ya que no existen cargas de muros ni tabiquerias sobre

la losa reticular de cubierta.

En caso de vigas o forjados que vayan de soportar muros o tabiques que han sido

construidos con mortero de cemento, la flecha maxima sera admisible

Deflexion admisible para forjados:
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 10,03m

Aadm=500 £00 =0,02m=2cm

Deflexion maxima real de la losa:
Area1 = 1,01 cm
Verificacion:
Ajgm = 2cm > Areas = 1,01 cm  Cumple.

4.45 Abacos
De acuerdo a lo establecido en la Norma CBH-87 (9.4.5.4) en el que afirma que la
existencia de &bacos es opcional en las placas macizas y obligatorias en las aligeradas,

por este motivo se decidira bajo la siguiente condicion.
My >My;,, Necesita abaco

My <My, No necesita abaco

Xling *d= %* 37 = 13,875 cm

V1im=0,8 . Xji;m = 0,8 * 13,875 = 11.1 cm

Mlim =085+ 0x* fcd* b= Viim * (d _ YIim)

2

11,1
>

Miim = 0,85 % 0,90 * 250 * 20« 11,1 % (37 —
Mjim = 1.333.165,5 kg. cm=13.331,66 kg.m/m
M,_ = 8.315,60 kgm/m
M,_ =8.315,60 kg m/m

My_ < My, no requiere abaco

M,_ < Mj;;, no requiere abaco
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4.4.6 Verificacion a punzonamiento

Se analizara la seccion correspondiente a la columna que consta de un soporte interior.
Si cumple la condicion:

B * Fsd

<t
py* d rd

Tsa =
Entonces No requiere armadura por punzonamiento (Jiménez Montoya. Hormigén
Armado Ed.14° cap.20.13.)

Donde:

Tsd = Tension nominal en el perimetro de critico
Fsa = Esfuerzo por punzonamiento de célculo (Normal)

B = Coeficiente que tiene en cuenta la excentricidad de la carga

B = 1,15 para soportes interiores
B = 1,40 para soportes de borde

B = 1,50 para soportes de esquina

w = Perimetro critico
d = Canto util medio de la losa

Trd = Tension maxima resistente en el perimetro critico

Para la tensién maxima resistente por el hormigdn en el perimetro critico puede tomarse

el valor:

200 5
Tq =012 % | 1+ rE * /100 * p = fck

Donde:
p = La media geométrica de las cuantias en dos direcciones ortogonales.

Datos:
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a=30cm Lado de la columna
a=b=30cm
d =37 cm =370 mm Altura de la losa

Fsd = 134.370 N (Cargas de la losa que concurren a la columna)
B=1,15

Figura 4-27 Perimetro critico en losa

AT Yy

+-2d—t-o4—2d—}  4—20-——p-co-$—2¢-—} 20—t} 00—

~TTTTTTS — TN T I
~ Vd °
AL f \ / \ [ |
S om || mtl | |l
T T o S A T N el '
2d \‘\‘ /'j ——2d—-a—¢
_i_ S ____’/'

Fuente: Jiménez Montoya. Hormigdn Armado Ed.14° Pag.415

Soportes interiores ul =4nd + 2(a, + by)
Soportes de borde ul = 2nd + a, + 2by)
Soportes de esquina ul =mnd +a; + by

Perimetro critico soportes interiores:
ul =4m 370+ 2 * (300 + 300) = 5.849,6 mm

Cuantias en direcciones Xy Y.

Asl
= < 0,02
P1 b* d
(2412 =226 cm?)
px = 10cm * 37cm 0,0061
2012 = 2,26 cm?
py = (Z¢ ) = 0,0061

10cm * 37cm
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p= \/px * py = \/0,0061 * 0,0061 = 0,0061
foe = 25 N/mm?

Reemplazando en las ecuaciones:

200

Tq =012 | 1+ rE * 3/100 * p = fck

200\
Tra = 012% (14 [0 |+ 3/100 * 0,0061 = 25

= 0,52 N/mm?

B * Fsd
e * d

1,15 % 134.370 N
'sd = 5849 6 mm * 370 mm

Tsd =

= 0,071N/mm?

Finalmente:

Tq =052 > Tsqg = 0,071  Cumple.

No requiere armadura por punzonamiento.

4.5 Comparacion de presupuesto econémico entre losa reticular y losa
alivianada

Tabla 4-6 Comparacion de presupuesto econdmico para las alternativas de cual se
ahorra mas

PRESUPUESTO ECONOMICO

Losa alivianada Losa Reticular
3.007.764 bs 3.125.923 bs
458 dias 486 dias
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Actividad

Instalacion de faenas

Provision y colocado
de letrero

Replanteo y trazado
Excavacion con

retroescavadora
zapatas

Excavacion manual de
zanjas para zapatas
Base de hormigon
pobre

Zapatas de H°A°

Relleno y compactado
c/maquina

Viga de encadenado
de hoa®

Columnas de h° a°
Viga de h° a°
Escalera de h°a®

Juntas de dilatacion
Losa Alivianada Con
Viguetas Pretensadas

Impermeabilizacion
de sobrecimientos

Contrapiso de
cemento + empedrado
Contrapiso de
cemento sobre losa
Muro ladrillo 6
huecos e=(12 cm.)
Impermeabilizacion
con membrana
asfaltica

Canaleta de calamina
Bajante Calamina
Plana

Costo Total (bs)

Fuente: Elaboracion Propia

La diferencia de presupuesto econémico entre losa alivianada y losa reticular para un
area de 1.095,84 m2 es del 3,78 % dando este porcentaje una cantidad de 118.159 Bs,
y en dias un porcentaje de 5,76 % con un desnivel de tiempo de 28 dias, debido a que
en la losa reticular tiene mayor dificultad en su proceso de construccion y por su
armado bidireccional es la mas cara de ambos proyectos, pero con un porcentaje tanto
en dias como en presupuesto que no son tan considerables, por lo que ambos pueden

ser ejecutados.
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4.6 Conclusiones sobre losa reticular y losa alivianada

Losa Reticular

Losa Alivianada

Armado

Consta de pequefias vigas en ambos sentidos que
al entrecruzarse forman una especie de reticula o
entramado.

El aligeramiento se logra hoy en dia a base de
bloques de espuma de poliestireno, llamados
también casetones, las pequefias vigas o
nervaduras se construyen de concreto reforzado,
y una capa de compresion en la parte superior de
la losa que tiene como funcién absorber y
distribuir los esfuerzos sobre la losa.

esta capa se refuerza con malla electro soldada,

cuya Unica funcién es evitar que esta capa se

Formada por vigas que se colocan en un solo
sentido, no se forman reticulas, el aligerado se
logra con elementos de espuma de poliestireno,
las cuales se conocen con el nombre de
bovedillas, tienen una ceja para apoyarse
directamente en la base o patin de las viguetas.
Las viguetas son prefabricadas y pueden venir
coladas completamente, o con el alma abierta, lo
cual es mucho mejor ya que garantiza que la losa
trabaje monoliticamente, al igual que en caso

anterior se les coloca también una capa de

compresion de concreto reforzado con una malla

agriete por la dilatacién y contraccion del electro soldada para evitar grietas por
concreto originada por los cambios de temperatura.
temperatura.

Ventajas

Pueden lograr peraltes muy altos, lo que nos

permite salvar claros muy grandes en
comparacién a una losa maciza tradicional, lo que
la vuelve la opcion mas viable para naves
industriales, o en edificios donde se necesiten

salvar claros muy grandes entre apoyos de losas.

Son autosoportables, lo que quiere decir que se

elimina la cimbra de contacto, Unicamente
requieren de un apuntalamiento al centro de los
claros, lo que las vuelve mucho mas econdmicas
y que puedan construirse mucho mds rdpido
comparado con la losa reticular y la losa maciza,

son una excelente opcién para edificaciones con

claros pequenos, como los de una casa
habitacion.
Desventajas
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Requiere de una cimbra tradicional, como una
losa maciza, lo que hace que se vuelva una opcidn
cara para usarla en edificaciones con claros
pequeios, como una casa habitacién, aun asi,
algunos disefiadores las usan en viviendas por

motivos arquitectonicos o de estética.

No funcionan muy bien para claros muy grandes,
ya que empiezan a requerir viguetas de mucho
peralte. Otra desventaja es que a veces hacen
ruidos durante el proceso de dilatacion y
contraccién, estos ruidos son provocados por la
bovedilla que cruje y como el drea de bovedilla es
mayor que en una losa reticular estos ruidos son

mas notorios, pero no representan de ninguna

manera una falla estructural.

5 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Conclusiones

Como se ha propuesto en los objetivos se ha cumplido con el disefio estructural del

Modulo Académico U.A.J.M.S. Entre Rios, con lo que se da soluciéon a los

problemas identificados en el capitulo 1.

El estudio de suelos realizado en el sitio de emplazamiento ademas del trabajo

realizado en laboratorio muestra una capacidad portante del suelo de 1,402 Kg/cm?

a una profundidad de 1,50y 2 m.

El planteamiento estructural del proyecto fue realizado siguiendo criterios de

optimizacion y aprovechamiento de materiales a ser utilizados. Tomando en cuenta

luces méaximas, simetria y el disefio arquitectonico del mismo.

El disefio de todas las vigas de la estructura tratd de alcanzar los dominios de

deformacion éptimos.

Se verifico los elementos mas solicitados mediante las formulas propuestas por la

Normativa Boliviana del Hormigén Armado CBH-87, estas verificaciones dieron

resultados satisfactorios cumpliendo en todos los elementos (Vigas, Vigas de planta

baja, escaleras, columnas, zapatas y losas) con gran similitud al disefio que realiza

el software estructural.
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Se realiz6 la verificacion de esfuerzos en vigas mediante métodos simplificados
estos presentan esfuerzos similares a los del software cypecad 2016 presentando una
diferencia entre ambos del 3,58 %.

Para entrepiso se analiz6 dos tipos de forjados:

> Losa alivianada con viguetas pretensadas.
» Forjado reticular.

Debido a que el entrepiso no cuenta con grandes luces y por su bajo costo econémico
la losa alivianada con viguetas pretensadas se convierte en la alternativa mas viable.
El objetivo principal del aporte académico es demostrar el disefio estructural de una
losa reticular, estas son aplicables para losas de grandes luces ya que una de sus
caracteristicas es que pueden tener grandes separaciones entre pilares, este proyecto
presenta una separacion maxima entre pilares de 10,03 m es por esta razon que la
losa reticular es aplicable para este proyecto.

La diferencia de presupuesto econdémico entre losa alivianada y losa reticular para
un area de 1.095,84 m2 es del 3,78 % dando este porcentaje una cantidad de
118.159 Bs, y en dias un porcentaje de 5,76 % con un desnivel de tiempo de 28
dias, debido a que en la losa reticular tiene mayor dificultad en su proceso de
construccion y por su armado bidireccional es la mas cara de ambos proyectos, pero
con un porcentaje tanto en dias como en presupuesto que no son tan considerables,
por lo que ambos pueden ser ejecutados.

Se pudo verificar que la reduccion de columnas, vigas, zapatas, excavacion y todas
las actividades que se realzo en este proyecto mediante los computos métricos,
costos y tiempo de ejecucion que el disefio de losa casetonada que es otra alternativa
viable para la construccion ya gque se encuentra en alcance econémico, porque no
existe mucha variacién en el “presupuesto econémico y en el tiempo de ejecucion.
El costo estimado del proyecto segln el presupuesto es de 3.007.764 Bs, este costo
contempla la estructura portante por lo tanto se deberd complementar las
respectivas a obra fina e instalaciones.

El tiempo estimado de ejecucion de obra es de 458 dias calendarios segun el

cronograma estimado de actividades realizado.
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Recomendaciones

Verificar la capacidad portante del suelo antes de la ejecucion del proyecto, con
mas pozos de exploracion y mas profundos para poder saber qué tipo de suelo se
tiene en distintos estratos y elegir el tipo de fundacién para la estructura.
Las cargas a considerar en el disefio son un factor muy importante en el calculo, se
tiene que realizar un analisis exhaustivo de las cargas que se introduciran en el
software, dado que una mala introduccion de las cargas en el disefio puede llevar a
problemas muy serios en la estructura mas adelante, las cargas a considerar tienen
que ser las que mas se asemejen a la realidad basandose en las normativas y
recomendaciones propuestas.
Los materiales utilizados para el disefio de la estructura tienen que ser de la mejor
calidad, proporcionados por fabricantes reconocidos en nuestro medio tal es el caso
de las viguetas pretensadas que son un elemento fundamental para el disefio.
Es necesario uniformizar las secciones de vigas, columnas procurando que no sean

muy diferentes sin descuidar la seguridad, con el fin de facilitar la construccion.
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