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1.- ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO

1.1. Introduccién

La actual infraestructura de la unidad Educativa Aniceto Arce de la ciudad de Tarija,
se ha construido en una superficie reducida, por la cual llega al limite de su capacidad
a causa de la demanda de alumnos, originando como consecuencia el hacinamiento de

estudiantes.

Una de las politicas que impulsa la Alcaldia de la ciudad de Tarija, es promover la
educacion por lo que en los Gltimos afios se ha construido y equipado infraestructuras
de colegios de acuerdo al requerimiento de alumnado y a la nueva tecnologia; por lo
cual mediante el Director de proyectos en etapa de Pre inversion Arquitecto David
Medina, del Gobierno Auténomo Municipal de la ciudad de Tarija, fueron
proporcionados los planos arquitectonicos, elaborados por el Arquitecto Adrian Avila,

del proyecto Ampliacion de la unidad Educativa Aniceto Arce.
1.2. Problema

1.2.1. Planteamiento

De acuerdo a los datos proporcionados por el director de la Unidad Educativa Aniceto
Arce (ciudad de Tarija), Profesor David Tejerina, la unidad educativa ha llegado al
limite de su capacidad que es de 550 estudiantes, siendo que el alumnado que
actualmente asiste al colegio son de 651 estudiantes, superando asimismo la capacidad
de la infraestructura del colegio, como también el colegio cuenta solo hasta el 2° de
secundaria, llegando a la conclusion de que el tipo de infraestructura no cumple con las
nuevas exigencias educativas para un buen desarrollo pedagdgico, de modo que esta
en proceso de etapa de pre inversion el proyecto ampliacion de la Unidad Educativa
Aniceto Arce, contando ya con el disefio arquitectonico, pero con la carencia de un

disefio estructural para el proyecto.

1.2.2. Formulacién

Con la construccién de nuevos ambientes para la Unidad Educativa de Aniceto Arce,
se garantizara el acceso de las personas a la educacién, por la mayor capacidad de

estudiantes que podra recibir y mejorar las condiciones de aprendizaje, por el cual se



realizara el disefio estructural, de acuerdo al disefio arquitectonico en base a pardmetros

de disefio estructural que la Norma Boliviana del Hormigon CBH-87 plantea.

1.2.3. Sistematizacion

Con la alternativa definida se realizé un analisis previo de los elementos estructurales

que se implementaran en el disefio estructural del edificio, donde se sistematizd

contemplando lo siguiente.

Estructura de entrepisos: Losas alivianadas de viguetas pretensadas.
Estructura de cubierta: estructura metalica con cubierta de calamina.
Estructura de edificacion: Estructura Aporticada de H°A®.

Estructura de cimentacion: zapatas de medianeria con viga centradora y
zapatas aisladas.

Estructura de las escaleras: Escaleras de H°A°.

1.3. Objetivos

1.3.1. Objetivo general

Realizar el disefio estructural del proyecto ampliacién de la Unidad Educativa
Aniceto Arce, considerando la mejor alternativa, aplicando la Norma Boliviana
del Hormigon CBH-87, para asi obtener un disefio eficiente en cuanto a

estabilidad y resistencia.

1.3.2. Objetivos especificos

Verificar y validar informacion recopilada del estudio topogréafico del proyecto
Ampliacion de la Unidad Educativa Aniceto Arce.

Realizar el estudio de suelos para determinar el tipo de suelo, caracteristicas
principales, la resistencia del suelo el cual seré nuestro esfuerzo admisible.
Efectuar el dimensionamiento y el calculo estructural de cada elemento
aplicando la Norma Boliviana CBH-87.

Analizar y comprobar los resultados de los valores obtenidos de los elementos
mas solicitados con la ayuda de la herramienta del programa Cypecad versién
2017.m



e Determinar costo y tiempo de los elementos estructurales para el proyecto

Ampliacion de la Unidad Educativa Aniceto Arce.
1.4. Justificacion

1.4.1. Técnica

De una alternativa éptima que se plantea en la propuesta de proyecto de grado,
alternativa que debera ser viable en cuanto al proceso constructivo, al espacio libre
requerido, los costos de operacion y mantenimiento, ademas lo disefiado debera tener
armonia con el entorno del lugar, de donde saldra las caracteristicas del mejor planteo

estructural.

1.4.2. Academica

Se profundizan los conocimientos adquiridos en el disefio estructural de edificaciones,
analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas, plantear soluciones a los
distintos problemas que se presenten en el célculo estructural basandose en el principio
de ingenieria que son el anlisis, calculo y verificacion.

1.4.3. Socioeconomico

Contribuir en la solucién del problema fundamental de la falta de ambientes para la
Unidad Educativa, con el disefio estructural y un presupuesto referencial del proyecto,

el mismo que permitird buscar financiamiento para su posterior construccion y con esto

mejorar las condiciones de los estudiantes y profesores.

1.4.4. Ambiental
De acuerdo Decreto Supremo N° 1641, 10 de julio de 2013, se amplia el listado de las
AOP’s de Categoria 4, establecidos en el Articulo 17 del RPCA, de acuerdo al siguiente
detalle y las limitaciones y restricciones siguientes:
En el Sector de Infraestructura Social (Educacion, Cultura, Salud y Seguridad Social,
Turismo, Urbanismo y Vivienda) se incorporan las siguientes AOP’s:

a. Construccion, ampliacién y refaccion de unidades educativas y viviendas

para maestros.t

! (Fuente) Decreto supremo N° 1641, 10 de julio de 2013 (articulo 2)



El Proyecto con las caracteristicas y dimensiones establecidas, de acuerdo a ley no
provoca alteraciones negativas graves o irreversibles en la zona, ya que dirige su
atencion hacia el desarrollo y mantenimiento de los sistemas existentes con el objeto

de mejorar su situacion actual.
1.5. Alcance

1.5.1. Resultados a lograr
En el desarrollo de la propuesta proyecto “Ampliacion unidad educativa Aniceto Arce”
(Ciudad de Tarija) que se ejecutara en la asignatura CIV 502, se plantean los siguientes

resultados:

e Caracterizacion de las propiedades fisico-mecanicas de las muestras extraidas en
el lugar de emplazamiento de la estructura a nivel del estrato de fundacion, en
especial la capacidad portante del suelo de fundacion.

e Planteamiento de hipotesis de carga, analisis y determinacion del
comportamiento de la estructura ante las cargas actuantes.

e Planos estructurales a detalle del calculo de la nueva construccion del colegio.

e Disefio y calculo de los elementos estructurales con secciones que cumplan con
los esfuerzos establecidos en las normas.

e Meétodos constructivos, especificaciones técnicas, volimenes de obra, precio
unitarios y presupuesto del proyecto.

e Elaboracion del informe del proyecto.

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

e Anédlisis del sistema estructural, en base a métodos de anélisis establecidos en las

normas de disefio con un estudio de estados de carga en estado limites Gltimos.

1.6. Aporte academico

Se plantea lo siguiente, comparacion teécnica y economica del disefio de losas
prefabricadas y de losas vaciadas en situ (losas macizas), aplicada a la construccién de

un elemento de transito vertical (rampa de acceso).



1.7. Ubicacion
El proyecto se encuentra localizado en el Departamento de Tarija, Municipio y la
Provincia Cercado distrito 6, en el barrio EI Carmen, exactamente a 100 m de la unién
de avenidas significativas de la ciudad de Tarija; como ser la avenida Integracion y las
Américas.
Ubicacién Geografica: Latitud Sur 21°31'47.73”

Longitud Oeste 64°44°27.87”

Altitud 1877 m.s.n.m.

Figura 1.1 Vista satelital del lugar de emplazamiento del proyecto ampliacion u.
e. Aniceto Arce de Tarija.
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Fuente: Google Earth pro.

1.7.1. Servicios béasicos

Respecto a los servicios del barrio EI Carmen, donde se encuentra ubicado el proyecto,
cuenta con este servicio basico, proporcionado por la empresa municipal de agua
potable y alcantarillado sanitario de la ciudad de Tarija, la cual consta con una red de
distribucién principal. Todas las viviendas cuentan con este tipo de servicio. Este
servicio es proporcionado por COSAALT (Cooperativa de Servicio de Agua y
Alcantarillado Tarija).

En cuanto al saneamiento basico la empresa municipal de agua y alcantarillado

sanitario de la ciudad de Tarija es la encargada de proporcionar este servicio a la ciudad,



la zona donde se encuentra el proyecto cuenta con una nueva red de colectores para el
recojo de las aguas servidas de la misma.

En el caso de la energia eléctrica SETAR (Servicios Eléctricos de Tarija) es la empresa
encargada de proporcionar este servicio, para ello dispone de una red de distribucion
de alta tension y redes de baja tension, la electricidad llega a cada domicilio de la zona,
como también se cuenta con el alumbrado publico.

La recoleccion de residuos y la administracion y control del suministro esta a cargo de
la Empresa Municipal de Aseo Tarija (EMAT). Empresa que regula el servicio de
recoleccion y deposito de residuos toxicos en toda la ciudad.

Como esta al margen del rio Guadalquivir también se cuenta con materiales para
construccion del proyecto como aspecto importante y bastante ventajoso por la

reduccioén de costos.

1.8. Restricciones.

Al margen de los resultados a lograr se considera ciertas restricciones que no competen
en el disefio y que por ese motivo quedan fuera del alcance del proyecto.

Como ser: el computo métrico de obra fina, sistemas eléctricos, agua potable,
alcantarillado sanitario, alcantarillado pluvial, conexion de gas y otras obras de
pequeria envergadura. No se tomard en cuenta estos aspectos en el presupuesto del

proyecto.



2.- MARCO TEORICO

2.1. Generalidades

A continuacion, se presenta la fundamentacion teorica necesaria como ser: el estudio
de suelo para la fundacion del lugar de emplazamiento, idealizar y definir las
estructuras de sustentacion de la nueva infraestructura, definir los materiales a emplear,
las cargas a utilizar en el disefio, el cual nos brindara conocimientos para lograr los

objetivos propuestos.

2.2. Levantamiento Topografico

El levantamiento topografico es un estudio técnico y descriptivo de un terreno,
examinando la superficie terrestre en la cual se tienen en cuenta las caracteristicas
fisicas, geograficas y geoldgicas del terreno, pero también sus variaciones y
alteraciones, se denomina a este acopio de datos o plano que refleja al detalle y sirve
como instrumento de planificacion para edificaciones y construcciones. La realizacion
de un levantamiento topogréfico de cualquier parte de la superficie de la tierra,
constituye una de las actividades principales en un proyecto de construccién. (ver en
Anexo 3).

2.3. Estudio de suelos

El objetivo del estudio de suelos es el de evaluar las caracteristicas del terreno de
cimentacion con el fin de establecer la profundidad de cimentacién, la capacidad
portante admisible del suelo. También conocer las caracteristicas del perfil del
subsuelo.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo para la cual se disefia la
cimentacidn, existen una variedad de metodologia desde una inspeccion ocular, hasta
ensayos con maquinas muy especiales que pueden brindar resultados con muy poco
error. Desafortunadamente en nuestro medio solo se cuenta con el equipo para el

ensayo de penetracion estandar SPT (Standard Penetration Test).? (ver en Anexo 4).

Una vez realizado el ensayo en campo se procedera al ensayo en laboratorio.

2 (Fuente) Manual de ensayo de materiales (EM 2000)- MTC, Pag. 20



2.3.1. El ensayo de penetracion.
El ensayo S.P.T. (Standard Penetration Test) que consiste basicamente en contar el
namero de golpes (N) que se necesitan para introducir dentro del estrato de suelo, un
martillo de peso 63,5 kg y 76 mm (30 pulg) de altura de caida, una toma muestras
partido normal en una distancia de 305 mm (1pie) cuyos diametros normalizados son:
36,8 mm (1,45plg) de didmetro interior y 50,8 mm (2 pulg) de diametro exterior.
El ensayo se efectud a cielo abierto (mediante excavacion con equipos caracteristicos)
El equipo necesario es el siguiente:

- Muestreador de 2” de diametro exterior.

- Cono diamantado (2” de diametro).

- Martinete (63,5 kg de peso).

- Tripode de acero con dispositivo de ejecucion.

- Roldana con soga (1 '42” de didmetro y 10 m de largo).

- 3 tubos y acoples para incrementar la altura del tripode.

2.3.2. Granulometria

Se denomina clasificacion granulométrica o granulometria, a la medicion y gradacion
que se lleva a cabo de los granos de una formacion sedimentaria, de los materiales
sedimentarios, asi como de los suelos, con fines de andlisis, tanto de su origen como de
sus propiedades mecanicas, y el célculo de la abundancia de los correspondientes a
cada uno de los tamafios previstos por una escala granulométrica. EI método de
determinacion granulométrico mas sencillo es hacer pasar las particulas por una serie
de mallas de distintos anchos de entramado (a modo de coladores) que actian como

filtros de los granos que se llama cominmente columna de tamices.®

2.3.3. Limites de Atterberg

Una vez realizado el andlisis granulométrico el cual nos permite estudiar el tamafio de
estas particulas y medir la importancia que tendran segun la fraccion de suelo que

representen (gruesos, gravas, arenas, limos y arcillas). Si bien un analisis

3 (Fuente) Manual de ensayo de materiales (EM 2000)- MTC, Pag. 35



granulométrico es suficiente para gravas y arenas, cuando se trata de arcillas y limos,
turbas y margas se debe completar el estudio con ensayos que definen la plasticidad

del material.*

2.4. ldealizacion de la estructura

Los sistemas estructurales se idealizan como un conjunto de elementos, nudos, apoyos
y fronteras. Estos elementos se conectan en los nodos y se apoyan en diferentes
fronteras. 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,

para lograr la dptima realizacion de la misma.

2.5. Acciones

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

tensiones al que esta sometido un elemento estructural.

Las acciones se clasifican en dos grupos:

2.5.1. Acciones directas
Las acciones directas pueden clasificarse, segin sus variaciones en el tiempo, en:

Las acciones permanentes, que se representan por “G” si son concentradas y por g si
son repartidas, son las que, con la estructura en servicio, actdan en todo momento y son
constantes en posicion y magnitud o presentan, sélo en raras ocasiones, variaciones que
resultan despreciables con respecto a su valor medio. Entre estas acciones permanentes
se distinguen, por un lado, el peso propio del elemento resistente, y, por otro, las cargas

muertas que gravitan sobre dicho elemento.

[{P=i]

Las acciones variables, representadas por “Q" si son concentradas y por “g” si son
repartidas, estan constituidas por todas aquellas fuerzas que son externas a las
estructuras en si, y para las cuales las variaciones son frecuentes o continuas, y no

despreciables con respecto a su valor medio.

Las acciones extraordinarias son aquellas para las cuales es pequeria la probabilidad de

que intervengan con un valor significativo, sobre una estructura dada, durante el

4 (fuente) Manual de Mecanica del Suelo y Cimentaciones. Pag. 55
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periodo de referencia generalmente en la vida prevista de la estructura, pero cuya

magnitud puede ser importante para cierta estructuras.

2.5.2. Acciones indirectas

Entre las acciones indirectas cabe distinguir:

Acciones reoldgicas, producidas por deformaciones cuya magnitud es funcion del
tiempo y del material de la estructura, estas acciones pueden provenir de la retraccion
y/o de la fluencia.

Acciones térmicas, producidas por las deformaciones a que dan lugar las variaciones
de temperatura.

Acciones por movimientos impuestos, tales como las producidas por vibraciones,
descensos diferenciales de los apoyos de las estructuras como consecuencia de asientos
del terreno de cimentacion o por movimientos intencionales de tales apoyos.
Acciones sismicas, producidas por las aceleraciones transmitidas a las masas de la

estructura por movimientos sismicos.

2.6. Estructura de sustentacion de cubierta

El presente estudio consiste en brindar los lineamientos generales para establecer un
adecuado proceso del disefio estructural de estructuras de techo a base de perfiles
metéalicos, basandose en una investigacion de las formas estructurales mas comdnmente
utilizadas y comercializadas en el pais, el comportamiento estructural del sistema de
techo y cada uno de sus componentes y el dimensionamiento adecuado de los

elementos y sus conexiones segun la metodologia de disefio por resistencia ultima.

Se comienza desde la fase conceptual hasta la elaboracion de planos estructurales, a
través de la estructuracién y predimensionamiento de los elementos, la evaluacion de

cargas externas, disefio estructural con el meétodo LRFD vy revision estructural.

2.6.1. Secciones de acero utilizadas

El acero estructural tiene una amplia gama de seleccion para diferentes condiciones, lo

cual facilita la labor de disefio en cuanto a la seleccion de los elementos estructurales,

5 (Fuente) Cédigo boliviano del hormigén armado Pag. 43
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sin embargo no todos son aplicables en estructuras de techo, debido a que la capacidad
estructural de algunos perfiles es demasiada elevada comparada con las solicitaciones
de carga a la que estard sometida la estructura, ademas algunos perfiles son mas
pesados que otros, lo cual no es conveniente para los sistemas de techos.®
En la actualidad existen una variedad de normas en diferentes paises que se aplican en
el disefio de estructuras metélicas las cuales casi todos los codigos de construccion,
municipales y estatales, han adoptado el método LRFD (Load and Resistance Factor
Design).
2.6.2. Método de resistencia ultima (LRFD)
El objetivo principal de las especificaciones LRFD es proporcionar una fiabilidad
uniforme de estructuras de acero en distintos estados de carga.
El método LRFD puede resumirse en la formula:

Ru< @ -Rp (Ec. 2.1)
En la desigualdad, Ry es la resistencia Ultima requerida y representa la suma de los
distintos efectos de las cargas multiplicados por sus respectivos factores de carga. La
resistencia de disefio, es la Resistencia nominal o R, multiplicada por un factor de
reduccion de resistencia @. Los valores de @ y R, para los elementos constituyentes de

las estructuras son proporcionados a la vez por las especificaciones LRFD.’

Tabla 2.1 Factores de reduccidn de resistencia

Simbolo Valor Descripcién
Ot 0,90 Para elementos en tension por fluencia.
O 0,75 Para elementos en tension por ruptura.
Dc 0,85 Para elementos en compresion.
@b 0,90 Para elementos en flexion.
@v 0,90 Para elementos sometidos a esfuerzo cortante

Fuente: LRFD, Normativa.; ASCE/SEI 7; Disefio de estructuras de acero. (162 ed.).

& (fuente) elementos de techo con perfiles metélicos utilizando el método Lrfd, pag. 35
7 Especificacion ANSI/AISC 360-10 para Construcciones de Acero pag. 76



12

e Elementos sometidos a tension axial

Dentro del estado de carga axial en tension se tienen dos estados limites de resistencia
que establece el método de disefio LRFD, a evaluar para la determinacion del area de
la seccidn que se utiliza para resistir las cargas aplicadas. EI primero esta enfocado a
resistir la deformacion excesiva de un elemento en tensién, esa condicion se cumple
cuando el elemento no llega al estado de fluencia; en el segundo estado limite se evalla

la ruptura del elemento debido que el elemento llega a su estado ultimo de resistencia.
Tu< @t Th— Ty < @t fy- Ag (Ec. 2.2)

Donde:

Ty: Es la carga Ultima en tension producto de la combinacion més desfavorable.

Th: Resistencia nominal en tension del elemento.

fy: Esfuerzo de fluencia del elemento a tension.

Aq: Area necesaria para evitar la fluencia del material a tension.

@ : Factor de reduccion de resistencia, 0.90 para elementos en tension por fluencia
(LRFD). Sustituyendo en la ecuacién anterior el valor de @ se deduce una ecuacion
para obtener el area de la seccion transversal (area gruesa) del elemento a tension para

soportar el estado limite de tension por fluencia.
Tu<0,9-fy-Ag (Ec. 2.3)

De igual forma para la obtencion de la ecuacion de disefio para el estado limite de
ruptura de un elemento a tension, se deduce de la siguiente ecuacion.

Tu< Bt Ta— Tu< Dt fu-Ae (Ec. 2.4)
Donde:
Ty: Es la carga Ultima en tension producto de la combinacion méas desfavorable.
Th: Resistencia nominal en tension del elemento.
fu: Esfuerzo ultimo del acero.
Ae: Area efectiva para evitar la ruptura del material a tension.

@: : Factor de reduccion de resistencia, 0,75 para elementos en tension por ruptura
(LRFD).
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Tu<0,75 fu -Ae (Ec. 2.5)
De la evaluacion de los esfuerzos en los elementos sometidos a cargas axiales en
tension, se deduce para el método de disefio de resistencia ultima (LRFD) en el estado

limite por deformacién excesiva y el estado limite de ruptura.
Ag=1,11-Ty/fy (Ec. 2.6)
Ae=1,33-Ty/fy (Ec. 2.7)
e Elementos sometidos a compresion axial

Para elementos sometidos a esfuerzos de compresion axial la ecuacion que rige el

disefio de dichos elementos es la siguiente:
Cu<@c-Ch — Cu<Dc-for -Ag (Ec. 2.8)
Donde:
Cu: Es la carga altima en compresion producto de la combinacion mas desfavorable.
Chn: Resistencia nominal en compresion del elemento.
fer: Esfuerzo critico de pandeo.
Ay Area neta o area gruesa del elemento en compresion.
@. : Factor de reduccion de resistencia igual a 0,85 para elementos en compresion.

Los valores del esfuerzo critico de pandeo (fcr) se obtienen en base a las ecuaciones
descritas anteriormente en base al pandeo elastico o ineléstico del miembro en funcion
de su esbeltez. Sustituyendo en la ecuacion el valor del factor de reduccion de

resistencia, se obtiene:
Cu<0,85 fer -Ag (Ec. 2.9)
Donde:
Cu: Es la carga tltima en compresién producto de la combinacién mas desfavorable.
for : Esfuerzo critico de pandeo.
Ay : Area neta o area gruesa del elemento en compresion.
e Elementos sometidos a esfuerzos de flexion

Los elementos sometidos a flexion, los cuales son disefiados generalmente mediante el

uso de las tablas de la especificacion LRFD de la AISC, se deduce la ecuacion para el
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disefio mediante la siguiente expresion:

Mu < @b -Nn (Ec. 2.10)
Donde:
M.: Es el momento de flexion ultimo, producto de la combinacién mas desfavorable.
Nn: Momento nominal maximo a flexion del elemento.

@y : Factor de reduccion de resistencia igual a 0,90 para elementos sometidos a flexion
(LRFD).EI analisis de los elementos sometidos a flexion, vigas de alma llena, se realiza
generalmente por medio del uso de tablas de disefio, que se encuentran en las
especificaciones del LRFD, para determinar la seccién a utilizar, se realiza mediante el
modulo de seccion plastico de la misma. Teniendo en cuenta que para el factor de
reduccion de resistencia para elementos en flexion es @, =0,90, podemos utilizar para

escoger la seccion del elemento a flexion mas adecuada con la siguiente ecuacion:

Z>\V,10,9-f (Ec. 2.11)

2.6.3. Combinaciones de carga

Las combinaciones de carga es la forma de interrelacionar una 0 mas cargas que tengan

una probabilidad no despreciable de ocurrir simultaneamente.
Se han mencionado anteriormente dos métodos de disefio que pueden aplicarse para el
analisis y disefio de las estructuras de acero.

Tabla 2.2. Combinacion de carga para el método de resistencia ultima.

METODO LRFD

1,4D

12D+16L+0,5LroSoR)

12D +1,6(LroSoR) + (0.5L 0 0.8W)
12D +1,6W+05L+05(LroSoR)
12D +1,0E +0,5L +0,2S

0,9D + (1,6W 0 1,0E)

AN e A

Fuente: LRFD, Normativa.; ASCE/SEI 7; Disefio de estructuras de acero. (162 ed.).
Donde:

D: Carga muerta
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L: Carga viva debido a equipo y ocupacion.

Lr: Carga viva de techo

S: Carga de nieve

R: Carga de lluvia o hielo

W: Carga de viento

E: Carga por sismo

2.7. Estructura de sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos asi
mismo los cuales estan constituidos por columnas de seccién cuadrada y vigas de
seccion rectangular, ambas de H°A° asi como también de forjado compuestos por
viguetas pretensadas y complemento de plastoform. Se dispuso de sobrecimientos

armado para evitar el pandeo de las columnas de la planta baja.

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

Rg = S4 (Ec. 2.12)
Donde:
Sd = Valor de célculo de la solicitacion actuante
Rd = Valor de calculo de la resistencia de la estructura

La denominacion de estados limites ultimos engloba todos aquellos correspondientes a

una puesta fuera de servicio de la estructura, ya que por colapso o rotura de la misma
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o de una parte de ella.®
Los estados limites incluyen:

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

e Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento resistente
o la deformacidn plastica 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).

e 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).

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

o Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de

la estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dinamicas (se estudia

a nivel de seccion).

2.7.2. Coeficientes de minoracion de las resistencias

Los coeficientes de sequridad para el estudio de los Estados Limites Ultimos los cuales
estan en funcion del tipo de carga y segun los materiales empleados, fijados con el
criterio de que, al reducirse los niveles de control de los materiales y de la ejecucion se

incrementan, correlativamente los valores de los coeficientes .

Los valores de los coeficientes de minoracion para el acero y el hormigon y de
ponderacion para las acciones segun el nivel de control adoptado y los dafios
previsibles, se establecen en las tablas 2.3 y 2.4. Los valores de los coeficientes de
seguridad, adoptados y los niveles supuestos de control de calidad de los materiales y

de la ejecucidn, deben figurar explicitamente en los planos.

8 (Fuente) Cédigo boliviano del hormigén armado Pag. 49
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Tabla 2.3. Coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales ELU.

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0,05
ACERO 5=115 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido +0,20
HORMIGON =150 Normal 0
Intenso -0,10

Fuente: Cadigo Boliviano de Hormigén Armado CBH-8

Tabla 2.4. Estados Limites Ultimos Coeficientes de ponderacion de las acciones

Coeficiente basico  Nivel de Control y dafios previsibles Correccion
Nivel de Reducido +0,20
71=16 Control Normal 0
en la ejecucion  |ntenso -0,10
Dafios Minimos y -0,10
previsibles exclusivamente
en caso de materiales
accidente Medios 0
Muy Importantes +0,20

Fuente: Cadigo Boliviano de Hormigdn Armado CBH-87

2.7.3. Hipdtesis de carga

Para cada fase de comprobacién y para cada estado limite de que se trate se
consideraran las dos hipdtesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la
que, en cada caso, resulte mas desfavorable. En cada hipétesis deberan tenerse en

cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion simultdnea sea compatible.

Estados Limites Ultimos:

Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no indique otra cosa se aplicaran

las hipotesis de carga enunciadas a continuacion.
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Hipotesis I: Vfg'G+Vfg'Q
Hipotesis 11: 0,9 (g, Gy, Q40,9 7, W
Hipotesis 111: 0.8 (¥g, G+¥gy, Qe +Feq™Weq

G = valor caracteristico de las cargas permanentes mas las acciones indirectas con

caracter de permanencia.

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

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

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

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

Weq = valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general

mayormente se tomard Weq = 0.

Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.

2.8. Disefio de losas

e Losas con viguetas de hormigdn pretensado
El sistema estructural esta formado por componentes portantes prefabricados
denominados viguetas pretensadas, y componente aligerante (plastoform), una malla
de compresion y una losa de compresion. Las cargas que actdan sobre las losas son

esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de flexion.

Figura 2.1 Partes constitutivas de losa alivianada

Capa de Compresidn e Mal la de Compresion 5
. N _
o — o1 o N N

A b \ % T , .
I | T | T 1
YWizueta Pretensada Camplemento de Plastoformo

Fuente: Elaboracién propia
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Al realizarse el colocado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la

vigueta con la capa de compresion (como si todo se colocara al mismo tiempo).

La resistencia minima del concreto colocado en obra sera de . = 2.550 kg/m?, fabricado
con tamafio maximo de agregado de 0,019 m. (3/47), y debe vibrarse para asegurar su

penetracion en las cufas.

Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa de compresion para resistir los
esfuerzos de flexidn que se lleguen a presentar, asi como para evitar agrietamientos por

cambios volumétricos debidos a variaciones de temperatura.

Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo

30 cm. Y cuya area A, en cm?/m, cumpliré la condicion:

50 -hy 200
min2 =
fsd sd

Donde:
Anmin (cm?/m): Es la armadura de reparto

ho: Espesor de la losa de compresion (cm)
2.9. Disefio de Vigas

2.9.1. Dimensionamiento a flexién

Las vigas son elementos estructurales sometidos primordialmente a flexion, donde fsq:

Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto existen fibras comprimidas
y fibras traccionadas.

Segln la norma y considerando que la viga trabaja en conjunto con la losa, las

ecuaciones para el calculo de la armadura en vigas son las siguientes:
El momento mayorado (momento de calculo) sera:

Mg = vf - Mmax (Ec. 2.13)
Determinacion de momento reducido de célculo:

Md

g = m (EC 214)
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Determinacion de momento reducido limite (plim) se determina con los valores

indicados en el (Anexo I)- (Tabla Al.2)
e Viga simplemente armada (sin armadura de compresion)

Si el momento reducido de calculo es menor a momento reducido limite, pud < plim, no

se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecénica ws: con pd se obtiene una cuantia mecéanica de
ws, valor extraido del (Anexo 1) - (Tabla A1.3)

Determinacion de la armadura (As):

As=W, b, -d-<d (Ec. 2.15)

fya

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenida
del (Anexo 1) - Tabla (Al.3).

Asmin = Win * by - d (Ec. 2.16)
Luego se toma el mayor valor de las armaduras calculadas:

Ay > {AAS (Ec. 2.17)
s min

2.9.2. Dimensionamiento a corte
Es necesario comprobar el esfuerzo cortante en los nervios, principalmente a la salida

de los macizados.

Habra que comprobar que el esfuerzo cortante que solicita al nervio es inferior a la

resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante:

Vd < Vcu=0,50-Nfcd-bw-d (Ec. 2.18)
Donde:
VVd= Cortante que solicita al nervio debidamente mayorado.
Vcu= Cortante que resiste el hormigon.

Para el andlisis a cortante existen los siguientes casos:
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CASO 1 (vd <Vcu)
Para este caso solo se dispondra de armadura minima y segun la norma CBH en el
punto 8.2.3.3 recomienda la siguiente expresion para cuantia minima.

YAs fyd >0,02-fcd-bw (Ec. 2.19)
CASO 2 (Weu<Vd <Vou)
Como en este caso se necesita armadura transversal, antes se verifica que el cortante
de disefio “Vd” sea menor que el cortante que produce la falla de agotamiento por
compresion oblicua “Vou”

Vou=0,30-fcd-bw-d (Ec. 2.20)

Donde la armadura para este caso se determina segun la norma, que es:

Vsu-s/0,90-d fyd (Ec. 2.21)
n-Avmin > y
0,02-bws-fcdlfyd (Ec. 2.22)

n = El nimero de piernas de los estribos.
Vsu=Vd-Vcu (Ec. 2.23)

Despejando la separacion de estas dos ecuaciones se tiene:

As fyd-0,90-d/Vsu (Ec. 2.24)
St< y
fyd-Asl0,02:fcd-bw (Ec. 2.25)

Segun norma CBH-87. haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 se tiene:
30 cm
St< | 085d
3-bw
CASO 3 (Vd >Vou)

El esfuerzo cortante donde se esta disefiando es mayor al esfuerzo cortante de la biela

de compresion. Lo mas recomendado es cambiar la seccién para este caso.
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2.10. Disefio de Columnas

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

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

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidas por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigdn, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la
rotura por deslizamiento del 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.

2.10.1. Excentricidad minima de célculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2 cm siendo h el canto en la direccion
considerada.

2.10.2. Disposicion relativa de las armaduras

Las armaduras estardn constituidas por barras longitudinales y una armadura
transversal formada por estribos. Con objeto de facilitar la colocacién y compactacion
del hormigdn, la menor dimensién de los soportes rectangulares debe ser 25 cm y 25

cm en seccion circular.

2.10.3. Armaduras longitudinales

Tendran un diametro no menor de 1,2 cm y se situaran en las proximidades de las caras
del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccion.
En los soportes de seccién circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la

disposicidn de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.
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v' La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35
cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas debe
arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar pandeo.

v' Para que el hormigén pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacién minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm, que el

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

2.10.4. Cuantias limites

La Norma de hormig6n armado recomienda para las armaduras longitudinales de las
piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan colocadas
en dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:

Ay <05AcT

Ay tyg <05-Act y

A 102005 N, (Ec. 2.26)

A, f,2005 N, (Ec. 2.27)

yd =
Que, para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la

forma:
As - fya 20,10 - Ny As - fya < Ac- fea
Donde:
Ac = El area de la seccidon bruta de hormigon
fyd = Resistencia de célculo del acero que no se tomar4 mayor en este caso de
5.000kg/cmz.
Aly A2 = Armaduras longitudinales de las piezas a compresion simple o compuesta.
Nd=Esfuerzo axial de célculo
fcd =Resistencia de calculo del hormigon.
As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.

2.10.5. Armadura transversal

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales

comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos



24

inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes,
ya gue los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de
las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S
entre planos de cercos o estribos debe ser:

S<b, (Ec. 2.28)

Siendo (be) la menor dimension del ndcleo de hormigon, limitada por el borde exterior
de la armadura transversal. Es aconsejable no adoptar para S valores mayores de 30cm.
Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas

la separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S <15¢ (Ec. 2.29)
Donde:

@= EIl didmetro de la barra longitudinal mas delgada.

2.10.6. Pandeo en piezas comprimidas de hormigdn armado

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigdn armado no es aplicable la teoria
habitual de primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al
calcular los esfuerzos.

“Por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables aun en el caso de
piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la directriz y a la
incertidumbre del punto de aplicacion de la carga), aparecen momentos de segundo
orden que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la

inestabilidad de la misma”.

2.10.7. Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde
el punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario. La
longitud de pandeo Lo 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
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momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en

la tabla 2.5, en funcion de la longitud de la pieza.’

Tabla 2.5. Longitud de pandeo en piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud (.

-Un extremo libre y otro empotrado

= NxX

-Ambos extremos articulados

-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: MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (152 ed.)

“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 portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse

traslacional”.

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

Longitud de pandeo | =k*I[(k se obtiene entrando con y)

Z (EI +1) de todos los pilares
4 Z (EI +1) de todos las vigas

W ; (igual para 1//”)
v Esbeltez geométrica y mecanica
La esbeltez geométrica de una pieza de seccidon constante a la relacion Ag=Co/h entre

la longitud de pandeo y la dimensién h de la seccién en el plano de pandeo, y la esbeltez

mecanica a la relacion A=Lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la

% Fuente: MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (152 ed.) pag.268
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seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (I/A), siendo I y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccidn, ambas referidas a la
seccion del hormigdn. Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la
Norma Espafiola son los siguientes:

Para esbelteces mecanicas A < 35(equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, para esbelteces
mecanicas 35 < A < 100, (geométricas 10 < Ao < 29).

Para esbelteces mecénicas 100 < A < 200(geomeétricas 29 < Ao < 58), debe aplicarse el
método general, para soportes de secciones y armadura constante.

No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con esbelteces
v' Flexion esviada

Se dice que una seccidn se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos
siguientes:

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

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

En ultimo caso es sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran: La mayoria de
los pilares, pues, aunque formen parte de porticos planos, la accion de viento o del
sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles
inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del
plano principal de flexion. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe

atribuirse a su complejidad y ausencia, de métodos practicos para su tratamiento.

mecanicas A > 200 (geométricas Ao > 58).
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v’ Seccion rectangular con armadura simétrica

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia préctica,
que es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de

armaduras conocidas, en la Gnica incdgnita es la armadura total.

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.
v' Abacos adimensionales en roseta

Del mismo modo que al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un conjunto de
diagramas de interaccién (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion (N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas
que resultan al cortarlas por planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u
ocho de estos gréaficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y
Linse, ha dado lugar a la denominacion en roseta). Si ademas se preparan en forma
adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, Hy), son validos para
una seccién rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del
hormigon.

v' Columnas cortas y largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan sélo a
compresion, pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan
capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:
Columnas Cortas y Largas; Su determinacion esta ligada directamente a la esbeltez de
la misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor
se trata de una columna larga.

v" Compresién 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
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recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad

minima accidental.

Relacion de esbeltez

Donde:
/121—"1535 Esbeltez mecanica lo: Longitud de pandeo
\g La pieza puede i- Radio de giro

considerarse corta k- coeficiente de
A=-=<10 Esbeltez geométrica
h pandeo

lo=k-1
v Excentricidad minima de célculo
Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actue realmente en
el baricentro, la Norma Espafiola considera una excentricidad constructiva:

h/20 6 b/20

Donde: ez{ 2 em

h: Canto total en la direccién considerada
v Resistencia del hormigén

De acuerdo con la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigon debe rebajarse en un 10%, con el objeto de
prever la pérdida que dicha resistencia puede experimentar debido a que, durante el
proceso de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la pieza.

foq= 0,9 & (Ec. 2.30)

Yc

v' Excentricidad de primer orden
B . M
Sera la correspondiente al extremo de mayor momento o=
d

v Excentricidad ficticia
Para piezas de seccion rectangular viene dada por:

2
erc = (3+ ) 20 o g0 (Ec. 2.31)

3.500/ c+10-e; h
c: Dimension de la seccion, paralela al plano de pandeo

Excentricidad total: er = e, + ef;¢
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v" Armadura Longitudinal
Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm y se situaran en

las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
n= }deTi:d V= h'g'(;cd (Ec. 2.32)
De los abacos en rosetas (Anexo3) - w
AS:w-b-h-%: (Ec. 2.33)
La armadura minima es: Ag min = 0,005 - A, (Ec. 2.34)

Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigon.
v" Armadura transversal
Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacién entre estribos
sera:
b o h (el de menor dimension)
5= { 15 4e 12 armadura longitudinal

El diametro del estribo sera:
1

> 4 (I)de la armadura longitudinal
¢Estribo - 6 mm

Para atender la necesidad del calculo

2.11.Estructuras complementarias (sistemas de escaleras)

Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacion que presenta
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:
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Figura 2.2. Partes componentes de una escalera

Fuente: Elaboracién propia

2.11.1. Condiciones de calculo

Para el calculo de escaleras no existe una metodologia normada, es por eso que,

comunmente se las calcula como losas macizas, representadas por vigas en su mayor

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 2.3a 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 calculo. 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
flector negativo igual a una porcion del méximo positivo o una armadura negativa

iguala una porcién de la calculada para el momento maximo positivo.
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Figura 2.3 Condiciones de borde en tramos de escaleras

vy bbevbiedbbeviedy e e ieedd

2.3a. Viga isostatica (momento 2.3b. Viga hiperestatica (momento
mAaximo positivo) mMaximo negativo)

Fuente: Elaboracion propia

La figura 2.3b representa una viga de igual geometria a la anterior. Sin embargo, se
encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores méaximos positivos
resultan en consecuencia menores que los de la figura 2.3a, sin embargo, se generan
momentos de distinto signo. Este planteamiento esta basado en obtener un calculo de
momentos negativos al inicio y al final del elemento. Con este analisis 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. En las escaleras mas comunes se tiene una mezcla entre las
condiciones de apoyo de ambas figuras. La simplificacion mas frecuente a realizarse
en los célculos consiste en utilizar el dimensionamiento de armaduras para el momento
flector positivo correspondiente a la figura 2.3a, tomando previsiones en el armado
para cubrir los momentos negativos correspondientes al funcionamiento estructural

indicado en la figura 2.3b.

2.11.2. Dimensionamiento de la escalera
p = huella cp = contra huella

Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio sera:



MUy bisetio=00'M max
Donde: a=0,8-1,0

v Célculo del espesor de la loza de la escalera

_Lh_ Ly
25 20

cp__t cp
hm hO 2

cosf 2

Donde:

t = Espesor de la loza de la escalera

Ln = Longitud horizontal de la escalera
h = Proyeccion vertical de t

hm = Altura media

v' Calculo de la carga tltima

Donde:

qu = Carga ultima que actla sobre la escalera
qu = Pp+Acab+Sc
Pp = Peso propio
Acab = Acabados
Sc = Sobrecarga de uso
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(Ec. 2.35)

(Ec. 2.36)

(Ec. 2.37)

(Ec. 2.38)

(Ec. 2.39)

(Ec. 2.40)

Una vez que se obtiene la carga ultima que actuara sobre la escalera se calculard como

una viga sometida a flexion.

v' Célculo del canto util
Donde: d=t- (r+ 9)

t = Espesor de la losa de la escalera

r = Recubrimiento

® = Didmetro del hierro

(Ec. 2.41)
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2.11.3. Calculo de la armadura positiva

Mg

Md:m (EC 242)
A= web-d- (Ec. 2.43)
fq
Donde:
As = Area de armadura positiva
fc = Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (kg/cm?)
fy = Limite de fluencia del acero (kg/cm?)
v Disposicién de la armadura
o . 2
A (Ec. 2.44)
_ b-2T1-¢
T (Ec. 2.45)
= A
P=ia (Ec. 2.46)
P, 0,0018<p<p 00133 (Ec. 2.47)
S = Espaciamiento entre barras
2.11.4. Refuerzo de momento negativo
(DA =2 Ay 1in=0,0018-b-d (Ec. 2.48)
As min<(')14S
v Refuerzo transversal por temperatura
Ay=0,0018"b-t b (Ec. 2.49)
st
Donde:
A= Area de armadura transversal A® = Area de la barra de hierro

2.12. Estructuras de cimentacion
Los elementos de cimentacién se dimensionan para resistir las cargas actuantes y las
reacciones inducidas. Para ello es preciso que las solicitaciones actuantes sobre el

elemento de la cimentacion se transmiten integramente al terreno en que apoya.
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La carga excéntrica puede serlo por dos motivos, porque existe ademas del canto util
un momento que descentra la carga o porque la propia carga esta fisicamente
desplazada del centro de gravedad geométrico de la zapata. Esto Ultimo ocurre en
zapatas exceéntricas, siendo en la practica el caso mas frecuente el de la zapata de
medianera. En este caso al no ser uniforme la distribucion de presiones, la zapata tiende
a girar, produciendo acciones horizontales sobre la estructura y sobre el terreno. Entre
las distintas soluciones que existen para resolver el problema de la zapata de

medianeria, se estudia a continuacion la siguiente:

2.12.1. Zapata de medianera con viga medianera

Si se une la zapata del soporte de fachada con la correspondiente al soporte inmediato
inferior mediante una viga de gran rigidez, puede conseguirse una distribucion
uniforme para las presiones del terreno.

Como la rigidez de esta cimentacion es muy grande respecto a las correspondientes a
los soportes, sus esfuerzos pueden calcularse suponiendo que esta apoyada en los
mismos. Si N1y N2 son las cargas de servicio transmitidas por los soportes, y P1y P2
los pesos propios de la cimentacion, las resultantes de las reacciones del terreno, R1 y

R, se determinan mediante las ecuaciones de equilibrio de esfuerzos:
(N+P)+(N,+P,)=R,+R, ; R,=N ﬁ +P, (Ec. 2.50)
N,-l=(R;-P)-(I—e) ; R,=N,—N; -é+P2 (Ec. 2.51)
Para que el problema tenga solucion, es necesario que R 2> 0, pues, en caso contrario,
la viga centradora podria levantar el soporte interior.°

2.12.2. Dimensionamiento

Para el canto de la zapata y las dimensiones de la viga centradora deben tomarse
valores elevados c objetos de dar rigidez al conjunto, las dimensiones en planta de la
zapata se determinan, en funcion de la presion admisible para el terreno, mediante las

ecuaciones:

10 Fuente: MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (15 ed.) pag. 383
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R\l _ R\Z _
a1 by = Ogdm 2 b, = Ogdm (EC 252)

Que sera resolver por tanteos al no conocerse, en principio, el peso propio de la zapata

Para el célculo estructural se prescinde del peso propio de la cimentaciéon, es decir se

consideran como acciones del terreno los valores:

R
O-tl - al?zl con Rld = Nld . ; (EC 253)
Oy = aRZ.Z con RZd = N2d - Nld . é (EC 254)
2'V2

2.12.3. Calculo de la viga centradora
Como ya sido indicado, puede admitirse que la viga cantadora estd apoyada en los
soportes y que sobre ella actuan dos cargas uniformes de longitudes a: y az, cuyas

respuestas son, respectivamente (figura 2.4):

l
Rig = Nld T y Ryq = Nyg — Nig i (Ec. 2.55)

Figura 2.4 Zapata de medianera con viga centradora

Ny Nz

]|
T LT ﬂﬂ b %
e \l—ﬂ»z—L J 1=+

l+--—n] —

1

‘b

(-]

|

o | —
N _ 41_ w—t .
IS [, -
Ro=Ri-Py 2y s nzanru.ﬁ
=
N, e ’M,,,“: Mg |
l_-l;lol .i \;'//___ Mw'yg‘N.ﬁﬂ-ﬁ%-dﬂ

—= Vg = rt N1—!

Fuente: MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigon Armado. (152, ed.)

Las reacciones de los apoyos de esta viga son N1 Y Nag.
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En el caso més frecuente en que el canto de la viga no supera a los de las zapatas, el
armado de la viga centradora se efectda con el Mg Yy el cortante V14 correspondientes
al extremo interior de la zapata de medianera; sus valores se han indicado en la figura

2.4. La zona de estribos debe prolongarse medio canto en el interior de la zapata.

2.12.4. Calculo de zapatas de medianeria

Puede admitirse que la zapata esta apoyada en la viga centradora, por lo que el calculo
a flexion se hace como el caso zapatas contindas. La armadura principal, paralela a la
medianeria, se determina como si se tratase de dos voladizos sometidos a la carga;

Sobre la armadura principal se dispondra de una armadura de reparto.

2.12.5. Calculo de la zapata interior
El célculo de la zapata interior se efectia como el de la zapata aislada. Dando que
sobre la zapata interior la viga centradora ejerce una accion vertical hacia arriba, que

es favorable, se recomienda no tenerla en cuenta.

2.13. Juntas de dilatacién

Son cortes dados a una estructura, con el objeto de permitir movimientos originados

por las variaciones de temperatura, retraccion de fraguado y asientos de los apoyos.

En edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion estd en funcion de las
condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a: 25 m
en regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C) 6 50 m en

regiones himedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10 °C).
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3.- INGENIERIA DE PROYECTO

3.1. Analisis del levantamiento topogréfico

La informacion obtenida del levantamiento topografico y emplazamiento para la
ampliacion de la Unidad Educativa Aniceto Arce, fue proporcionado por la Direccion
de Proyectos del Gobierno Auténomo Municipal de la ciudad de Tarija, realizada con
el equipo respectivo y de manera optima, el terreno cuenta con una superficie util de
1.038,28 m?. El cual en su mayoria es una superficie plana con desniveles que no son
de mucha consideracion de cota de terreno, con una pendiente aproximada del 1 %o.
(ver detalles anexo A3).

3.2. Andlisis del ensayo de suelos

En el terreno donde se pretende realizar el emplazamiento para la ampliacién de la
Unidad Educativa Aniceto Arce, el suelo existente es predominantemente gravoso con
poca arena y poco fino, con densidad media y buena capacidad portante, el estudio de
suelo fue elaborado por la EMPRESA CONSULTORA EOLO S.R.L., con el ensayo
normalizado de carga “SPT” en tres pozos, ubicados estratégicamente y con
profundidades variables, dichos estudios se podran ver en el anexo A-2 (Estudio de
suelos).

Tabla 3.1. Resumen de estudios de suelos

Pozo N°  Profundidad Clasificacién de suelos Resistencia Admisible

1 2,70 m Suelo GP 2,0 Kgflcm?
2 2,60 m Suelo GP 2,3 Kgf/cm?
3 2,60 m Suelo GP 2,5 Kgf/cm?

Fuente: Elaboracién propia
Se recomienda una profundidad de fundacion de 2 m con un valor de esfuerzo
admisible de 2,0 Kgf/cm? por seguridad debido que a mayor profundidad existe suelo
saturado.
3.3. Andlisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectdnico elaborado por el Gobierno Autonomo Municipal de la ciudad
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de Tarija, consiste en una edificacion de dos niveles:
- Planta baja: 5 Aulas, sala de reuniones, direccion, secretaria, bafios hombres,
mujeres y para personas con discapacidad.

- Primer piso: 5 Aulas, Auditorio, bafios hombres y mujeres.

3.4. Disefo de estructura de sustentacion de la cubierta

La seleccion de la cercha esta de acuerdo a la luz a cubrir y a la pendiente de la cubierta,
que estd en funcion al tipo de material de cubierta: la cubierta estd dada por la
arquitectura de los nuevos ambientes, que fue proporcionada por el municipio de la

ciudad de Tarija.

3.4.1. Tipo de cubierta
Este tipo de cubierta adoptado al proyecto es la siguiente: Cubierta de calamina
repintada tienen muy buenas propiedades de resistencia a la intemperie y al fuego con

un satisfactorio comportamiento mecanico.

3.4.2. Estructura de cubierta

Acero

Madulo de elasticidad longitudinal E = 21-108 kgf/m?
Coeficiente de Poisson en periodo elastico nu=0,3

Coeficiente de dilatacion térmica 0a = 12:10"° cm/cm °C
Acero ASTM A 36 A = 2.530 kgf/cm?

Esfuerzo altimo de tension del acero estructural Fu = 4.080 kgf/cm?

3.4.3. Analisis de cargas

Carga muerta. - Son aquellas cuya magnitud y posicion permanecen practicamente
constante durante la vida util de la estructura.

Carga calamina. Para el disefio se tomara materiales comerciales se utilizara una

Calamina mas accesorios con una carga de: ver en anexo 3-(tabla 1)

Kgf
m?

Qca =39 e =3mm
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Carga de las correas. El peso propio se obtuvo de la ficha técnica del perfil

seleccionado. ver en anexo 1.
Qc =439 =F e= 2,5 mm
Carga viva. Son cargas variables en magnitud y posicion debidas al funcionamiento
propio de la estructura. Ver anexo 1-(tabla 5)
Pprom de una persona = 100 kgf/m?

Carga de granizo. Para calcular la carga de granizo asumimos una altura de

acumulacion de granizo de 0,10 m.
G = Peso especifico del granizo - altura de acumulacion
G =700 (Kgf/m®-0,10m G =70 Kgf/m?
Viento:
Coeficiente de presion:

Debido a dos direcciones por barlovento y sotavento se determinan con oo = 21,06 °

de tabla 7 del Reglamento CIRSOC 102 “Acciones del Viento”, los siguientes

coeficientes:
Categoria de edificacién B
Velocidad del viento 22 m/s
Presion dindmica de viento
A Barlovento: C;= 0,3 w= 9,48 Kgf/m?
A Sotavento:  C, =-0,60  w=-18,97 Kgf/m?
Para el célculo estructural se utilizara perfiles para la cercha una seccion rectangular

Figura 3.1 Perfil de acero seleccionado para la estructura metalica

Y

IR
IS

S —

R

R=e| Y
B

Tipo Rectangular
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3.4.4. Disefio de correas
Separacion entre correas: S = 0,88 m
Largo de correa: L, =2,07 m

Considerando el disefio por flexidn asimétrica:

Cargas: . .
Figura 3.2 Sistema de coordenadas locales de la barra
Cubierta D= 3,9 Kgf/m?
Peso propio D= 3,53 Kgf/m y'
Y
Sobrecarga Lr= 100 Kgf/m? &

. _ 2 x'
Granizo R=70 Kgf/m v
Viento W= - 18,97 Kgf/m? | 20"

box
Pa’
\

Fuente: elaboracion propia
v Descomposicion de cargas. -

D =3,44 + 3,53 = 6,94 Kgf/m

D, = 6,94 - sen 21,06° = 2,49 Kgf/m

Dy, = 6,94 - c0s21,06° = 6,48 Kgf/m
L. = 88,3 Kgf/m

L = 88,3 -sen21,06° = 31,73 Kgf/m

Ly, = 88,3 - cos 21,06° = 82,40 Kgf/m
R = 61,81 Kgf/m

R =61,81 -sen 21,06° = 22,21 Kgf/m

R =61,81 -cos 21,06° = 57,68 Kgf/m
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v' Determinacion de la carga critica en la correa. -

Tabla 3.2. Carga critica en la correa para el eje X, Y

METODO LRFD Carga Carga Carga Carga
BARLOVENTO critica critica critica critica
Ux Uy Ux Uy

kgf/m2 kgf/m2 kgf/m kgf/m

u=14-D 1,96 5,10 4,40 11,42
U=12-D+05LroSoR) 32,24 83,69 30,75 79,83
Uu=12-D+16Lr+08W 61,92 160,75 56,96 147,88
U=12-D +05Lr+13wW 24,09 62,53 23,55 61,15
u=12-D 1,68 4,37 3,77 9,79
Uu=09-D-03W 0,24 0,62 1,93 5,00

Fuente: Elaboracién propia

Momento altimo: Considerando que el elemento esta simplemente apoyando:

_ Wyx - L? _ 56,96 - 2,077

M = : = 30,54 Kgf - m

Wiy L2 _ 147,88 - 2,072
M,y = 8“ = - =79,28 Kgf - m

v’ Perfil escogido:

Perfil (60mm - 40mm-3,53 Kgf/m )

Propiedades ( 60 - 40 - 3,53 Kgf/m) 1, =60 mm I, = 24,58 cm*
E = 21-108 kgf/m? b =40 mm I, = 9,66 cm*

y = 7.850 Kgf/m? A = 4,50 cm? Z, = 8,22 cm3
F,= 2.530 Kgf/cm? e=3mm Z, = 4,10 cm®

v" Disefio a Flexion Oblicua

Para el disefio a flexion se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
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en el Capitulo F de la ANSI/AISC 360-10.

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

S -
nm Mcex m Mcy

Donde:
Mrx: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica en sentido X
Mry: Resistencia a flexion requerida para la combinacion mas critica en sentido y

En donde el valor de Mn, resistencia nominal a flexion para secciones sometidas a
flexion sera el menor valor de los obtenidos segln resistencia nominal de la flexion,

resistencia a pandeo lateral y resistencia a pandeo por distorsion.
v Resistencia Nominal de la Flexion:

La resistencia nominal a la flexion, Mn, se calcula con la siguiente expresion:

Mnx = Zx-fy Mny = Zy-fy
fy: Limite elastico minimo acero A-36
Z,=822cm3
Z, =410 cm3

Sx: Médulo de seccion elastico respecto al eje X y eje Y.
My = Fy - Z,=2.531,05 - 8,22 =20.805,21 Kgf-cm
M,, =F, - Z, =2.531,05 - 4,1 = 10.377,29 Kgf-cm
M,, = 208,05 Kgf'm
M,, = 103,78 Kgf'm
Conociendo el valor de Mn se calcula el valor de la resistencia de disefio a flexion Mc
Mcx = ¢f -Mn Mcx = ¢f -Mn
Mcx: resistencia de disefio a flexion Donde:
@ f=0,90

@ f = Factor de resistencia a flexion
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Mcx = 0,90 - 208,05 = 187,24 Kgf - m
Mcy = 0,90 - 103,77 = 93,39 Kgf - m

Para el disefio a flexion se debe satisfacer el siguiente criterio:

Para el eje X
_ Mrx 3144
=Nk~ 14898 021<1
Parael eje Y
_Miy 782 _op g

M=y 10387
v" Disefio a Cortante

Para el disefio a cortante se debe satisfacer con las especificaciones LRFD desarrolladas
en el Capitulo G de la ANSI/NASPEC (LRFD)

Para el disefio a cortante se debe satisfacer el siguiente criterio:

Resistencia a Cortante requerida Vry:

Vr
nV——y<1

= Yoy
Es la resistencia a cortante requerida critica requerida para las combinaciones de carga
de LRFD
Vry = 147,88 Kgf/m = 306,26 kgf

Vr: Resistencia a cortante requerida para la combinacion mas critica
Resistencia de Disefio a Cortante Vc :
Es la resistencia a cortante proporcionada por el perfil de disefio.
La resistencia de disefio a cortante se calcula de la siguiente manera:

Vey = ¢v - Vny
La resistencia nominal a cortante se calcula con la siguiente expresion:

Vny = Aw- Fv
h: Altura del tramo recto del alma

h=50 mm
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t: Espesor del alma
t=3 mm
Aw: Area de los elementos paralelos a la direccion del cortante
Aw=2.-b-t=2-4-0,30 = 2,40 cm?
Cv = El coeficiente de cortante del alma. Cv=1
Resistencia nominal a cortante Vn :
Vn=0,6- Aw: Fy - Cv
Vn=0,6-24-2530 - 1= 3.643,20 kgf
Entonces, se calcula la resistencia de disefio a cortante
Vey = o¢v - Vn
v =09
¢V = Factor de resistencia a cortante

Vey =0,9 - 3.643,2= 3.278,88 kgf

Paraeje Y Vr
nv = —y <1
\Vcy
_ 30626 _
VY™ 327888 0,10
Paraeje X VX= 2160559’9186 =0,04

v' Disefio en Estados Limites de Servicio
Estado Limite de Deformacion en X
La verificacion de las deformaciones en el elemento se realiza usando la siguiente
combinacion de servicio:
Combinacion de Servicio=1,0D+10L
Dando los siguientes resultados de deflexiones:
Qu =95,04 kgf/m

. 5-q-L* _ 5:096-207,10° _
384-E-1  384-2.100.000 - 24,58

f=0,43 cm
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La limitacion de la deflexion en este tipo de elemento segun la normativa se calcula de

la siguiente manera:

L=2,071m
f max = L
300
Se verifica la siguiente condicion:
f max= 2= = 0,69 cm
fmax > f

3.4.5. Disefio de Celosias

El disefio de la viga celosia se realizd de manera que se pueda cubrir el claro del
ambiente, estd formado por cordones superiores y cordones inferiores unidos con
diagonales, las vinculaciones exteriores de cada elemento se consideran empotradas
para tener en cuenta los momentos flectores en las uniones, pretendiendo unir esas
piezas con soldadura, las vinculaciones exteriores del elemento en su conjunto sera
articulado en uno de los extremos y mévil en el otro de acuerdo a lo mostrado en la
figura, pensando en los efectos térmicos y de dilatacion del elemento. Las
verificaciones se realizaron para los elementos mas solicitados, tanto para cordones

superiores, cordones inferiores y diagonales.
Considerando la mas critica:
U = 158,47 Kgf/m?

Tabla 3.3. Determinacion de carga puntual para cada nudo

CargasenY Cargasen X

Nudo “U” P.ennudo Nudo “U” P. en nudo
(Kgf/m)  (Kgf) (Kgf/m)  (Kgf)

1 158,47 164,09 1 3,91 4,04

3 328,19 3 8,09

5 328,19 5 8,09

7 328,19 7 8,09



11
11'
13
15
17
19
20

138,38

328,19
164,09
143,29
286,58
286,58
286,58
286,58
143,29

11
11 -7,83
13
15
17
19
20

Fuente: Elaboracion propia

8,09
4,04
-8,10
-16,21
-16,21
-16,21
-16,21
-8,10

Figura 3.3 Idealizacion de la estructura metélica
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11 11'
o - 13
7 - 15
3 17
— 19
6 8 10° 12 * 14 16 © 18 = 20
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 3.4. Fuerzas internas de cada elemento
Barra F. Axial Barra F. Axial Barra F. Axial
(kgf) (kgf) (kgf)

a -5.322,83 n 4.058,41 k' 559,82
b 4.955,74 0 735,20 J 4.624,34
c 84,64 p -3.113,14 i' -721,95
d -4.956,76 q -1.030,92 h' -4.322 51
e -341,60 r 3.488,39 g 307,95
f 4.952.68 S 1.919,08 f 4.939.43
g 306,93 r 3.485,33 e' -340,58
h -4.341,88 q -1.028,88 d' -4.922.09
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i -721,95 p' -3.116,20 c' 89,73

] 4.631,48 0' 741,32 b’ 4.936,37
k 557,78 n' 4.053,31 a' -5.282,05
I -3.688,25 m' -870,82

m 868,78 I -3.710,69

Fuente: Elaboracion propia

Elementos con mayor solicitacion a disefiar.

ELEMENTO LONG F.l. OBS
(m) (Kgf)
d 0,95 -4.957,55  Comp.
f 0,88 4.953,68  Tracc.
v’ Disefio a compresion Fuerza axial: Pu = 4.957,55 Kgf
Longitud de la barra: L=0,947 m

Perfil escogido: Perfil: 60 mm - 40mm -4,25 Kgf/m

d=60mm I, = 25,26 cm*
b =40 mm I, = 13,36 cm*

t = 3 mm = espesor Area = 5,40 cm?
Radio de giro. -

|

1.mm_ A
N ps2s B LEE
5T A 540 >0 el YA 540 >0

Long. Efectiva (L,): Considerando el tipo de union del elemento articulacion por lo
tanto el coeficiente de pandeo: K=1
L.=K-L=1:0,95=0,95m



Esbeltez méxima. -

Amax = 2 < 200

I'min

Amax :%: 60,32 < 200 0.K. jCumple!

Definicién de frontera entre columna eléstica e inelastica:

X_K-L Fy 1947 | 2.530 067
“ rx |E 1,571 2.100.000

A.=0,67< 15 - Columnaintermedia o corta

Esfuerzo critico:
2
Fe=(0.658" ) Fy

kef
F,= (0,6580’662) .2.530 = 2.108,33 C%

Resistencia normal por compresion:
P,=F, A
P,=2.108,33 - 5,40 = 11.385,01 kgf
Factor de Resistencia segin LRFD para columna es @, = 0,85:
P,=®.-P,=0,85-11.385,01

P, = 9.677,26 Kgf
Verificando solicitaciones: Se debe cumplir que:

Py 2 Py (solicitacion)

9.677,26 Kgf > 4.957,55 Kgf  O.K Cumple!
v" Disefio de elemento sometido a traccion

Fuerza axial a traccion: P =4.953,68 Kgf
Longitud de la barra: L=0,88m

Perfil escogido:

Perfil: 60 -40 - 4,25 Kgf/m

48
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d =60 mm

b =40 mm I, = 25,26 cm*
I, = 13,36 cm*
Area = 5,40 cm?

I
Tmin= K
I ps26_ 1336
S N T R YA |5a0 0 T

Resistencia por fluencia:

t =3 mm = espesor

Radio de giro. -

Py

<O,F
Abruta ty
4.953,68 kgf £0.90 - 2.530 kgf
540 cm? 7 em?
kgf kgf
917,35 — <2.28 —5  Cumple
cm cm

Condiciones que debe cumplir: Factores de resistencia segin LRFD para elementos a
tension: ®,=0,90;0,=0,75
Célculo del area neta efectiva:

Aneta efectiva = U * ABruto
Donde:
U=Factor de reduccidn, para conexiones soldadas U=0,85
A peta efectiva = 0,85 * 5,40 cm? = 4,59 cm?
Verificacion por rotura:
P <0, F,

Aneta efectiva

495368 ket _ o kel
459 cm?* ~ 7 T cem?

1.079,23 < 3.057,00 Cumple



3.4.6. Disefio de Union de elementos

El disefio se realizara en el nudo 7, ya que es la mas solicitada.

Pu = 4.953,68 kgf/cm?
W = tamafio de la garganta del corddn de soldadura. = 0,50

@ =Factor de resistencia de la soldadura. = 0,75
Descripcién de los componentes de la union.
Espesor de perfil metalico: 3 mm
Tabla 3.5. Descripcion de los componentes de la union. Fuente A.S.W.
Pieza Geometria

Ancho Canto Espesor Tipo
(mm)  (mm) (mm)
Cordodn 40 60 3 A36
Diagonal 30 40 3 A36

Fuente: Elaboracion propia
Resistencia de soladura

Resistencia del metal de soldadura para el electrodo E60XX:

kgf
E60XX=4.350,00 —
cm

kgf
Fw=0,6-E60XX =2.610 —
cm

kgf
Fws=0,707-w- @, - Fw=0,707- 0,75 - 0,5 - 2.610 = 619,97 C%

Resistencia del metal base:

kgf
Fwb=0,9 -fy - t.=0,9 - 2.531,048 - 0,3 = 683,38 cim

Longitud de soldadura requerida:

Pu  4.953,68
Fwb 683,38

L= =7,25cm
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Estado limite de corte:
No se verifica para secciones rectangulares.

3.4.7. Disefio de la placa de apoyo

Datos para apoyo fijo:
Puw = 2.815,20 kgf Reaccion vertical del elemento.
Considerando un area de placa e igual a la columna:
B=25cm y N=25cm
Célculo del espesor de la placa:
Una vez que se han determinado la longitud y ancho de la placa, la presion de apoyo
promedio se trata como carga uniforme sobre la cara inferior de la placa, que se supone
soportada en su parte superior sobre un ancho central de 0,85k y longitud N. La placa

se considera entonces flexionada respecto a un eje paralelo al claro de la viga. La placa

es tratada, asi como un voladizo de claro:

_ B-0,85k
2

n

La resistencia nominal por momento M, es igual a la capacidad por momento plastico

M,.
Como @M, debe ser por lo menos igual a M,,,

8-M,>M,

2R, - n?
0,90-B-N-F,
Donde:

t: Espesor de la placa.

R,: Carga ultima o total de calculo =2.815,50 kgf

B: Lado de la placa = 25 cm

N: Longitud del apoyo en el soporte = 25 cm
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ket

cm?

Fy: Esfuerzo de fluencia =2.531,05

2k: ancho central =7 cm

n: Claro del voladizo de la placa.

Reemplazados valores en la ecuacion se tienen:

_ B-0,85k  25-0,85-7

n 2 2 =9,52 cm

o | 2Run? ) 2:2.81520.9,522

~J0,9-B:N‘F, [0,9-25-25-2.531,05
t=0,50 cm

Constructivamente se usaran 2 placas, una empotrada en el hormigén armado y la otra
se fijara en el perfil metalico de la cercha, para que de este modo la transmision de
esfuerzos sea lo mas éptimo posible. Por lo tanto, se tomara un espesor de la placa de

0,5 cm cada una.
Se emplea una placa de anclaje con las siguientes dimensiones:
PL 25x25x0,5cm

Disefio del perno de anclaje

Area del perno de anclaje con la siguiente formula

Donde:
T,=P.,=2.815,20 kgf Es la fuerza aplicada al perno, fuerza axial sobre la placa.

F,=Es la fuerza que resiste el perno, dada segun el tipo de acero utilizado, para el caso
de aceros A36 Fu vale (4.077,80 kgf/cm?).



®,=0,75 Factor de resistencia tomado para aceros A36.

Reemplazando en la ecuacion se tiene:

281520
£0,75:0,75-4.077,80

=1,23 cm?

4-1,23
d= =1,25 cm
i3

L 2
A7 =127 e’

Area de la superficie requerida
A Ly
R —
ps 4®t ] \/ﬁ
Donde:

Fuerza axial sobre la placa. ~ T,=P,,=2.815,20 kgf
Resistencia caracteristica del H2 alos 28 dias. f,'=250 %
Factor de resistencia tomado para aceros A36. ©,=0,75
Reemplazando en la ecuacion se tiene:

A\ 281520
P 4.0,75/250

Longitud del perno de anclaje

,A £ ’59 35
L: ps = ? :4
- 3.14 , 35 cm

Se empleara un perno con las siguientes dimensiones:

=59,35 cm?

Diametro 1/2” con una longitud de 2”

Datos para apoyo movil:
D=159cm
e=0,95cm
Pu = 5.547 kgf
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P, =2.815,20 kgf Reaccion vertical del elemento.
Célculo de rodillos:
Cuando es necesario tener en cuenta el giro o el desplazamiento horizontal, los apoyos

pueden hacerse con rodillos o con neopreno.

La presién maxima tedrica de un rodillo sobre otra superficie cilindrica viene dada por

la formula de Hertz:

Pprax=19,16- (§+6'h'H) (l-l)
e L L r
Donde:
Pmax = Presion méaxima en la generatriz de contacto en kgf/cm?2
N = Reaccidn vertical en kgf.
L = Longitud de la generatriz de contacto en cm.
H = Posible empuje paralelo a las generatrices del cilindro en kgf.
h = Excentricidad del empuje respecto a la generatriz en cm.

rlyr2 = Radios de las superficies cilindricas en cm.

N

—

Si una de las superficies es plana (r2 = ) la expresion anterior se convierte en:

N 6:h-H\ /1
Pax=19,16- (—+—2)< )
L

L T

Si Hes igual a cero:

Pax=19,16 <N>—1916 (2815’2)—20171 kef
max— =7 Lr/) 10-2,54) 7" cm?

P, <0,85-2.530




55

kgf
201,71 <2.150 —

o) Cumple

Figura 3.4 Union de elementos por soldadura

Plaga de wien

e

—p
T1 T2

Fuente: http://ocw.uniovi.es
v" Dimensiones de los elementos de la cubierta

El resultado que se obtuvo los siguientes resultados, para el dimensionamiento de los

perfiles en L de cada lado de la cercha:

Tabla 3.6. Perfil seleccionado para cada elemento

Barra F. Axial Seccion Barra F. Axial Seccion
(kgf) mm-mm:-kgf/ (kgf) mm-mm-kgf/
m m
a  -5.322,83 60-40-4,25 n 4.058,41 60-40-4,25
b 4.955,74 60-40-4,25 0 735,20 40-30-1,99
c 84,64 40-30-1,99 p -3.113,14 60-40-4,25
d -4.956,76 60-40-4,25 q -1.030,92 40-30-1,99
e -341,60 40-30-1,99 r 3.488,39 60-40-4,25
f 4.952,68 60-40-4,25 S 1.919,08 40-30-1,99
g 306,93 40-30-1,99 r 3.485,33 60-40-4,25
h  -4.341,88 60-40-4,25 q -1.028,88  40-30-1,99
i -7121,95 40-30-1,99 p' -3.116,20 60-40-4,25
] 4.631,48 60-40-4,25 o' 741,32 40-30-1,99
k 557,78 40-30-1,99 n' 4.053,31 60-40-4,25
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| -3.688,25 60-40-4,25 m' -870,82 40-30-1,99
m 868,78 40-30-1,99 I -3.710,69  60-40-4,25
Barra F. Axial Seccion
(kgf) mm-mm-kgf/m
k' 559,82 40-30-1,99
] 4.624,34 60-40-4,25
i’ -7121,95 40-30-1,99
h' -4.322,51  60-40-4,25
g' 307,95 40-30-1,99
f' 4.939,43 60-40-4,25
e' -340,58 40-30-1,99
d -4.922,09  60-40-4,25
c' 89,73 40-30-1,99
o} 4.936,37 60-40-4,25
a' -5.282,05  60-40-4,25

Fuente: Elaboracion propia

3.5. Pre dimensionamiento de elementos estructurales

3.5.1. Pre dimensionamiento de Columnas

Las dimensiones de las columnas se asumiran inicialmente de 25 x 25 cm, de acuerdo
a las solicitaciones se analizara la seccion mas conveniente de la columna para evitar
cuantias de acero elevadas.

3.5.2. Pre dimensionamiento de Vigas

Las vigas de arriostre se utilizan para absorber cargas horizontales, se disefiara a flexion que es el caso
mas desfavorable, sus dimensiones minimas son b>250 mm. yh>1/12.

Asumimos como pre dimensionamiento una base de la viga de arriostre de b =25 cm.

La luz més grande que se tiene en el edificio esta entre las columnas C-51 y C-52, es

de 6,6 m. por lo tanto se tiene un canto de la viga de:
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_ 1660 _
T12 7 12 0 em

Constructivamente asumimos: h =55 cm.

Por lo tanto, el pre dimensionamiento de la viga de arriostre queda de la siguiente manera:
b=25cm.

h=55cm.

3.5.3. Pre dimensionamiento de fundacién

Se considerara el peso propio de la zapata, igual al 5% del esfuerzo del pilar C16 mas
solicitada N=51.954,94 kgf

NT = 1,05 N =
Ny = 54.552,68 Kgf

Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima:

Anec = N _ 3455268 _ 27.276,34 cm?
nec = 2.0 )
@ = [Anee = V2727634 =
a =165cm
Las dimensiones adoptadas son: a=165m y b=165m

3.6. Edificacion losas
La estructura de sustentacion de los entrepisos estard constituida por viguetas
pretensadas prefabricadas y complemento de plastoformo.

Para la determinacion de los parametros que caracterizan a la losa como ser el tipo de
viguetas la altura del complemento, se realiz0 las comparaciones de los materiales
prefabricados de varias empresas proveedoras en nuestra capital, basandonos en la
calidad del material el costo y la garantia que presentan se opté por emplear en el disefio
viguetas y complementos prefabricados de la marca PRETENSA.

A continuacion, se efectla el calculo de la losa de mayores dimensiones:

Hipotesis de carga:

09-CM + 0,9-CV
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1,6-CM + 1,6 - CV
v' Cargas actuantes en la losa:

La Carga viva se asume una carga de 500 kgf/m? valor asumido de bibliografia debido
a que en la funcionalidad de las plantas esta destinada para aulas y un auditorio para
varias personas. Para la carga muerta se suma el peso de la losa con capa de
compresion, el peso del cerdmico y el peso de la capa de yeso inferior a la losa con un
total de 325 kgf/m?.
3.6.1. Calculo de la capa de compresion de la losa alivianada
Donde b = es el ancho del complemento.

€min = 3CcM
Calculamos la altura de la capa de compresion de la losa (e):

()

e0=€=T=4,20cm

Por fines constructivos se adopta:

e=5cm
v' Altura de la losa:
Se recomienda una altura del paquete estructural para forjado que ha de soportar muros
construidos con mortero de cemento de:

| _4,5m

20 20

=0,23m | =lado mas corto de la losa

H = 0,20 m constructivamente

3.6.2. Calculamos armadura de reparto
Calculamos la armadura necesaria de reparto por retracciéon y temperatura de la losa.
El CBH-87 nos recomienda una armadura de reparto para la losa con una separacion

maxima entre barras de 30cm.

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigdn y a las variaciones térmicas, evitando la figuracion y contribuyendo a la

rigidez del forjado en su plano.
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100 - hq
fya

100 -5 cm
426,38

Snec 2

ASpec =

Aspec = 1,17 cm?/m

Calculo del nimero de barras:

@ = 6mm
A, = 0,28cm?
A;  1,17cm?
n= A_n = 0.280m? = 4 barras/m

Por razones constructivas se colocaran 4 barras de 6 mm cada 25 cm.

49 6mm/25cm ambas direcciones

3.6.3. Calculo del momento flector que debe resistir la vigueta

Carga total Q:
kgf

Q=16-CM+16-CV=16" ( 5—+500—2>
kef
m2

k
Q =1.320

Reducimos la carga g al area de aplicacion:

Del ANEXO 1 de la tabla de ficha técnica de PRETENSA a =50 cm.

= 1.320 kef 0,5
== m2 oM

kgf
q= 660—
Para una losa de tramo extremo tenemos el momento flector maximo con el siguiente
valor:

q 12 _ 660k - (4,5m)>?

Mf=—5 12

Momento de disefio:

Mf = 1.113,75 kgf - m
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3.6.4. Eleccion del tipo de vigueta
La altura del complemento y el tipo de vigueta estan determinados por la longitud que
debe cubrir la vigueta y el momento flector maximo, estos parametros estan tabulados
en la tabla A1.8 del (Anexo 1), optamos por una viga tipo 3 .
Fi_gurg 3.5 _Dimensiones de la viga y el complemento
H=15cm

et
I : x'g e=5cm

1_l A=50cm

e

Fuente: ficha técnica de PRETENSA

3.7. Dimensionamiento de Losa maciza de H°A° para el elemento la rampa
Pre dimensionamiento de la altura de la losa:
Lx= 4,5 m longitud mayor de la losa

Ly= 1,8 m longitud menor de la losa

. 1 e 45
si ﬁ >2 losa unidireccional — —==25

Hipétesis de carga:
09-CM + 0,9-CV
1,6-CM + 1,6-CV
Cargas actuantes:
Peso propio  Pp = Y'yeue * by, *h
Pp =288 kgf/m
Carga de losa + Acabados 340 kgf/m
Baranda 70 kgf/m
Carga muerta 410 kgf/m
Carga viva 400 kgf/m
1,6 -410 + 1,6 -400
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1.296 kgf/m
Longitud =4,3m
g2 @ 12 1.296 kﬁgf- (4,3m)?
16 16
Md = 96.000 Kgf-m
Datos:
Md = 96.000 Kgf-cm Momento méximo positivo mayorado
Canto de Losa h=12cm
Base de la losa b =100cm
Recubrimiento inferior de la armadura r=1cm
Canto Util de la Seccion d=12cm-1cm=11cm
Resistencia del Hormigén fo= 250 Kgf/cm?
Resistencia del Acero fy = 5.000 Kgf/cm?
Resistencia de célculo del Hormigon fea= 166,67 kgf/m
Resistencia de célculo del acero fyo = 4.347,83 kgf/ cm?

ve=1,5; vs=1,15; y=1,6
3.7.1. Calculo de la armadura en direccion Y (Armadura positiva)

v Determinacion del momento reducido de céalculo: pud

My 96.000
Ha =932 F, ~ 100 - (11)2 - 166,67

= 0,048

g < Maim = 0,048 <0,319 OK!
Como g < Hq1im NO Necesito armadura a compresion.
3.7.2. Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica:

Con pq = 0,048 se obtiene una cuantia geométrica de - wg = 0,049

A= -b-d e _ 0049100 - 11 . 10067
$T s fa 4.347,83

As=2,07 cm?
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Determinacion de la armadura minima Asmin: ws . = 0,0015 (Anexo 1), de acuerdo
al tipo de acero “AE-50"y tipo de elemento estructural (Losa).
A min = Wmin - b - d = 0,0015 - 100 - 11

Ag min = 1,65 cm?

Como: As > As min
Entonces el area de calculo sera:

As = 2,07 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 8 mm
con un area de As o3 = 0,503 cm?, entonces el niimero de barras a usar seran:

As 2,066
Aspg 0503

N° de barras = 4,11

N° de barras = 5
Asp8 mm =5 - 0,503 cm? = 2,52 cm?

— 100-(2-2)-(5-0.8) _ 23
5-1
Se utilizara: 5®8 mm ¢/23/m

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mg 297.000
" b-d2-fq 100-(13)2-166,67

g = 0,105

Mg < Maum = 0,105<0,319 OK!
Como g < Hqim NO Necesito armadura a compresion.

3.7.2. Calculo de la armadura en traccion
Determinacion de la cuantia mecénica: Se obtiene (ws) de (Anexo 1).

Con pq = 0,105 se obtiene una cuantia geométrica de » wg = 0,113

A= -b-d- ¥ _0113.100 - 13 . 10667
30 fa 4.347,83

s=5,63cm?
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3.7.3. Determinacion de la armadura minima
Asmin: wg .= 0,0015 (Anexo 1), de acuerdo al tipo de acero “AE-50"y tipo de
elemento estructural (Losa).
A min = Wmin - b - d = 0,0015 - 100 - 13

Ag min = 1,95 cm?

Como: As > As min
Entonces el area de célculo seré:

As = 5,63 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 10mm,

con un area de As o10 = 0,79 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, 563
Aspro 0,79

N° de barras = =717

N° de barras = 8
As$10 mm = 8- 0,79 cm? = 6,28 cm?

100—-2-2-8-1
Ss=——
8—-1

=13cm

Se utilizaréa: 8®10 mm c/13/m

3.8. Dimensionamiento de vigas de H°A®

Para realizar la comprobacion de la viga se eligié la mas solicitada perteneciente al

portico 3, viga entre columnas C50, C51 y C52.

Figura 3.6 Diagrama del momento méaximo flector en la viga mas solicitada

-19250.99 kef'm
-10779.42 kgfim

Cs50 Cs51 C52

- 21146.87 kgf'm

Fuente Elaboracion propia



Datos generales:

Tabla 3.7. Datos generales para el disefio de la viga.

Resistencia del hormigon a compresion
Limite el&stico caracteristico del acero
Momento de calculo Tramo 1

Momento de célculo Tramo 2

Momento de célculo Tramo 3

Canto total de la seccion rectangular (d+r)
Anchura

Altura atil

Coeficiente de minoracion para el
hormigon

Coeficiente de minoracién para el acero

Coeficiente de mayoracion de las acciones

Recubrimiento mecénico

Simbologia

fck

fyk

Ye

Vs
Yy

m

Fuente Elaboracion propia

Hipdtesis de carga:

09-CM + 0,9-CV

1,6-CM + 1,6-CV

Cargas actuantes:

Peso propio  Pp = y'goue - by, -h

Pp =300 kgf/m

Carga de losa + Acabados 1.374,75 kgf/m
Carga muro 600 kgf/m

Carga muerta 2.274,75 kgf/m

Valor
250
5.000
-19.290,68
21.146,54
-10.779,25
50
25
47
1,5

1,15
1,6

Kgf/cm?
Kgf/cm?

kgf -m

kgf- m

kgf-m
cm
cm

cm

cm

64

Unidades
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Carga viva 2.115 kgf/m
1,6 -2.274,7 + 1,6 - 2.115
7.023,53 kgf/m

kgf
q- 12 _ 7.023,53F

12 12

- (6,3m)?
Md =

Md = 211,46 kgf- m

Momento de disefio:
Md = 21.146,54 kgf- cm

Para el acero:

f4  5.000 kef
flg= —="—"=14.347,83 —
yd v, L1I5 7 cm?
Para el hormigon:
fy 250 kgf
od Y. 13 66,67 o~
Determinacién del momento reducido de calculo
My
Ky by - d -y Him

_21.146,538 - 100
25 - 47% - 166,67

K, =0,319

My

b

Hy <My, Cumple, no necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecéanica: Se obtiene el dato (Ws) de la tabla universal
para flexion simple o compuesta situada en la (Anexo 1).
Con: pg = 0,2297 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0,2756

Determinacion de la armadura: As;

fog 166,67 5
A=wg - bw-d:- — =0,2756 - 25 - 47 - =12,41 cm

fq 4.347,83

Determinacion de la armadura minima (As) wmin=0,0028
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Aq min= Winin * by © d =10,0028 - 25 -47 = 3,29 cm?
Se escoge el area de mayor valor:
A=12,41cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: =20 mm
con un area de A 4p0= 3,14 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
N° de barras=4 020
Asp20=4 * 3,14 cm* = 12,56 cm?
12,56 cm? > 12,41 cm? Cumple
Entonces se utilizardn 3 barras de didmetro 20mm. 2 barras de diametro 16mm.
Separacién de las barras en la viga.

Se adopt6 un valor de 6 mm en los estribos.

_ by-N°de barras-@-2-r  25-4-2,0-2-0,8-2-3
S N° de barras -1 a 4-1

=3,13 cm

Entonces se usara:
4 @ 20mm ¢/ 3.13cm

3.8.1. Disefio de la armadura longitudinal negativa
Md = 19.290,68 kgf-m
Determinacion del momento reducido de célculo.

My
by A - £

19.290,68 - 100
M5 47 166,67
u, =0,319

Hy < Wi

b

My <MW, Cumple, no necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecéanica: Se obtiene el dato (Ws) de la tabla universal

para flexion simple o compuesta situada en la (Anexo 1).
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Con: pg = 0,230 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0,2461

Determinacion de la armadura: As

fq 166,67 5
—=10,2461 - 25 47 -————=11,09 cm

A: . . .
mWobwede g 434783

Determinacion de la armadura minima (As) Wmin=0,0028
Aq min = Winin * by * d=10,0028 -25 - 47 = 3,29 cm?
Se escoge el area de mayor valor:

A=11,09 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara los siguientes didmetros:

@=20 mm, @=10 mm y @=16 mm entonces el nimero de barras a usar seran:
N° de barras =2 020; 2 10y 2 @16
A 920=2°3,14cm?=6,28 cm? ; A 410=2"0,79 cm?=1,58 cm?
A 16=22,01 cm?=4,02 cm?
11,87 cm?> 11,09 cm*>  Cumple

Entonces se utilizara 2 barra de diametro 20mm, 2 barras de didmetro 10mmy 2 barras

de diametro 16mm. Separacion de las barras en la viga.
Se adopt6 un valor de 8mm en los estribos.

b,,-N°de barras-Q)-2-r_25 -2:20-21,0-2-1,6 -2-3-2-0,8
N° de barras-1 B 6-1

s= =1,65 cm

Como la normativa no admite separacién entre barras menores a 6/5 del tamafio

méaximo del &rido. Se optara por una doble capa de la barra de 16mm.

20 20mm+2 @ 10mm + 1 @ 16mm cada 2 cm mas doble capa de @ 16mm
3.8.2. Disefio de viga de H°A° a esfuerzos de corte
Tabla 3.8. Datos armadura transversal tramo 1.
Cortante de disefio (a 50cm del extremo) Vd=23.040,12 kgf
Altura de la viga h =50 cm
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Base de la viga bw=25cm
Longitud de tramo 1 L1=180cm
Fuente Elaboracion propia

Figura 3.7 Diagrama de cortantes en la viga més solicitada

2304040 Egf

Ci2
1169207 K ef

tramo 3

204035.50 Eef

Fuente Elaboracion propia
Cortante de célculo.
foq = 0,5 - \/foq = 0,5 -\[166,667 = 6,46 kgf/cm?
Vo = fiq " by - d=6,46 - 25 - 47 = 7.584,59 kef
Vi<V
23.040,12 kgf > 7.584,59 kgf (no cumple) Necesita armadura transversal
Esfuerzo de ruptura por compresién oblicua del alma.
Vou=0,30":fy4- by -d
Vo= 0,30 -166,67 -25 - 47 = 58.750 kgf
Vo <Va<Vg
7.584,592 kgf < 22.866 kgf < 58.750 kgf  cumple
Cortante resistido por el acero.
Va=Vi-Va
V,,=22.866 kgf - 7.584,592 kgf=15.281,548 kgf
t=100 cm
Calculo de la armadura transversal.

A Voo o t

70,90 - d fq



A 15.281,548- 100 _83090m2
*0,90-47-4347,83 7 m

Célculo de la armadura minima.

166,67

fcd
Agmin = 0,02 - by, - t-=—=0,02 - 25- 100~

fq 434783

Determinacion de la armadura transversal en la viga.

Se asume el mayor Ast=8,31 cm?/m
La armadura transversal para una pierna sera: 4,16 cm?/m
El didametro del estribo sera:

1

76 ”
(I)Es tribo= 14 de la armadura longitudinal
6mm

1
Como un didmetro de 8 mm > Z - 20mm =5 mm

Se asumira un diametro de 8 mm, por lo tanto se tiene un area A=0,503 cm?

ASt) pierna 4,16 _876 barras
A¢8mm 0,503 ° m

N° barras=

Para una longitud de 1,80 m:

estribos
N° barras = 8,26-1,8 = 15
m
Separacion:
S= 189 12
ST cm
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Entonces por tema constructivo se asumira una separacion de 10 cm, entonces se usara:

18 estribos de @ 8Smm ¢/10 cm
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Comprobacion de la armadura transversal tramo 2

Tabla 3.9. Datos armadura transversal tramo 2.

Cortante de disefio (a 50cm del extremo) Vd =12.031 kgf
Altura de la viga h =50 cm
Base de la viga bw=25cm
Longitud de tramo 1 L1=302 cm

Fuente Elaboracion propia
Cortante de calculo.
foq=0,5 - [fug = 0,5 -\[166,67 = 6,46 kgf/cm?
Ve = fiq° by - d=06,46 -25 - 47 =7.584,59 kgf
V<V
12.030,656 kg > 7.584,59 kg (no cumple) Necesita armadura transversal
Esfuerzo de ruptura por compresion oblicua del alma.
Vou =0,30 - f,q - by, - d
Vou=0,30 - 166,67 - 25 - 47 = 58.750 kgf
Var <V <V
7.584,592 kgf < 12.030,66 kgf < 58.750 kgf ~ cumple
Cortante resistido por el acero.
Vsu=Vd- Ve
V.=12.030,66 kgf - 7.584,59 kg = 58.750 kgf

=100 cm
Célculo de la armadura transversal.
At
0,90 - d *fyq
A 58.750 - 100 2242ﬁ
*0,90-47-4347,83 7" m



Célculo de la armadura minima.

cm?

Ay =002 by -t de—002 25+ 100 - 2067 _
stmin = H w foq 434783

Determinacion de la armadura transversal en la viga.

Se asume el mayor Ast=2,42 cm?/m

La armadura transversal para una pierna sera: 1,21 cm?/m
El didmetro del estribo sera:

1

d)EstriboZ 4 d)de la armadura longitudinal
6mm

1
Como un didmetro de & mm >Z - 20mm = 5 mm

Se asumira un diametro de 8 mm, por lo tanto, se tiene un area A=0,503 cm?

Ast) piema _ 121 0.403 barras
A ¢8mm 0,503

N° barras=

Para una longitud de 3,20 m:

estribos
N° barras =2,40 - 3,20 = 8
m
Separacién:
320
S= ? =40 cm

1,92
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Entonces por tema constructivo y separacion maxima de estribo dispuesto por la norma

se asumira una separacion de 30 cm, entonces se usara:
11 estribos de @ 8mm ¢/30 cm

Comprobacion de la armadura transversal tramo 3
Tabla 3.10. Datos armadura transversal tramo 3.

Cortante de disefio (a 50cm del extremo)

Vd = 20.403,17 kgf
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Altura de la viga h=50cm
Base de la viga bw =25 cm
Longitud de tramo 1 L1=135cm

Fuente Elaboracion propia
Cortante de célculo.
foq=0,5 - \[foq = 0,5 -\[166,67 = 6,46 kg/cm?
Ve =fiq by -d=6,46-25-47="7.584,59 kgf
Vi<Va
20.249 kgf > 7.584,59 kgf (no cumple) Necesita armadura transversal
Esfuerzo de ruptura por compresion oblicua del alma.
Vg =0,30 - f.q by, - d
Vou=10,30 - 166,67 -25 - 47 = 58.750 kgf
Vo <Va< Vg
7.584,59 kgf <20.249 kgf <58.750 kgf  cumple
Cortante resistido por el acero.
Vaw=Va- Ve
Vo= 20.249 kgf - 7.584,59 kgf = 12.664,52 kgf
t=100 cm

Célculo de la armadura transversal.
Vg °t

A=———-—-—
0,90 - d - fig

__1266452-100 cm?
170,90 - 47 -4.347,83

Célculo de la armadura minima.

A 2002 be -t g 00 05100 - 20007 _, o e
stmin %5 w foa 434783 " m

Determinacion de la armadura transversal en la viga.

Se asume el mayor Ast=6,89 cm?/m



La armadura transversal para una pierna sera: 3,44 cm?/m
El diametro del estribo sera:

1

70 -
(I)Estrib o= 4 de la armadura longitudinal
6mm

1
Como un didmetro de & mm >Z - 20mm = 5 mm

Se asumira un diametro de 8 mm, por lo tanto, se tiene un area A=0,503 cm?

Ast| piema 3,44 barras

Ne = — 2 685
barras= S M 0,503

Para una longitud de 1,34 m:

estribos
N° barras = 6,85 - 1,34 =~ 10—
m
Separacion: Szlli;z 13,4 cm
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Entonces por tema constructivo se asumira una separacion de 10 cm, entonces se usara:

14 estribos de @ 8Smm ¢/10 cm

Figura 3.8 Disposicion de la armadura en la viga.

<0 3]
25 25
C50)  93g C51 675 €52
2016 L=220
a5 2012 L=170
20120 L=390 o012 =185 N &
220 19
20110 L=959
o1 e}
Ny E\ o~
-'—[ 25x40 'I--[ 25x50 'r-
FT T T T T T T T T T 0T T 17 T 7 Ty
L [ I
21| 20920 L=736 [
Qll 2012 L=280 2020 L=490
19101=250 ~— 85—
14x1e@8
_ 8x1e@6c/25 18x1e@8c/10 10x1e@8¢/30 ¢/10
28 197 1313 180 321 134 28

Fuente Elaboracion propia
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Tabla 3.11. Comprobacién de armaduras en la viga.

Calculo Cypecad

manual
Flexion Area de acero necesaria (cm?) 12,41 12,37
positiva Area de acero real (cm?) 12,56 12,57
Separacion (cm) 3,13 3,13
Flexion Area de acero necesaria (cm?) 11,09 10,79
negativa Area de acero real (cm?) 11,87 11,88
Separacion (cm) 2 1,6
Cortante  Area de acero necesaria (cm?/m) 8,76 7,18
Izquierda  Area de acero real (cm?/m) 10,06 10,05
Separacion (cm) 10 10
Cortante  Area de acero necesaria (cm?/m) 6,89 5,59
derecha Avrea de acero real (cm?m) 10,06 10,05
Separacion (cm) 10 10
Cortante  Area de acero necesaria (cm?/m) 2,42 3,35
central Area de acero real (cm?/m) 3,4 3,35
Separacion (cm) 30 30

Fuente: Elaboracion propia.
3.8.3. Verificacidn de viga de H°A° estados limites de servicio

No sera necesaria la comprobacion de la flecha en aquellos elementos cuyo canto Util
d, cumpla simultdneamente las dos (2) condiciones siguientes:
d>30-¢,
0,47>30-0,01-0,6-6,75
0,41 <1,215 No cumple
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)

39+3

0,41 > 50- -0,01 - 0,6 - 6,75

0,47<1,14 No cumple
Madulo de deformacion longitudinal
E = 44.000 - (£, +80) /3 = (210+80)§=291.240,66 kgf/cm?
Seccidn total de las armaduras situadas en la parte inferior de la viga
Se tiene 3 barrasde @ =2 cm
Se tiene 2 barras de @ = 1,6 cm
A1=9,42+4,02=13,44 cm?
Seccidn total de las armaduras situadas en la parte superior de la viga.

Se tiene 2 barras de @ = 1,2 cm

Ay=2.26 cm?
Donde:
E
n= _S =721
ECm

Cuantias geométricas de la armadura de traccion y compresion.

_Ag
Py d

_ Agg
PImp

Resistencia de flexo traccion del hormigon

=0,0095 ; =0,0016

Debido al coeficiente utilizado los valores introducidos deben ser en (mm y Mpa)

£=037 - /fckz =28,16 kgf/cm?



Momento de inercia de la seccion bruta

3

I,= > =312,50 cm*
Maodulo resistente de la seccion bruta
b-h’ \
W= =12.500 cm

Calculo del momento nominal de fisuracion de la seccion
M=f,, - Wy= 28,16 12.500=352.050 kgf-cm
Célculo de la inercia fisurada

La posicion del eje neutro sale de

| 1
X p

370, ¢ (1-—2> A1+ | ——]

pl | np, (14—&) |

| ! |

Reemplazando se tiene:
x=0,32 cm
La inercia de la seccion fisurada saldra de:

X
=T

3,92 3,92
[=7,211-13,44-(41-3,92) - (41 - T) +7,211:2,26-(3,92-2,5) - (7-2,5)

1=142.615,91 cm*

La inercia equivalente sera:

()
(5] Ma

Célculo de la flecha instantanea

3 3
M; 4
Iyt 1- (—) [=143.054,45 cm
M,

5 qlf
1384 E.- I,

=0,75 cm

La flecha diferida (para plazo infinito, es decir, mas de 5 afios):
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E=2 p’ =p2=0,0022

A= §
1+50 p'

=1,80

f,=\-£=1,802-0,75 =1,35

La flecha total sera:
f= f+£,=1,35+0,75=2,10

Verificando:
(L _675
adm=300 300

f < fugm ;5 2,1<225 Cumple

=2,25 cm

3.9. Disefio de columnas de H°A®

Determinacion de traslacionalidad

2N

h: |5—<0,2 Es una estructura intraslacional.

Y EI

Donde:
h: altura total de la estructura, desde la cara superior de los cimientos.
2N: suma de reacciones en cimientos, en estado de servicio.

YEI: suma de rigideces a flexion, de los elementos de contraviento, en la

direccion considerada, tomando para el calculo de “1”, la seccidn total no fisurada.

Tabla 3.12. Reacciones producto de las cargas aplicadas en la estructura.

Planta Cota (m) Hipdtesis N (kgf)
Cimentacion -2,00 Peso propio 490.962,66
Cargas muertas 336.016,82
Sobrecarga de uso 304.905,28

Fuente: Cypecad 2017.
>N =1.131.867,00 kgf
YEIc=133.234.615,86 kgf-m? ; XEly =133.234.615,86 kgf-m?
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h ZN—0185<O2 E tid ; h ZN—0185<O2 E tid
SEL , n sentido x SEL , n sentido y

Se trata de una estructura intraslacional.

Para realizar la comprobacion estructural de la columna. El disefio seréa realizado para

la columna mas solicitada que vendria a ser la columna 15.

Figura 3.9 Vigas que influyen en el célculo de la columna.

D U
Fuente. Elaboracién propia

Tabla 3.13. Caracteristicas geométricas de vigas y columnas.

Columna Cota Longitud b h IX ly
N° m cm cm cm cm? cm?

1 -2;0 200 35 35 125.052 125.052

2 0; 3,60 340 35 35 125.052 125.052

3 3,60;7,2 340 30 30 67.500 67.500
Viga Cota Longitud b h Ix ly
N° m cm cm cm cm? cm?

V2 0 675 25 40 133.333 52.083

V4 3,6 675 30 50 312.500 112.500

V6 7,2 675 25 30 56.250 39.063



V7 0 560 25 30 56.250
V8 0 335 25 30 56.250
V9 3,6 560 25 40 133.333
V10 3,6 335 25 45 189.844
V11 7,2 560 25 30 56.250
V12 7,2 335 25 30 56.250
La | Lo
v _ cl c2 =213
AX IVX2 + IVX7 +IVX8 ’
1v2 1V7 1V8
Ilc_xz+11c_xs
c2 c3
= = 0,447
WBX valO + va9 + va4
Lio Lo la
Ly Tyt
v,.= o Lo _ 3768
AY Lo Ly Lys 77
1V2 1V7 1V8
Lyt | Toys
1cl 1c3
= =1,303
\VBy Ivy4 IVy9 IVle
1V4 1v9 1VlO
EnA EnB
Vax= 2,13 Vg =0,447
Way 3,768 Vg, 1,303
Tramo A-Bx Tramo A-By
0=0,76 0=0,845

Tramo A-B Columna C15
Hipdtesis de disefio
Pu=1,6-Qm+1,6-Qv

39.063
39.063
52.083
58.594
39.063
39.063

79
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Peso propio 11.460,5 kgf
Cargas muertas 3.510, 6 kgf

Sobrecarga de uso 9.410,55 kgf
Pu=1,6- 14.971,1+1,6- 9.410,55
Pu = 39.001 kgf
Tabla 3.14. Esfuerzos en columnas.
Esfuerzo Valor
Esfuerzo normal de calculo 39.015 kgf
Momento de célculo en sentido x ~ 8.741,4 kgf-m
Momento de calculo en sentidoy  469,2 kgf-m
Fuente: Elaboracion propia

Para el acero:

fa  5.000 kef

= 2= —=434783 —
@y o L1s 34783 S
S
Para el hormigon:
fck 250 kg
= —= s =166,67 —

C

Determinacién de longitud de pandeo

lo=cx 1
lox=258,4cm ;  loy=287,3cm
Determinacion esbeltez geométrica
?»gleo—x=%=7,38 ; Agy= 1O—YZ%—SQO
h 35 h 35

Se trata de una columna corta porgque se encuentra debajo del intervalo: (Montoya,
2000, pag. 342).

10>2Ag
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Determinacion de la esbeltez mecanica

2584 1, 2873
125.052 125.052
1225 1225

Se trata de una columna corta ya que la esbeltez es menor a 35; por lo tanto; no es

———==28,46

necesario realizar una verificacion de pandeo por segunda orden.
3.9.1. Excentricidad de primer orden para sistemas intraslacionales

Myx_ 87414100
CoTN, | 39.015  ooem

My _ 469.2°100_
‘TN, 39015 M

Excentricidad accidental

a) e,>e,= —=1,75 cm

b) 2cm

Elegimos el mayor

Por lo tanto: e,=2 cm
Excentricidad total
erx=C,1t€ox =22,40+2= 24,40 cm
ery=€a €0y =1,20+2 = 3,20 cm
Determinacion de los valores reducidos

Ny 39015
VL A, 166,667-35-35

=0,22

Ng-ery  39.015 - 24,40
MTF A, h 166,667-35-35-35

=0,16

Nd * C1y 39.015 - 3,20
= —

— - =0,021
Y f4-A.-b 166,667-35:35:35

Entonces: u1 =0,16 ; p2 =0,021 ; v=10,22
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Se obtienen los valores de:

v =20,40 w=0,15

v=0,20 w=0,24
Interpolando:

v =0,28 w=0,231

Célculo de la capacidad mecénica de la armadura total
Ua=W g - A=0,231-166,67-1,225=47.162,59 kgf

Célculo de la armadura longitudinal de la columna

Determinacion de la armadura total (As):

wy - b-hfyy 0,231-35:35-166,67

A otal™ £ 4347.83 =10,85 cm?
Determinacion de la armadura minima (Asmin):
0,1-Ng=A, - Fa<A, - fig
Despejando Asmin
_ :O,I-Nd:0,1-47.162,59 1,08 cm?
ST £ 4.347,83 ’

As >As min

Se adopta un didmetro minimo por norma de ®=20 mm que tiene un area A= 3,14 cm?

para la armadura de refuerzo.

Célculo del nUmero de barras:

4 barras @ 20
Ay-N°barras:A¢20 = 43,14 cm?=12,56 cm*>10,85cm?
Por lo tanto, asumiremos una armadura de;

40 20mm



Figura 3.10 Disposicion de la armadura de la columna mas solicitada

2| g8
@ (o] 9
Pos. | Diam. |No. | Long. | Total & *
(cm) | (cm)
1 220 41 435 1740
2 @6 |19 | 118 (2242
30
.
DID £ 0.00
o) I
26
4P1220 L=435 19P26 L=118 7
Fuente. Programa cypecad 2017
Calculo de la armadura transversal de la columna
El diametro del estribo sera:
1
(I)Es triboz Z ) (I)de la armadura longitudinal mas gruesa
6 mm

Se asume el mayor ®= 6 mm.

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

S<{ — b o h (el de menor dimension)

- 13- q)de la armadura longitudinal mas delgada

Se asume S=25cm

6mm c¢/25 cm
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Tabla 3.15. Comprobacién de armaduras en columnas.

Armadura longitudinal

Célculo manual Cypecad
Dimensiones 0,35m - 0,35m-3,4m
Area de acero necesaria (cm?) 9,11 9,32
Armado 4 @ 20mm 4 @ 20mm
Armadura transversal
Calculo manual Cypecad
Dimensiones 0,35m - 0,35m - 3,4m
Armado @ 6mm @ 6mm
Separacién (cm) 25 20

Fuente: Elaboracion propia.
3.10. Disefio de escalera de H°A°:

Figura 3.11 Dimensiones de la escalera.

E EW .
&
“ D |5}

8
M B B -
To
ey

< (]

b
150 5 150

Fuente: Elaboracion propia

Como se observa en la figura 3.11, que la disposicion de la escalera es simétrica en el
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tramo 1y el tramo 2, es por este motivo que solo se realizar la verificacion para una

sola estructura.

Para el acero:

kgt
=4.347,83 —

f,
cm?

Y

Para el hormigdn:

f.q4= 166,67 kﬁ;
cm

Longitud horizontal de la rampa L;=2,52m
Longitud del descanso L,=1,5m
Desnivel a salvar 7=3,4m
Ancho de la rampa a=1,50 m
Ancho total del descanso B=3,15m
Espesor de la losa, medida perpendicularmente t=0,15 m
Recubrimiento de la armadura r=0,03 m
Huella h=0,28 m
Contra huella ch=0,18 m
Numero de peldafios N=21

3.10.1. Cargas de disefio
Hipotesis de disefio:
Pu=1,6-Qm+1,6:Qv

La escalera sera disefiada como una losa horizontal de ancho uniforme, con su

respectiva pendiente.
Cargas permanentes sobre la losa inclinada
Area de la losa inclinada

Alosa inclinada=D 'Lrampa: 1,5-2,52=3,78 m?
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Carga en losa
Q=t"Yypop0 - b=0,15-2.500-1,5=562,50 kgf/m
Carga del peldafio = 372,05 kgf/im

h-ch o
Q :Vescalon ' Nopeld " Veao b= ( 2 b) "N peld * Vpope b

P Alosa inclinada Alosa inclinada

(0,2850, 18

+1,5) - 10-2.500
3,78

Carga de acabados = 75 - 1,50 = 112,50 kgf/m
Barandillas = 30 kgf/m

Qp= - 1,5=375 kgf/m

Carga muerta = 1.080 kgf/m
Cargas permanentes sobre la losa de descanso
Peso propio = t-peso esp. H° - a=0,15 - 2.500 - 1,5 = 562,50 kgf/m
Peso del acabado = 75 - 1,5 = 112,50 kgf/m
Carga muerta total = 675 kgf/m

Cargas variables sobre la losa inclinada y losa de descanso
Sobrecarga de uso = 450 kgf/m

Rampa

Pu=1,6-1.080+1,6-450=2.808 kgf/m
Descanso

Pu=1,6-675+1,6-450=1.800 kgf/m

3.10.2. Disefio del tramo Descanso-Rampa
Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando
la placa va unida a una pieza de gran rigidez. Cuando el empotramiento es elastico en
piezas de rigidez reducida (es decir, cuando las piezas que llegan al nudo tienen
rigideces parejas y, por tanto, se tiene un nudo rigido ni apoyado ni empotrado), no es

en general necesario tomar la envolvente de los esfuerzos correspondientes a los dos
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casos extremos de empotramiento y simple apoyo (salvo si se quiere evitar a toda costa

la fisuracion).

Figura 3.12 Disposicion de la carga sobre la escalera.

4 252 J 150 % 4 1.50 J 252 J

| | |

I ' |

1.80

o) TSI

»& 2808 kg/m ] 2808 kg/m
1800 kg/m 1800 kg/m
¥ e

Fuente. Elaboracion propia

Pueden tomarse, el momento de empotramiento y el de vanos iguales en valor absoluto,
e iguales a la semisuma de los proporcionados por el célculo para el caso de
empotramiento perfecto, lo cual resulta especialmente adecuado si el armado se hace
con mallas electro soldadas. Si el empotramiento se realiza en una viga, se recomienda
colocar armaduras negativas para resistir los momentos perfectos en la situacion de
servicio; pero al calcular las armaduras de vanos, en la situacion de agotamiento, debe
suponerse que la viga es un apoyo simple, ya que, al fisurarse, disminuira su rigidez

torsional de forma decisiva.
Por razones de célculo podra considerarse como una losa plana.

Figura 3.13 Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana.

ax

Fuente. Elaboracion propia
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Figura 3.14 Diagrama de momentos de la escalera, como losa inclinada.

Fuente. Elaboracion propia

Reacciones:
RA =5.361,99 kgf

RB =4.414,17 kgf
M max. (+) =5.119,47 kgf-m

Momento negativo en la losa empotrada en el sector del quiebre.

Mg
24
Tramo 1
Md=M=742,9 kgf'm
24
Tramo 2
i q-’ _ 1.800-1,52:168 _—
24 24 ’
Determinacién de la armadura positiva
Momento positivo maximo: Mmax = 5.119,47 kgf-m
Altura de la losa inclinada: h =15cm
Ancho de la losa inclinada: b=15m
Recubrimiento: r=3cm

Momento de disefio Md=M,,,,,=5.119,47 kgf-m
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Momento reducido
~ Md 511947100
Mt 150-10%166,67

>

Momento reducido limite
w; =0,319

Como tenemos: w, >p, EI momento reducido de calculo es menor al momento
reducido limite, por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.
Cuantia geométrica
w=0,239
Cuantia geométrica minima

Para losas= w,,;,=0,0015

Acmwbd 20939-150-10- 2087 13 74em?
R Wi 434783 M

Armadura minima
Agpin=Winin'b*d=0,0015-150-10=2,25 cm?
Eleccion de la mayor armadura
A=13,74 cm?
Distribucion de la armadura

N b s, 1374
A= A dlemm 2,01

_ by-N°de barras-@-2-r  150-8-1,6-2-3
S N° de barras-1 8-1
Por lo tanto, por tema constructivo se asumira una separacion de 18,74 cm:

9@16mm c/18.74cm

Determinacién de la armadura negativa

+1~8barras

=18,74 cm

Se disefia tomando en cuenta la losa como si esta estuviese empotrada en sus extremos,

realizando.
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Figura 3.15 Diagrama de momentos de la escalera, doblemente apoyada.

252 ] 150 . 150 252 :

: g R PA DN . . ¢
LT L g »)

2808 kg/m N 2808 kg/m
1800 kg/m 1800 kgl

% IERERE N SR RER %

MA MB MB
Ms y M max

M max

Fuente. Elaboracion propia

Para el calculo del momento flector se considerara una redistribucién de momentos,
bajo la consideracion del grado de empotramiento (&), que nos relaciona los momentos

positivos con los negativos.

Figura 3.16 Diagrama de momentos de la escalera, empotrado.

M max

Fuente. Elaboracion propia
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Reacciones
RA =5.472,84 kgf
RB = 4.303,32 kgf
M max. (+) = 1.754,94 kgf-m
M min. (-) = 3.578,39 kgf-m
M min. (-) = 3.132,77 kgf-m

Momento negativo maximo: Mmin = 3.578,4 kgf-m
Altura de la losa inclinada: h=15cm
Ancho de la losa inclinada: b=15m
Recubrimiento: d=3cm

Momento de disefio
Md=M,,,,=3.578,4 kgf-m
Momento reducido

~ Md  3.57840-100
Mo 1, 150-122-166.67

3

Momento reducido limite
w; =0,319
Como tenemos: w, >p, EI momento reducido de calculo es menor al momento

reducido limite, por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.

Cuantia geométrica
w=0,107
Cuantia geométrica minima
Para losas= w,,,;,=0,0015

Armadura necesaria

A.=w-b-d de—0 107-150-12 166.67 =7,38 cm?
=W fog 434783 oM
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Armadura minima
Agnin=Wmin'b*d=0,0015-150-12=2,7 cm?
Eleccion de la mayor armadura
Ay=7,38 cm?

Distribucion de la armadura

N° barras= A = 7,58 ~10barras
A @l0mm 0,785
10010mm ¢/15cm
Determinacion de la armadura transversal
Datos.
Cortante de disefio: Vq=5.36 Kgf
Canto: h=15cm
Ancho: bw =150 cm
Recubrimiento: r=3cm

Cortante de calculo

f,4=0,5/f.4=0,5-/166,67=6,46 kgf/cm>
Veuefoq-bwd=6,46-150-12=11,62 kgf
ViV
5.362 Kgf < 11,62 Kgf (cumple) No necesita armadura transversal
Calculo de la armadura minima

Agmin=Winin'b*d=0,0018-150-12=3,24 cm?

Se asumira un ® 8§ mm

Se tiene un area A=0,503 cm?

AStminima 3,24 barras
Ne°barras= +1= T +1=7,44=8
AT A 98mm - 0,503

1608mm c¢/20cm




Figura 3.17 Disposicion de armaduras en la escalera. Tramo 2.

Seccion C-C Forjado
y 150 ; 252

170

©8c/20

—e= =
\élsdzo
A

15

9P17010¢/20 L=205

) 160

15 30
16 150

Tramo 1

Seccién A-A 280 150
f

SP13016¢/20 1.=450

Fuente: Programa cypecad 2017

3.11. Disefio de cimentacion
Hipdtesis de disefio
Pu=1,6-Qm+1,6-Qv

Zapata 2 centrada
Peso propio 14.660 kgf

Cargas muertas 7.870 kgf

Sobrecarga de uso  9.930 kgf

25
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Pu=1,6- 22.530+1,6-9.930
Pu = N2=51.936 kgf

Datos:

Zapata 1 medianera

Esfuerzo normal 1 Columna 16
Momento flector 1 en direccién x
Momento flector 1 en direcciony
Esfuerzo cortante en direccion x
Esfuerzo cortante en direccion y
Lado de la columna en direccion x
Lado de la columna en direccion y
Zapata 2 centrada

Esfuerzo normal 2 Columna 15
Momento flector 2 en direccién x
Momento flector 2 en direccién 'y
Esfuerzo cortante en direccion x
Esfuerzo cortante en direccion y
Lado de la columna en direccion x
Lado de la columna en direccion y
Recubrimiento de la zapata
Capacidad portante del suelo

Para el acero:

fy

Para el hormigdn:

cd™

f
= X=4347.83 =
Y C

£, 2
K T 166,667 —

N1 =49.674,04 kgf
Mx1 = -598.777 kgf-m
Myl = 451.938 kgf-m
Qx =-1.182,87 kgf
Qy = 765.195 kgf
ao =30 cm

bo=30cm

N2 =51.954,94 kgf

Mx2 = 902.245 kgf-m
My2 = -1.086.609 kgf-m
Qx = 1.246.501 kof

Qy = -1.726.175 kgf

ao=35cm
bo=35cm
r=5cm
2 kgf/cm?
kgf
m2
kgf

cm?

94
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Tomando momentos respecto a los apoyos

N] ‘L]
N1°L1+P1'31-R1‘31:0 R1: a +P1:53254,85kgf
1
Nl -0.4
NI'LI = (R] - Pl) *ap R2 = N2 + P2 - a = 51540,73 kgf
1
Pre dimensionado
. Ry 522,26
Zapata 1 medianera o= 1’15.2’30.100020,197 <0,2 Gaim
S R, 505,45
Zapata 2 interior c= =0,197 <0,2 6,44m

A 1,60-1,60-1000
Calculo de la viga centradora
Armadura Longitudinal

a 1,15
M, =R, (al-z) ~522,26- (0,30- T) ~14.644,93 kg m

Determinacion del momento reducido de calculo

My

=< <.
Mg by - - £ Him

14362
40 - 45% - 1,634

9

Hy
.. =0,319
My <MW, Cumple, no necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: Se obtiene el dato (Ws) de la tabla universal

para flexion simple o compuesta situada en la (tabla Al.4, Anexo 1).

Con: pg = 0,319 se obtiene una cuantia mecénica de Ws = 0,107

Determinacion de la armadura: As;

f.q 1,634
A=wgbw - d - =2 =0,107- 40 - 45 -

=7,41 cm?
fa 42,638

Determinacion de la armadura minima (As) wmin=0,0028

Aq in= Wiin * by - d=0,0028 - 40 - 45 = 5,04 cm?
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Se escoge el area de mayor valor:
A=7,41 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: =16 mm
conunareade  Aggyi6= 2,01 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
N° de barras= 4 @16
A p16=4-2,01cm?= 8,04 cm?
8,04 cm? > 7,41 cm? Cumple
Entonces se utilizaran 4 barras de diametro 16mm.
Separacion de las barras en la viga.
Se adopto un valor de 6 mm en los estribos.

_ by-N°de barras-Q)-2-r_7 s
T N°debarras-1 ™

Entonces se usara:

4 @16mm ¢/ 7,5 cm

Armadura transversal
€
=N,-—=4.74 kef
Vld 1 L-e 7 0,59 g

Cortante de calculo.
foq = 0,51/166,67=6,46 kgf/cm>
Voufoq - by -d=6,46 - 25 - 47 =7.584,62 kgf
Vi<Va
7.584,62 kgf > 4.740,59 kgf (Cumple) No necesita armadura transversal por normativa
se dispondra de estribos de diametro 8mm con una separacion de 30cm.
Célculo de la zapata 1 medianera

e Calculo del &rea minima necesaria:

Ry
Sy < Cadm
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522,27

= ———— =26lm’
02 -1000 >0Im
Tomando en consideracion que es una zapata de seccion cuadrada b= 2a

a=1,15m — b=2,30m
e Determinacion del canto Util

12761276
o, 19745

Lo et uisa30
< [2k1 |2-6461 0T

Entonces el canto Gtil sera de 50cm mas el recubrimiento 5cm.

6.46

Momentos corregidos

My=Mx+Q, -h=-5.872+(-11,6 )-0,55 = -1.249.336,44 kgf-m

M'szy+Qy-h=4.432+(7,5)-0,55 =872.557,29 kgf-m
Célculo del peso propio de la zapata
Poropio=V Vpope=(abh) oo = (1,15:2,30:0,55)-2.500 =3.636,88 kgf

Célculo a flexion en direccion “b”
1 1
My= E-ct-b- (v+ 0,15 a,)%= 5719745230 - (1+0,15- 0,30)?

My=1,6-247,96 =40.455,17 kgf'm
Capacidad mecénica del hormigon
U, =fy4 b-d=16.666,67 - 2,30 - 0,50 = 1.954.425,34 kef
Momento reducido
_ M
d- U,

396,736
"~ 0,5 19.166,67

Ky < Wim

H, = 0,041
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Cuantia mecénica Ws =0,0424
Capacidad mecanica del acero
U=Ws"- U= 0,0424 - 19.166,67 = 82.867,96 kgf

Area de armadura

Y 812’67=18 68 cm?
fe 435 7
Cuantia geométrica
A, 18,68
P=5d” 23050 0010

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: =12 mm
conunareade  Agyo=1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
N° de barras= 17 @12
As912=17 - 1,13 em?= 19,21 em?
19,21 cm? > 18,68 cm>  Cumple
Distribucion de la armadura

_ by-N°de barras-@-2-r  230-2-3 _14
S N° de barras-1 AT cm

Por lo tanto:
17012mm c¢/14cm
Calculo a flexion en direccion “a”

Momento flector a todo lo ancho

M= L Gra - (v+ 0,15 a,)?= L 197,45 - 1,15 - (1+ 0,15 - 0,30)2
2 2

My=1,6- 123,98 =20.227,79 kgf'm
Capacidad mecanica del hormigén

U,=f4 b-d=16.666,67 - 1,15 - 0,50 =977.212,16 kgf
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Momento reducido

_ My
Mg = g, = Mim
S Ly
Ha™ 059583335

Cuantia mecénica Ws = 0,0424
Capacidad mecanica del acero
U=Ws-U,= 0,0424 - 9.583,335= 41.433,47 kgf

Area de armadura

A= U_ 20633 9,34 cm?
fa 435
Cuantia geomeétrica
A 934 =0,0016

P bd 115-50
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: =12 mm
conunareade  Agyp=1,13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
N° de barras= 9 @12
Agp12=9 * 1,13 cm*= 10,17 cm?
10,17 cm? > 9,34 cm>  Cumple
Distribucion de la armadura

__by-2r 115-2-3
S_N" de barras-1  9-1 —oem

Por lo tanto:

9012mm (1 @ ¢/14cm
Verificacién al vuelco

_N' a 487,136 LIS
* My 2 8557 2

Y = 32,73 >1,5 Satisfactorio
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N b 48736 230
Y M, 2 12252 2 1470 SEUSIACIONO

Y

Verificacion al esfuerzo cortante
Vi >Vy
Va =1fiq da by
Donde:
Vg4 = Cortante actuante
Vg2 = Cortante Gltimo

fve= Resistencia convencional del hormigoén a cortante.

=1+ 200—1+ 200—1 632
& d 500

£,4=0,12 - & - 3/100 - p- Ty =0,12+1,632- 3/100-0,0016-24,70

B kgf
f,4=3,15 po

Direccidn “a”
Vg=o; b:(v-d)=197,45-2,3 - (1-0,50) =227,06 kN=23.153,31 kgf
Vi =14 dy - by=3,15-50 - 230 =36.225,00 kgf

Ancho de diseno b,=230cm Canto util de la zapata d,=50cm
a-a = 230-30 50=50
Vi Ty el
V2.=23.153,31 kgf < 36.225,00 kgf Cumple

Direccidn “b”
Vg=o,-a-(v-d)=197,45-1,15- (1-0,50) =11.576,66 kgf
Vg =14 d)-a,=309,6 - 0,50 - 1,15=178,02 kgf

Ancho de disefio a,=115cm
Canto util de la zapata d,=50cm
_b-by

I,=——-d=115-30-50= 35 cm
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Vo= 11.576,65 kgf < 18.152,70 kgf Cumple

Verificacion al punzonamiento.
Vi <f,4:2:-Ac
Ac=2-(a, +d+b, +d)-d;=2-(0,30 + 0,50 + 0,30 + 0,50)-0,50= 1,6 m*
Vi3=Y,63,° (a'b - (a,+d) (b, +d))

V3= 64.589,84 kgf < 101.023,72 kgf Cumple
Célculo de la zapata 2 centrada

e Caélculo del &rea minima necesaria:

R,
o :X < Cadm
_ 509504,
~ 02 -1000 0™
509,504 kef
7165165 7 cm?

Tomando en consideracion que es una zapata de seccion cuadrada b=a

a=1,65m — b=1,65m
e Determinacion del canto util

_ 12761276 _
o, 187,14

Lo b uesiies
< 2k1 [2-6821 0™

Entonces el canto Util serd de 50cm mas el recubrimiento 5cm

Momentos corregidos

Myx=Mx+Q, h = 8,848+(12,224 )-0,55 = 15,57

M,=M,+Q,h = -10.66+(-16,928)-0,55 = 2036,03 kgf-m
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Célculo del peso propio de la zapata

Ppropio=V Ve pe=(ab ) v = (1,65:1,65-0,55)-2.500 =3.743,44 kgf
Célculo a flexion en direccion “a” y “b”

Momento flector a todo lo ancho

1 1
M= 3o b (v+ 0,15 a,)*= 3 187,14-1,65 - (1+ 0,15 0,35)?

My=1,6- 171,036 =27.904,91 kgf'm
Capacidad mecénica del hormigon
U,=f,4b-d=16.666,67 - 1,65 - 0,50 = 1.402.087,50 kgt

Momento reducido

_ My
Mol_d.UC<”hm
2368

™ 05-13.750

Cuantia mecanica Ws = 0,0408
Capacidad mecanica del acero
U=Ws- U,z= 0,0408- 13.750 =57.205,170 kgt

Area de armadura

A= fE: %=12,89 cm?
yd D
Cuantia geométrica
A, 12,89
P pd Tes-50 0010

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: =12 mm
conunareade  Agyp=1,13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
N° de barras= 12 @12
A 12=12 - 1,13 em?= 13,56 cm?



13,56 cm? > 12,89 cm? Cumple
Distribucién de la armadura

by-2°r 16523 _14.45
5 N° de barras-1 ~ 12-1 om

Por lo tanto:
12012mm (1 @ ¢/14cm

Figura 3.18 Disposicion de armadura de la zapata de medianeria
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Fuente: Programa Cypecad 2017
Verificacion al vuelco

~ N a 509,504 1,65 : .
YX_M—'y-E_ 15571 ) =26,995>1,5 Satisfactorio

N' b 509,504 1,65 _21,05251.5 Satisfact
V= M. 2 19967 2 atisfactorio

Verificacién al esfuerzo cortante
Vi >Vy
Vo =1fq dy by




Donde:
V4= Cortante actuante
Vg2 = Cortante ultimo

fve= Resistencia convencional del hormigdn a cortante

=1+ 200—1+ 200—1 63
& d 500

£,4=0,12 - & -3/100 p- Ty =0,12-1,632- 3/100-0,0016-24,70

£ o35 et
vd™ > cm2

Direccion “a” y “b”
a-a 165-35
_d:
2 2
Vg=o,b-(v-d)=187,14 -1,65 - (0,65 - 0,50) = 4.722,94 kgf

-50=15cm

V=

Vg =f,q-dy - by=3,15-50 - 165 =25.987,52 kef

Ancho de disefio b,=165cm ; Canto 1util de la zapata d,=50cm

Vaa=4.722,94 kgt < 25.987,52 kgt Cumple

Verificacion al punzonamiento

Vd3 S fvd‘Z‘AC
Ac=2-(a, +d+b, +d)-d;=2-(0,35 + 0,50 + 0,35 + 0,50)-0,50= 1,7 m*
V3=Y,63,° (a'b - (a,+d) (b, +d))=61.064,53 kef

V43=61.064,53 kgf < 107.337,70 kgt Cumple

104
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Figura 3.19 Disposicion de armadura de la viga centradora

VC.T-13[C15-Cl6]
C15

33 - 83 - 478

=40 31

|
= %

k—50

" 25p5508¢/20
L=161
41 4P54016 L=742

C16

15

| [ } | f |

ARM. PIEL 2X1P52012 1L=722

31 3P53016 L=718

20 23

w1l oot [

29

Fuente: Programa Cypecad 2017

Tabla 3.16. Comprobacién de armaduras de la zapata de medianeria

ZAPATA MEDIANERA
Armadura direcciéon ""a""

Calculo manual

Dimensiones 115-230-55
Area de acero necesaria (cm?) 9,34
Armado 9@ 12 mm
Separacion (cm) 14 cm

Armadura direccion "'b"

Calculo manual

Area de acero necesaria (cm?) 18,68

Armado 17 @12 mm
Separacion (cm) 14 cm
ZAPATA CENTRADA

Armadura direccion "'a""

Cypecad
115-230-50
7,91
7@ 12 mm
16 cm

Cypecad
16,95
15312 mm
16 cm
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Célculo manual Cypecad
Dimensiones 165-165-55 165-165-55
Area de acero necesaria (cm?) 12,89 12,43
Armado 12 @12 mm 11 @12 mm
Separacion (cm) 14 cm 15¢cm

Armadura direccion "'b"

Célculo manual Cypecad
Area de acero necesaria (cm?) 12,89 12,43
Armado 12 @12 mm 11 @12 mm
Separacion (cm) 14 cm 15cm

VIGA DE CIMENTACION
Armadura Longitudinal

Célculo manual Cypecad

Dimensiones 40-50-478
Area de acero necesaria (cm?) 7,41 17,82
Armado 4@ 16 mm 14 @ 12 mm

Armadura Transversal

Calculo manual Cypecad

Area de acero necesaria (cm?/m) 32,4 30,3
Armado 25@ 8 mm 25@ 8 mm
Separacion (cm) 20 20

Fuente: Elaboracion propia
3.12. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

3.12.1. Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item, comprende los siguientes

puntos: definicidn, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
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forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente

cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto, ver (anexo 9).

3.12.2. Computos metricos
Los cdmputos métricos seran realizados para cada item, contemplando la medicion de:
longitudes, areas, volimenes y pzas. En el anexo 5 se indica a detalle el desarrollo de

la medicion.

3.12.3. Andlisis de precios unitarios

El anélisis de precios unitarios se realiz6 para cada item, y comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en
cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra, herramientas menores el
5% de la mano de obra, IVA 14,94%; gastos generales 8%, impuestos 3,09% y

utilidades el 8%. En el anexo 5 se indica el andlisis de todos los precios unitarios.

Los beneficios sociales, consideran las incidencias por inactividad, beneficios,
subsidios, aportes a entidades, antigliedad y seguridad industrial e higiene. La
estructura de analisis de precios unitarios (formulario B-2), vigente para la contratacion
de obras en la modalidad de Licitacion Publica, establece un rango del 55% al 71 %

como incidencia total por concepto de beneficios sociales.

3.12.4. Presupuesto general

El presupuesto total de la obra se lo realiz6 con la ayuda del programa PRESCOM
2011, con un tipo de cambio al dolar de 6,96 Bs, dando un monto de Bs.
1.657.851,81, que equivale a 235.771,13 $us, para 603,42m? el precio por m? es 390,72
$us/m? 0 2.747,42 Bs/m?. En el (anexo 6-7), se indica los volimenes de obra, asi como

el precio unitario de cada actividad.

3.12.5. Plan y cronograma de obra

El plan y cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barras Gantt y se lo
hizo como se definio en el marco tedrico y se puede apreciarlo en el anexo 8. Con la
ayuda del programa Microsoft Project se pudo determinar la duracion de toda la obra

que es de 254 dias calendario.
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4. APORTE ACADEMICO

4.1. Introduccion:

La movilidad vertical en edificios, viviendas y exteriores es uno de los problemas
principales para personas con movilidad reducida, las rampas se usan para
complementar la escalera en recorridos de diferentes niveles. Las rampas deben estar
construidos de forma adecuada para facil movilidad de la persona con dificultades

motoras.

Por consiguiente, dentro de este proyecto se ha pretende realizar el estudio sobre uno
de los diferentes sistemas constructivos prefabricados, en este caso la losa hueca
prefabricada con la intencion no solo de proporcionar solo un célculo, si no de ampliar
el conocimiento de las diversas opciones existentes en nuestro medio.

Los sistemas constructivos industrializados tienen la potencialidad de operar con
niveles inferiores de costos, si las escalas de produccion fueran sensiblemente mayores,
caso que actualmente no caracteriza la produccion de edificaciones en paises de
desarrollo.

La prefabricacion es el inico modo industrial de acelerar masivamente la construccion

de edificaciones.

4.2. Objetivo principal

Comparacion técnica y econdmica del disefio de losas de una prefabricada y una losa
maciza utilizando en elemento de acceso vertical (rampa).

4.3. Marco conceptual

Losas Huecas LH de hormigon pretensado son elementos premoldeados
industrializados, fabricados por extrusion, con modernas maquinas europeas bajo

estrictos controles de calidad.

Son aptas para la construccion de todo tipo de techos y entrepisos, muros de
contencion: horizontales y verticales u otros. Fabricados varios tipos de losas huecas,
todas ellas con una misma Resistencia de Hormigon (H-30).

El hormigdn utilizado para la produccion de nuestras losas, posee agregados

perfectamente graduados, dentro de las curvas limites granulométricas, baja relacion
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agua/cemento y son mezclados en hormigoneras tipo planetaria de eje vertical. Por esto
surge la necesidad de proporcionar una orientacion para que el estudiante de ingenieria
tenga los conocimientos basicos sobre al menos un sistema constructivo prefabricado

que pueden ser aplicables de forma 6ptima a su disefio.

4.3.1. Datos técnicos

v' Resistencia de hormigon 305.915 kgf/cm?
v' Tension de rotura del acero 18.000 kgf/cm?
v' Certificacion del Instituto Boliviano de Normalizacion y Calidad IBNORCA NB
991.
v Una vez producida la losa, se realiza el curado a vapor. Esto acelera el proceso de
endurecimiento del hormigon, obteniendo resistencias finales antes de las 24 hrs.
v" Aplicacion en Losas de Entrepisos y/o Parqueos (Qsc= 300 - 600 kgf/m2).
Apoyos
Las Losas Huecas pueden apoyarse sobre vigas de hormigon armado, vigas metalicas
0 muros portantes.

Figura 4.1 Apoyo en viga de hormigén armado

TAPONES DE PAPEL O

MALLA DE ACERO PLASTOFORMO

CARPETA DE NIVELACION

ACERO DE CONEXION

—
-
|

LOSA HUECA LH LOSA HUECA LH

NEOPRENO

VIGA DE H°A®

Fuente: ficha técnica de pretensa

11 Fyente: Ficha Técnica Pre moldeado de Hormigon Pretensado
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Montaje

Para descargar las Losas Huecas desde el camidn hasta su posicion final sobre las vigas,

se debe tomar en cuenta:

1.

2
3.
4

Los pasos de montaje deben ser respetados para evitar roturas en el material.
Libre espacio para la circulacion de los equipos (Camién y Gruda).

Terreno compactado, apto para transito pesado.

Sujetar las Losas Huecas por ambos extremos con eslingas para su elevacion,

respetando siempre las distancias y angulos recomendados(fig.1-2).

Disponer el Balanzon, sobre todo para Losas Huecas de mas de 6.00 m de
longitud (fig.3).

Figura 4.2 Montaje de las losas

T

Fuente: ficha técnica de pretensa

Ventajas

- Mejor control de calidad en los materiales usados durante la fabricacion y curado de

la losa, garantizando su durabilidad y resistencia.

- no requiere el uso de cimbra de contacto tradicional, ya que son directamente

colocadas sobre las vigas.

- Se incrementa la velocidad de la construccion debido a su facil instalacion.

- Reduce el desperdicio de materiales.

- Permite una construccion limpia y segura.

- Al ser un sistema aligerado se reduce la masa actuante por nivel y se reducen las

demandas por sismo.
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- De la misma forma por su escasez de peso ayuda a optimizar los requerimientos
estructurales y de cimentacion.

- Facil colocacion de instalaciones sanitarias y eléctricas.

- No requiere de mucho mantenimiento a diferencia de otros sistemas de piso, ya que
no es muy susceptible a sufrir de corrosion.

- El peso, tipo, volumen de concreto en firme y resistencia del sistema se puede obtener

de las tablas de cargas y sobrecargas del fabricante.

4.4. Producto — Aporte

El disefio de la losa hueca prefabricada se realizara en base a datos utilizados en la
verificacion de la losa maciza de la estructura de acceso vertical (rampa), analizada en
el punto 3.7. de este documento, para realizar a su vez un analisis comparativo entre

ambas.

4.5. Disefio de losa hueca prefabricada

Se recomienda una altura del paquete estructural de:

o5 = para losas unidireccionales

Por lo tanto:

z;; = 0.18 m = Constructivamente H = 0,20m = 20 cm.

4.5.1. Hormigoén

La practica actual pide una resistencia de 350 a 500 Kgf/cm? para el concreto
presforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es de 200 a
250 Kgf/cm?

4.5.2. Acero

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

de tensién en el concreto presfozado.
El acero de alta resistencia utilizado como armadura de la vigueta proporciona a la losa

una resistencia superior a tres veces respecto al acero usado en hormigén armado In

situ, garantizando mayor durabilidad y calidad.
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Tabla 4.1 Datos Técnicos de la losa hueca

Dehominacién Peso Propio Espesor Anche Longé rﬂ::ima
kg/m2 kg/ml cm cm ml

LH 10/30 170 91 10 30 4,30
LH 10/58 180 104 10 58 430
LH 10/60 180 108 10 60 4,30
LH 16/60 240 144 16 60 6,50
LH 20/72 315 230 20 72 7,00
LH 20/92 315 290 20 92 7,00
LH 22/60 300 185 22 60 8,00
LH 28/60 490 295 28 60 11,00

Resistencia del Hormigon 30 Mpa

Tension de Rotura del acero 18,000 kg/cm?2

Fuente: ficha técnica Pretensa

4.5.3. Luz de calculo

La luz de célculo de cada tramo de forjado se medira, entre ejes de los elementos de
apoyo.

4.5.4. Entrada en la viga

Las viguetas deben apoyar a un minimo de 10 cm. sobre muros de mamposteria o

encadenados.

4.5.5. Calculo de las caracteristicas geométricas de la losa hueca

V2 *h mm

Alma b min > 20 mm
dy + 5 mm

bi min=19 + 5 =24 mm
V2 *h mm

17 mm

Losita h¢min = d, + 5 mm

hfpmin = 24 mm
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Losita superior hfsup = b /4
h (mm) = espesor del elemento fabricado

dg (mm) = dimension nominal maxima del arido

bc (mm) = ancho de la parte del arco comprendida entre las dos secciones de espesor

de 1,2 veces el espesor mas pequefio de hyp,

Figura 4.3 Geometria de la losa hueca , b

AL D it ol T A
I XEY LS

< > 60 cm — >

16 cm
v

Fuente: ficha técnica de pretensa

4.5.6. Acciones de cargas consideradas sobre la losa hueca:

Pp =108 kgf/m

Qb = 25 kg/m determinado en la seccion 3.6

Pac = 84 kgf/m? determinado en la seccion 3.6

Psc = 400 kgf/m?

Luz de célculo de lalosa: L = 1,4 m.

Ancho de losa hueca = 0,10 m

Cargas distribuidas linealmente:

Pac = 84 - 0,6 = 50,40 kgf/m

Carga Muerta: CM = (108+25+50,40) = 183,40 Kgf/m

Sobrecarga de uso: SC = 400-0,60 = 240 Kgf/m

4.5.7. Determinacion de la fuerza de pretensado

Pretensar el hormigdn consiste en aplicar una fuerza total que se produzca en la misma
unas tensiones contrarias a las que luego, en servicio produciran las cargas exteriores.

De ahi la palabra pretensado, que significa tension previa a la puesta de servicio.
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La existencia de la fuerza de pretensado obliga a realizar en la pieza de hormigon
pretensado algunas comprobaciones tensionales, fundamentalmente en dos instantes.
Uno, en el de aplicacion de la fuerza de pretensado. Otro en el estado de servicio de la
pieza. Esta es una diferencia importante respecto a las piezas de hormigén armado.
v Limitacion de la fuerza de pretensado inicial:
De acuerdo a la normativa, la fuerza de pretensado inicial Po, ha de proporcionar en
las armaduras activas una tensioén no superior al menor de los limites siguientes:
0,75 - £ maxk 0,90 - f)c
fomaxk = 18.000,00 Kgf/cm? Tension de rotura ultima del acero pretensado, obtenida de
la guia Técnica de PRETENSA.
fok = 5.000 Kgf/cm? Limite eléstico caracteristico del acero.
0,75  fo maxk = 0,75 - 18.000 = 1.3500 Kgf/cm?
0,90 - f = 0,90 - 5.000 = 4.500 Kgf/cm?

Por lo tanto, se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de
preesfuerzo, cuando se aplique la fuerza del gato, de:

fps = 13.500 Kgf/cm?
Resistencia a compresién del hormigoén a los 7 dias:

El hormigdn tendré una resistencia del 80 % de la prevista a los 28 dias.

f

C

.= 0,80 - 305,90 = 244,72 Kgf/cm?

v Propiedades de la losa huecaent=0.-

A =500cm? Area de la seccidn transversal de la losa
Cxo =5cm Brazo mecanico inferior

Cwo = 5cm Brazo mecénico superior

Ixc =4.792 cm* Momento de Inercia con respecto del eje x

€=5-15=35cm
Jo = 1,08 kgf/cm
°c =305,90 kgf/cm?



fi = 0,7-305,9 = 214,13 kgf/cm?

q-1* 1,08-150?
8 8

Mmax -

= 3.037,5 kgf - cm
a) Fibra traccionada

My.cio  (Po-eg)cio Po
fio =— i + T —A—SftizO,S fei
0 0 0

<1\/10-c10+0,80-10-\/ﬂ

I
eo'C1o—A_%

Po

3.037,5- 5+ (0,80 - v214,13) - 4792

Fo = s o 4792
: 500

= 9.005,21 kgf

b) Fibra comprimida

My. -c0 (Po-eg) co Py
fa0 =+ - ——2fi=-06"fu
IO 10 AO
MO * C20 + 0,60 * IO ¢ fCi
ro= eg - Cyo + lo
0 20 AO
3.037,5-5+ (0.60 - 4.792) - 214,13 kgf
P, < =23.292,5—
35.54 4.792 cm?
’ 500
v" Propiedades de la losa huecaen t = o
A =500cm? Area de la seccidn transversal de la losa
Cxo =5cm Brazo mecanico inferior
Cwo = 5cm Brazo mecénico superior
Ixc =4.792 cm* Momento de Inercia con respecto del eje x
eo=3.5cm

Qo = 4,23 kgf/cm
¢ = 305,9 kgf/cm?
fii = 0,7-305,9 = 214,13 kgf/cm?

115
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v Calculo de la reduccion modular o coeficiente de equivalencia:
Los esfuerzos producidos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia
de rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos
usando el concepto de seccion trasformada, mediante el cual el concreto colocado in
situ de menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de
concreto de mas alta calidad.
Ec
fC=E—Cp-fcp=> fo=n-fg
Donde:
fe , Ec = Esfuerzo, mddulo de deformacion del hormigon armado respectivamente
fep , Ecp = Esfuerzo, médulo de deformacion del hormigon pretensado respectivamente
n = Reduccion modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de menor
calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de concreto de
maés calidad.
_ Ecgro  19.000-foo  fao V210 )
Ecpsoo  19.000-/f, o, 300

q-1>  4,23-1502

8 8

= 11.908,12 kgf - cm

Mpnax =

a) Fibra traccionada

M. " C1oo Py €x)Cioo - P,
£ = — TI 1 +(r1 oI ey —QAOchs=—0,45f'c

Mt Ci — 0,45 1 - f'
N C

Po > T
n'(eoo'cloo_ﬁ)
11.908,12 -5 — (0,45 - 305,9) - 4.792 kgf
Y = = —75.808,76 —;
1.(35.5_ﬂ) cm?
’ 500

b) Fibra comprimida

Mt Croo Py ex) Crmo - P
£, = + TI 2 _(IL 0I )¢, _HAOSfts:1r6'\/ch



117

Mr - Cpoo — 1,60 - Ioo - /f'
> T 2 fC

Po T
n- (eoo ' Czoo +ﬁ)
11.908,12 -5 — (1,60 /3059 - 4.792 ket
Py > = 341,65 —
1.(35.5_ﬂ) cm?
’ 500

Figura 4.4 El conjunto solucion para la fuerza de pretensado

-75808.76 953.18 9005.28 23292.50

Fuente: Elaboracion propia

v’ fuerza de pretensado:

Se verifica la fuerza de pretensado inicial:

Py=(P,—Py)-02+P,

Py = (9.005,21 — 341,65) - 0,2 + 341,65
Py =2.074,36 kgf
Aps (¢2.25mm) = 0,04 cm?
fos = 0,74 - fy - Aps = 0,74 - 18.000 - 0,04 = 532,8 Kgf

N (¢2.25mm) = Numero de cables a utlizar

2.074,36 _ -
N (p2.25mm) = 53,5 = 3,89 = 6 cordones

Figura 4.5 Distribucion de los cordones en la losa hueca

£100000

Fuente: Elaboracion propia
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v Verificacion de los Esfuerzos en la seccion:
En las viguetas de hormigon pretensado se cumplirdn que bajo la accién de las cargas
de ejecucion de calculo y bajo el efecto del pretensado después de la transferencia,
asumiendo un 20 % de perdidas hasta la fecha de ejecucion del forjado, no se superen

las siguientes limitaciones de tensiones:

Propiedades de la losa huecaent=0.-

A =500cm? Area de la seccidn transversal de la losa
Cxo =5cm Brazo mecanico inferior

Ciwo = 5cm Brazo mecéanico superior

Ixc =4.792 cm* Momento de Inercia con respecto del eje x

€o=5-1,5=3,5¢cm
Jo = 1,08 kgf/cm
°c = 305,9 kgf/cm?
fi =0,7-305,9 = 214,13 kgf/cm?
Mpax = 3.037,5 kgf - cm
Esfuerzos en la fibra superior

_Mo'C10+Po'eo'C10 Po .

-—<0,8- (f,;
I, I A~ i
— 11,71 < 13,99
Esfuerzos en la fibra inferior
MO'CZO Po'eo'CZO Po .
- ——=>-06"f,;
Io IO A - fCl

—128,48 = —183,54

Propiedades de la losa huecaent = oo
A =500cm? Area de la seccion transversal de la losa
Cx»o =5cm Brazo mecanico inferior

Cwo = 5cm Brazo mecénico superior
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Ixc =4.792 cm* Momento de Inercia con respecto del eje x
8o =3,5¢Ccm
Qo = 4,23 kgf/cm
°c = 305,9 kgf/cm?
fii = 0,7-305,9 = 214,13 kgf/cm?
Mpay = 11.908,12 kgf - cm
Esfuerzos en la fibra superior

Mr-Cioo n-Py-ep-Ciee n-P .
- TI 14 — Ca > —0,45

112,80 = —137,66

Esfuerzos en la fibra inferior

Mr-Creo N-Pyrew:-Chee nNn-P ,
T 200 o} 200 AOS1,60'\/;

loo loo

—416,04 < 27,71
4.5.8. Verificacion de la deflexion

Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier
otro miembro a flexion, y se sobrepone a la deflexion del pre esfuerzo.

La deflexion méxima permisible es de L/500 por lo tanto se debera cumplir:

Ay + A

< —_—
PP =500
Deflexion debido a la fuerza pretensora:

ps

Esta es considera favorable por presentar una deflexion hacia arriba, por la accion de

la fuerza pretensora.

_ Poel’
P 8E I,
P.=2.074,36 kgf Fuerza de pretensado efectivo
e=3,5cm Excentricidad
L=150 cm Luz de vigueta

I, =4.792 cm* Inercia de la vigueta en el eje x
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E.=19.000-vfck Modulo de deformacion
_ -2.074,36:3,5-150°
8:19.000-,/305,9- 4.792

s »»»  A,=-0,013cm

Deflexion debido a la carga uniforma en el centro del claro y apoyo simple:

A = S-q-L4
PP 384-E I
q=4,23 kgf/cm Carga de servicio
L=150 cm Luz de célculo para las viguetas pretensadas
5-4,23-150*
App »»» A, =0,018 cm

" 384-19.000/305,9-4.792
Superposicidn de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible
Aps + App =-0,013 + 0,018 = 0,005 cm

L _150_ .
500 500 o0 em
APS+APPS%

0,005cm < 0,300 cm CUMPLE!!
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ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

Proyecto: Unidad Educativa Aniceto Arce | Act. N° -
Act.: Losa hueca Cantidad : 47.27
Unidad : m? Moneda . Bs
. . Cantidad o | Precio Costo
Descripcion Unidag Rendimient | Unitario Total
1 Materiales
1 Losa hueca prefabricada de 16 cm m? 1.00 | 400.50 400.50
2 Puntal metalico pza 0.01 144.81 1.88
3 Cemento kg 4.09 1.11 4.54
4 Arena omun m3 0.01 120.75 0.72
5 Grava comun m3 0.01 120.75 0.97
6 Agua It 2.00 0.06 0.12
7 Maderade 7,2 cm m 0.04 47.50 1.90
Total Materiales 410.63
2 Mano de Obra
1 Especialista en montaje Hr 0.17 57.18 9.43
2 Albaiil Hr 0.80 15.00 12.00
3 Ayudante Hr 0.11 12.00 1.32
Cargas Sociales 55% del sub total M. O. 12.52
Impuestos IVA M.O. = 14,94% (del Sub Total de M. O. + Cargas 5.27
Total Mano de Obra 40.54
3 Equipo, Maquinaria y Herramientas
1 Grua autopropulsada Hr 0.15| 350.00 52.50
2
Herramientas Menores 5 % de la mano de obra 2.03
Total Eq, Mag. y Herr. 54.53
4 Gastos Generales y Adminsitrativos
Gastos Generales 10% (1+2+3) | 5057
5 Utilidad
Utilidad 10% (1+2+3+4) | 5563
6 Impuestos
Impuestos I. T. 3,09% (1+2+3+4+5) 18.91
| Total Item Precio Unitario | 630.80 |
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ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

Proyecto: Unidad Educativa Aniceto Arce | Act.N° -
Act. losa llena Cantidad : 47.27
Unidad : m? Moneda . Bs
. . Cantidad o Precio Costo
Descripcion Unidad Rendimiento| Unitario Total
1 Materiales
1 Cemento Portland Kg 52.50 111 58.27
2 Arena omun m3 0.07 120.75 8.15
3 Grava comun m3 0.14 120.75 16.66
4 Madera pie2 12.00 8.00 96.00
5 Fierro corrugado Kg 12.00 6.20 74.40
6 Clavos Kg 0.30 12.50 3.75
7 Alambre de amarre Kg 0.30 12.00 3.60
8 Agua It 25.50 0.06 1.53
Total Materiales 262.37
2 Mano de Obra
1 Encofrador Hr 2.70 19.50 52.65
2 Armador Hr 1.50 19.50 29.25
3 Albaiiil Hr 1.20 19.50 23.40
4 Ayudante Hr 2.70 14.00 37.80
Cargas Sociales 55% del sub total M. O. 78.71
Impuestos IVA M.O. = 14,94% (del Sub Total de M. O. + Cargas 33.14
Total Mano de Obra 254.94
3 Equipo, Maquinaria y Herramientas
1 Mezcladora Hr 0.15 20.00 3.00
2 Vibradora Hr 0.12 15.00 1.80
3
Herramientas Menores 5 % de la mano de obra 12.75
Total Eq, Maq. y Herr. 17.55
4 Gastos Generales y Adminsitrativos
Gastos Generales 10% (1+2+3) | 53.49
5 Utilidad
Utilidad 10% (1+2+3+4) 58.83
6 Impuestos
Impuestos I. T. 3,09% (1+2+3+4+5) 20.00
| Total Item Precio Unitario 667.18
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CUADRO COMPARATIVO ENTRE CARACTERISTICAS DE LOSA DE HORMIGON ARMADO VS LOSA HUECA
PRETENSADAS

VENTAJAS - LOSAS DE HORMIGON ARMADO

VENTAJAS- LOSAS O PLACAS ALVEOLARES PRETENSADAS

(+) Los materiaks para la elaboracion de esta
estructura tiene aceptacion universal

(+) Adaptacion a su forma.

(+) Poseen mayor ductilidad.

(+) Grado de durabilidad elevado.

(+) Requieren de poco manteniendo.

(+) Variedad en tipo de losas

(+) Mejor control de calidad en el proceso de fabricacion
(+) Los materiakes para la fabricacion son determmados,
dosificados y controlados.

(+) Permiten mejorar el plazo de ejecucion en los trabajos.
(+) Mayor productividad de trabajo.

(+) Se reduce equipos en obra

(+) Poseen secciones de mayor resistencia estructural (700-900 kg/em?2) y
grandes luces

(+) Mano de obra especializada.

(+) Economia es decr reduccion de precios

(+) Posibiidad de canalizacion para dversas mstalaciones.
(+) Considerablke resistencia al fuego (2-4h)

DESVENTAJAS - LOSAS DE HORMIGON ARMADO

DESVENTAJAS- LOSAS O PLACAS ALVEOLARES PRETENSADAS

(-) Mayor cantidad de materiales.

(-) Mayor presupuesto.

(-) Excesivo peso v volumen.

(-) Tiempo de elaboracion regularmente largos.

(-) Poca flexibilidad para adaptarse a cierto tipo de proyectos.
(-) Por lo general se emplean o se usan para luces grandes,

(-) Manmpulacion y transporte de las piezas o placas.

(-) Disponer de maquinaria pesada y espacio para colocacion.
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ANALISIS COMPARATIVO TECNICO ECONOMICO- ENTRE LOSAS HUECAS PRETENSADAS VS LOSAS
DE HORMIGON ARMADADO

Antecedente: Con respecto a la seleccién del tipo de losa, el analisis técnico-econémico, tiene gran importancia debido a la viabilidad
econdmica del proyecto, para que la solucion estructural sea la correcta al momento de ejecutar los trabajos. Dentro del analisis tenemos dos
aspectos muy importantes que debemos tomar en cuenta como son: Presupuesto de la construccion y Tiempo operaciones o ejecucion.

LOSAS DE HORMIGON ARMADO

LOSAS O PLACAS ALVEOLARES PRETENSADAS

Lo que comprende la losa de hormigdn armado, dicha
estructura esta conformada por varios elementos donde
podemos determinar el precio o valor de la estructura. En
este &mbito comprende los que son APUS, gastos indirectos ,
mano de obra, materiales, equipos,etc.

Para el caso de las losas huecas pretensadas, con el area de 47,27 m2, El costo
aproximado seria 630,80 Bs/m2 y lo equivaliendo a 29.817,92 Bs/m2.

Como nuestras estructura comprende una losa de hormigén
armado, consideramos lo siguiente: Hormigon estructural
premezclado bombeado, acero de refuerzo, malla
electrosoldada, bloques de alivianamiento encofrado de
losas, mano de obra, transporte, etc.

El tiempo aproximado de instalacidon esté alrededor de 1000 m2 al dia, es decir
gue la colocacion de las placas alveolares pretensadas tendria maximo 3 dias
para su instalacién, utilizando el equipo y el personal especializado.

Para nuestro caso el valor que tendriamos para nuestro
ejemplo que posee un area de area 2763m2, con un espesor
de losa de 20cm aproximadamente $80.000,00 dolares.

Con respecto al tiempo de ejecucion se consideraria el
encofrado y armado estructural de aproximadamente 7 dias,
mas el hormigonado estariamos realizando el trabajo de la
construccion de esta estructura en 10 dias aproximadamente.

El tiempo aproximado de instalacion esta alrededor de 1000 m2 al dia, es decir
gue la colocacion de las placas alveolares pretensadas tendria maximo 3 dias
para su instalacion, utilizando el equipo y el personal especializado.
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5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1. Conclusiones
> Para la construccion de la estructura metalica se determind utilizar acero

laminado en caliente A36 Ksi. por encontrarse en el mercado y a un precio accesible.
> Los elementos de las vigas principales fueron disefiados en el dominio de
deformacion 3 donde se logra el maximo trabajo de ambos materiales hormigon y
acero, obteniendo secciones mas econémicas y seguras.

> Se puede indicar que las losas huecas pretensadas son elementos estructurales
disefiadas con alto control de calidad, y hacen un elemento de gran resistencia; cabe
indicar que las losas macizas tienen alta capacidad de resistencia, pero carecen de poco
control al momento de construirse ya sea por el hormigon o por el acero que en muchas
ocasiones presentan diferentes anomalias y esto afecta la resistencia del cuerpo y a
futuro se presentan problemas.

> La presencia de zapatas aisladas en la cimentacion influye en el
comportamiento dinamico de la estructura, pero a su vez es una eleccion correcta ya
que se encarga de recibir los esfuerzos que transmite cada columna, la capacidad
portante del terreno de fundacion es de 2 Kg/cm2, referente a este dato obtenido se
funda a 2m desde la superficie del terreno.

> Uno de los principales aportes de este trabajo, es que contiene el disefio de
losa hueca prefabricada, dicho disefio incluye el calculo de cuantia, esfuerzos, con una
resistencia de disefio de 30 Mpa. que serdn de ayuda futura para siguientes
investigaciones de dicho aporte.

> Las condiciones de calidad y control de elementos prefabricados son mas
estrictas, por lo tanto, se puede asegurar que se llega a las exigencias de calidad
requeridas, normalmente en fabricas se hacen dosificaciones en peso y para elementos
hormigonados en sitio se realizan dosificaciones en volumen, en base a eso se sabe que
las dosificaciones por peso son mejores y es el caso de las losas prefabricadas.

> El tiempo de ejecucion se reduce considerablemente, porque con las losas

prefabricadas no se tendran problemas para su colocacion en la obra, evitando
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problemas significativos, como por ejemplo fendmenos climéticos en algunas regiones,
sefialando principalmente la lluvia entre otros.

> De acuerdo al analisis de precio unitario, podemos indicar que la alternativa
de precio referencial mas bajo es la alternativa de losa hueca, en comparacion de la losa
maciza con una variacion de un 5,45 %.

> El disefio estructural realizado con el programa Cypecad da una armadura en
un porcentaje comprendido entre el 2 al 5% en comparacidn con la verificacion manual
de los elementos més solicitados.

5.2. Recomendaciones

> En la etapa de la construccidn de la estructura metalica con perfiles laminados
en caliente se recomienda cumplir las especificaciones del reglamento AISC-LRFD de
esta manera conseguir la buena construccién y el buen funcionamiento de la estructura.
> Para el armado de la cubierta metalica con perfiles laminados en caliente se

recomienda emplear personal técnico especializado o calificado.

> La ejecucion del proyecto debe seguir la normativa, especificaciones, control
de ejecucidn, equipos adecuados, todo lo necesario y éptimo para un buen desarrollo
del proyecto.

> Para lograr la resistencia del hormigdn requerida en disefio se recomienda
hormigonar con hormigones premezclados ya que se tiene una cierta garantia y ademas
se ahorra tiempo y dinero. Utilizar agregados de buena calidad y tamafios indicados en

las especificaciones técnicas.

> Al realizar el disefio de las estructuras de hormigon armado como es el caso
de las vigas, columnas, zapatas y losas, se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigén Armado, para evitar la posible
oxidacion de la armadura que pueda disminuir considerablemente su resistencia

> En la construccion se recomienda seguir estrictamente los planos de detalles

y especificaciones técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.
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