CAPITULO |

ANTECEDENTES
1.1 El problema

En la actualidad, la ciudad de Tarija ha tenido un crecimiento acelerado de su poblacion,
al igual que el aumento de nifios y jovenes que asisten a colegios para adquirir el derecho
a la educacion. Tal es el caso del barrio La Pampa que no cuentan con una Unidad
Educativa suficiente, es por ello que los estudiantes deben asistir a colegios que se
encuentran lejanos a la zona, ademas que no tienen las aulas suficientes que brinden
comodidad a los mismos. Como consecuencia de los problemas ya mencionados, se
establece la necesidad de la construccion de una nueva Unidad Educativa de modo que

beneficie a la poblacion estudiantil de la zona.

De acuerdo a consultas realizadas a personas que viven en la zona sobre el tema de

educacion, se identifico los siguientes problemas:

v' Falta de infraestructura de Educacién basica Primaria y Secundaria en el barrio La
Pampa, de la ciudad de Tarija.

v Familias afectadas por un gasto econémico diario en transporte para que los
Jovenes y nifios asistan a unidades educativas alejadas.

v Pocas aulas de estudio para los escolares en las unidades educativas

La Unidad Educativa actual que tiene el barrio la pampa es muy pequefio, alberga a 500
estudiantes, los padres de familia protestan por el poco espacio que tiene, también la
infraestructura se encuentra deteriorada y es solo de nivel primario. El espacio en el
colegio no abastece para la cantidad de estudiantes que hay en el barrio por lo que los

vecinos tienen que buscar plazas en otras unidades educativas.
1.1.1 Planteamiento

Se tiene el disefio arquitectdnico, el terreno para el emplazamiento de la nueva U.E.
Carmen Echaz( y no se tenia el disefio estructural por tal motivo se desarroll6 este

proyecto.



Los estudiantes tienen la necesidad de asistir a un colegio que les ofrezca comodidad de
modo que puedan estudiar desarrolldndose de manera satisfactoria, y cumplir con las

tareas para mejorar su nivel de educacion.

Por tanto, el Gobierno Auténomo Municipal de Tarija conoce la importancia de contar

con ambientes adecuados, que pueda brindar las mejores condiciones en la educacion.
1.1.2 Formulacion

La Construccion de una infraestructura de la Nueva Unidad Educativa Carmen Echazu,
dara solucién al problema, por tal razén se procedié con el disefio estructural, para la
construccion de la nueva infraestructura, que cuente con todo lo necesario y mejores
condiciones de vida para los estudiantes, por consiguiente, se ha planteado de disefiar en
tres bloques separados con juntas de dilatacion bloque A, bloque B y bloque C, como

solucidn; la misma cuenta con disefio arquitectdnico.
1.1.3 Sistematizacion

Con la alternativa definida, “Construccion de una infraestructura de la Nueva Unidad
Educativa Carmen Echazu”, y con un analisis técnico y econdmico en el estudio del perfil
de las estructuras de sustentacion para la infraestructura, se ha determinado realizar lo

siguiente:

e Estructura de Cimentacion con losa de fundacion de HCA®.
e Estructura de sustentacion: una estructura porticada de H°A®.
e Estructura de sustentacidn para separacion de niveles con losa alivianada.
e Estructura de sustentacion para la cubierta de estructura metalica con calamina
trapezoidal.
1.2 OBJETIVOS
1.2.1 General

Realizar el disefio estructural de la Nueva Unidad Educativa Carmen Echaz, de la ciudad
de Tarija, aplicando la Norma Boliviana del Hormigdn Armado CBH-87 para el disefio
de los elementos de hormigon armado y AISI-LFRD para el disefio de la estructura

metalica.



1.2.2 Especificos
e Analizar las caracteristicas del suelo de fundacion en base al estudio de suelos
proporcionado por la entidad responsable del proyecto.
e Definir la cota de emplazamiento del proyecto en base a la topografia
proporcionado por el propietario.
o Realizar el anélisis de caga a lo que estaran sometido los elementos estructurales.
e Disefiar los elementos estructurales, cubierta metalica, losas, vigas, columnas,
escaleras, rampa y la fundacién en base a los esfuerzos producidos por las cargas
analizadas.
e Verificar los resultados del disefio de los elementos més criticos de la estructura,
con los resultados obtenidos con un software utilizado.
e Elaborar los planos estructurales del proyecto.
e Realizar el computo métrico de los items que contempla el disefio estructural.
e Elaborar el pliego de las especificaciones técnicas.
e Analizar los precios unitarios para tener un presupuesto estructural aproximado.
o Elaborar el cronograma de actividades con el objetivo de planificar el tiempo de
ejecucion de cada actividad.
1.3 JUSTIFICACION
1.3.1 Académica

Desarrollar y aplicar todos los conocimientos adquiridos y aprendidos en el area de
estructuras, durante los afios de formacion académica en la Universidad Autébnoma Juan
Misael Saracho, en la realizacion del disefio estructural del proyecto, que servira de aporte

en beneficio de la poblacion.
1.3.2 Técnica

El proyecto técnicamente es viable y con las técnicas actuales tanto de disefio, de

dimensionamiento y de construccion se puede realizar el disefio del proyecto.

El disefio se realiza a partir de informacion basica como ubicacién del lugar de
emplazamiento, planos arquitectonicos, estudio de suelos y topografia de la zona del
proyecto proporcionado por el Gobierno Municipal de la ciudad de Tarija.
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1.3.3 Social

El disefio estructural del proyecto sera entregado al Gobierno Auténomo Municipal de la
Ciudad de Tarija, el cual posteriormente tendra la posibilidad de llevarlo a cabo. EI mismo
sera de gran beneficio al barrio La Pampa y otros barrios aledafios, ya que esta ubicado en
una zona céntrica de la ciudad, satisfaciendo las necesidades en el tema de educacion y
brindando ambientes comodos y adecuados a los estudiantes que habitan en la zona.

1.4 ALCANCE
1.4.1 General

El proyecto contempla el disefio estructural de la “Nueva Unidad Educativa Carmen
Echaz(” realizando un analisis del estudio de suelo y del plano topografico brindado por
la institucion en cuanto a niveles del terreno y en base a esto elaborar el planteamiento
estructural y posterior disefio de todos los elementos pertenecientes como ser:
Fundaciones, elementos de circulacion vertical (rampa, escaleras), columnas, vigas de
HCAO, losa alivianada y cubierta metélica. Segun el plano arquitecténico. (Ver ANEXO
A-3). El proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad, por lo tanto, no se
hara referencia al disefio de instalaciones de los servicios basicos (agua potable,
alcantarillado y la red eléctrica), tampoco el modulo de la arquitectura (obra fina) ni
cerramiento perimetral. En consecuencia, se elaboraran ejemplares plasmando el disefio y
calculo realizado conteniendo: toda la memoria de calculo de los elementos mas
solicitados, planos estructurales, especificaciones técnicas, costo y tiempo de ejecucion

del proyecto segln plan de obra propuesto.
1.4.2 Resultados logrados
Los resultados logrados son los siguientes:

¢ Disefio de todos los elementos estructurales que componen la estructura del proyecto,
con una estructura adecuada, funcional y seguro que permita cubrir la demanda de
servicio de educacién que requiere el barrio.

e Elaborado de las especificaciones técnicas, volimenes de obra, analisis de precios
unitarios, cronograma de ejecucion y presupuesto del proyecto propuesto

anteriormente.



1.5 Localizacién

El presente proyecto es elaborado en base a una necesidad actual, que lleva al disefio
estructural de una Nueva Unidad Educativa llamada Carmen Echazu, que esta ubicado en
el barrio La Pampa, exactamente en la avenida Humberto Arce y avenida La Paz, de la
ciudad de Tarija, provincia Cercado, con las coordenadas siguientes. Latitud Sur:
21°31'63.72"y Longitud Oeste: 64°43'13.75". El barrio cuenta con las areas verdes

destinadas para el emplazamiento de la Nueva Unidad Educativa.

Figura 1.1 Imagen Satelital del emplazamiento del proyecto

o
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Fuente Google Earth: Ubicacion del terreno
1.5.1 Servicios Basicos Existentes
»  Agua Potable

En el lugar de emplazamiento la mayoria de las familias cuentan con el servicio de agua
potable proporcionado por la empresa COSAALT y tiene una cobertura total en el barrio

Ilegando también al area del proyecto.
»  Alcantarillado

En el barrio se cuenta con el servicio de alcantarillado sanitario y tiene una cobertura de
un 100%.



»  Energia Eléctrica

En el barrio se cuenta con este servicio de energia eléctrica, el cual es fundamental para

realizar las distintas actividades tanto en el dia y especialmente en la noche.
1.6 Aporte académico

Anadlisis, célculo y disefio de una losa de fundacion, de canto constante, método rigido
convencional, verificando que, en ningin punto bajo la losa, se supere la resistencia

admisible del terreno.



CAPITULO Il
MARCO TEORICO

En este capitulo se presenta el respaldo de la ingenieria del proyecto, estableciendo

normativas y metodologia para los célculos y el disefio estructural del proyecto.
2.1 Levantamiento Topografico

En cualquier proyecto de ingenieria se requiere la modificacion del terreno original ya sea
de poca o gran cantidad, el levantamiento topografico consiste en llevar a cabo la
descripcion de un terreno en concreto. Mediante el levantamiento topografico, se realiza
un escrutinio de una superficie, incluyendo tanto las caracteristicas naturales de esa

superficie como las que haya hecho el ser humano.

Con los datos obtenidos en un levantamiento topografico se pueden trazar mapas o planos
en los que aparte de las caracteristicas mencionadas anteriormente, también se describen
las diferencias de altura de los relieves o de los elementos mediante las curvas de nivel,

que se encuentran en el lugar donde se realiza el levantamiento.
2.1.1 Las Curvas de Nivel

Es el método méas empleado para la representacion grafica de las formas del relieve de la
superficie del terreno, ya que permite determinar en forma sencilla y répida, la cota o
elevacion de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar las

formas y accidentes del terreno, etc.
El trabajo topografico se puede dividir en tres grandes partes:
2.1.2 Trabajo de campo

Antes de realizarlo se debe analizar el objetivo del trabajo, y en funcién de distintas
consideraciones tomar una decision, seleccionando el método del levantamiento y el
instrumental méas adecuado. La realizacion de las mediciones y el registro de los datos en
forma comprensible, rutinaria y estandarizada constituyen el trabajo de campo. El trabajo
de campo, ademéas de la clasica libreta de campo con apuntes manuales y croquis,

actualmente se ve sustituida por un colector de datos digital.



2.1.3 Trabajo de gabinete

Comprende la elaboracion de calculos con base en los datos registrados en la libreta de
campo 0 mas modernamente en la colectora digital externa o en el microprocesador
interno del instrumento. En efecto, los datos registrados en la libreta de campo, son
procesados en hojas de célculo, como Excel, para obtener coordenadas totales de los
puntos relevados. También incluye la representacion grafica de los datos para obtener un
plano, un gréfico, o para transferir los datos a un formato digital y procesar la informacién

en un sistema CAD (Disefio Asistido por Computadora).
2.2 Estudio de Suelos

Las propiedades geotécnicas del suelo, como la distribucion del tamafio del grano, la
plasticidad, la compresibilidad y la resistencia por cortante, pueden ser determinadas
mediante apropiadas pruebas de laboratorio. En el sentido general de la ingenieria, “suelo”
se define como el agregado no cementado de granos minerales y materia organica
descompuesta junto con el liquido y gas que ocupan los espacios vacios entre las particulas
solidas. El suelo se usa como material de construccion en diversos proyectos de ingenieria
civil y sirve para soportar las cimentaciones estructurales. Por esto, se deben estudiar las
propiedades del suelo, tales como origen, distribucion granulométrica, capacidad para

drenar agua, compresibilidad, resistencia cortante, capacidad de carga, y otras.
Dichas propiedades se especifican en:

Granulométrica

Limites de Atterberg

Clasificacion de los suelos (segin A.A.S.H.T.O.y S.U.C.S))

Esfuerzos permisibles en la masa del suelo.
2.2.1 Granulometria

Granulometria es la determinacién de los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla que

se encuentra en cierta masa de suelo.

En cualquier masa de suelo, los tamafios de los granos varian considerablemente. Para

clasificar apropiadamente un suelo se debe conocer su distribucion granulométrica. La
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distribucion granulométrica de suelos de grano grueso es generalmente determinada
mediante analisis granulométrico por mallas. Para suelo de grano fino, la distribucion

granulométrica puede obtenerse por medio del analisis granulométrico con el hidrometro.

Independientemente del origen del suelo, los tamafios de las particulas, que conforman un
suelo, varian en un amplio rango. Los suelos en general son llamados grava, arena, limo

o arcilla, dependiendo del tamafio predominante de las particulas.

Las arcillas son principalmente particulas submicroscopicas en forma de escamas de mica,
minerales arcillosos y otros minerales. La tabla 2.1 Muestra que las particulas de suelo
mas pequefias que 0.002 mm son clasificadas como arcilla. Sin embargo, las arcillas por

naturaleza son cohesivas y pueden convertirse en un filamento cuando estan humedas

La tabla 2.1 presenta los limites de tamafio recomendados en el sistema de la American
Association of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) y el Sistema
Unificado de Clasificacion de Suelos Unified Soil Classification System.

Tabla 2.1 Limites de Tamafio de Suelos Separados

Sistema de Clasificacion Tamafio del Grano (mm)

Unificado Grava: 75 mm a 4.75 mm

Arena: 4.75 mm a 0.075 mm

Limo y Arcilla (finos): <0.075 mm
AASHTO Grava: 75 mma 2 mm

Arena: 2 mm a 0.05 mm

Limo: 0.05 mm a 0.02
mmArcilla: < 0.002 mm

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.
2.2.2 Limites de Atterberg

A principios de 1900, un cientifico sueco, Albert Mauritz Atterberg, desarrollé un método
para describir la consistencia de los suelos de grano fino con contenidos variables de agua.
A muy bajo contenido de agua, el suelo se comporta mas como un sélido fragil. Cuando

el contenido de agua es muy alto, el suelo y el agua fluyen como un liquido.



Los limites de Atterberg o limites de consistencia se utilizan para caracterizar el
comportamiento de los suelos finos. Los contenidos de humedad en los puntos de

transicion de un estado al otro son los denominados limites de Atterberg.

a) Limite Liquido. - EI limite liquido de un suelo es aquel contenido de humedad bajo
el cual el suelo pasa de un estado plastico a un estado semiliquido. Para la determinacién
de este limite se maneja la cuchara de Casagrande.

b) Limite Plastico. - Por plasticidad se entiende la propiedad que tiene el suelo de
deformarse sin romperse. Se amasan rollitos del suelo obteniendo un diametro de 3 mm,

aproximadamente y 10 cm de longitud, sin que presente signos de ruptura.
2.2.3 Clasificacion de suelos

Los suelos con propiedades similares se clasifican en grupos y subgrupos basados en su
comportamiento ingenieril. Los sistemas de clasificacién proporcionan un lenguaje
comun para expresar en forma concisa las caracteristicas generales de los suelos, que son

infinitamente variadas sin una descripcion detallada.

Los dos sistemas principales de clasificacion actualmente en uso son: (1) El Sistema
AASHTO (American Association of State Highway and Transportation Officials) y (2) el
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (Unified Soil Classification System). El
sistema de clasificacion AASHTO se usa principalmente para la clasificacion de las capas

de carreteras. No se usa en la construccion de cimentaciones.
2.2.4 Ensayo de penetracion estdndar SPT

En esta practica se desarrollard el método comunmente utilizado en el proceso de
exploracion de obras, el cual se denomina Ensayo de Penetracion Estandar (SPT).
Mediante este ensayo se obtiene el nimero de golpes por pie de penetracion, con el cual

se puede determinar la capacidad portante admisible del suelo a distintas profundidades.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan
al laboratorio para efectuarle los ensayos basicos de clasificacion, con lo cual se puede

definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Consiste en contar el nimero de golpes necesarios para que se introduzca a una

determinada profundidad una cuchara (cilindrica y hueca) muy robusta (didmetro exterior
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de 51 milimetros e interior de 35 milimetros, lo que supone una relacion de area superior
a 100), que permite tomar una muestra, naturalmente alterada, en su interior. El peso de
la masa esta normalizado, asi como la altura de caida libre, siendo de 63'5 kilopondios y

76 centimetros respectivamente.

Una vez que en la perforacion del sondeo se ha alcanzado la profundidad a la que se ha de
realizar la prueba, sin avanzar la entubacion y limpio el fondo del sondeo, se desciende la
toma muestras SPT unido al varillaje hasta apoyarlo suavemente en el fondo. Realizada
esta operacion, se eleva repetidamente la masa con una frecuencia constante, dejandola

caer libremente sobre una sufridera que se coloca en la zona superior del varillaje.

Los resultados de las pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia

a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.

Presién admisible: Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en
funcién de N; incluso han dibujado los abacos que dan directamente la presion admisible
con un coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En medios
cohesivos, tras numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N con la
consistencia de las arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en
Laboratorio sobre una muestra inalterada. A continuacion, la tabla 2.2 precisa estas

relaciones:

Tabla 2.2 Relacion de Resistencia para las Arcillas

Consistencia de la Resistencia a
N Arcilla Compresion
Simple kg/cm2
2 Muy Blanda 0,25
2 -4 Blanda 0,25 -0,50
3-8 Media 05-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.
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Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:

Tabla 2.3 Relacion de Resistencia para las Arenas

N° Compacidad de la Arena
0-4 Muy Suelta
4-10 Suelta
10-30 Medianamente Compécta
30-50 Densa
Mas de 50 Muy Densa

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.

Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla 2.3 Segun el tipo de suelo al que corresponda, se obtiene la

capacidad portante del suelo de fundacion.
2.3 Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico tiene como fin un objetivo, satisfacer las demandas por espacios
habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnolégico. Presenta soluciones técnicas,
constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener en cuenta
para el disefio arquitectdnico, estan la creatividad, la organizacion, el entornofisico y la
construccion. La responsabilidad de la Arquitectura corresponde a un arquitecto

competente. El disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.

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

demas sistemas que componen la obra.

El disefio arquitecténico debe ser apropiado al emplear la tecnologia en los sistemas
estructurales, buscar la eficiencia y la productividad, permitir la accesibilidad a todos los

segmentos sociales.
2.4 ldealizacion de las estructuras
Para un célculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una estructura,

es necesario representar la estructura de una manera sencilla de analisis. Asi, los
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componentes estructurales tienen ancho y espesor. Ademas, las fuerzas concentradas rara
vez actuan en un punto aislado; generalmente se distribuyen sobre areas pequefias. Sin
embargo, si estas caracteristicas se consideran con detalle, el analisis de una estructura

sera muy dificil o imposible de realizar.

El proceso de reemplazar una estructura real por una simple susceptible de anélisis se
Ilama idealizacion estructural. A menudo, las lineas localizadas a lo largo de las lineas
centrales de las componentes representan a los componentes estructurales. El croquis de

una estructura idealizada de esta manera se llama diagrama de lineas.

Si bien el uso de diagramas de lineas simples para el anélisis de estructuras no conducira
a un analisis perfecto, los resultados suelen ser aceptables. Sin embargo, a veces el
analista podra tener dudas acerca de qué diagrama de lineas o qué modelo exacto usar

para el andlisis de una estructura particular.
2.4.1 Sustentacion de cubierta

La estructura de sustentacion de la cubierta sera de calamina galvanizada con armadura
metalica y se disefiara con base en las disposiciones en la Instruccion de Acero Estructural
(AISC) y con base en el método LRFD, que es aplicable a elementos de acero estructural

laminados en caliente.
2.4.2 Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios pérticos. Los
porticos de la estructura estan compuestos de columnas de seccion cuadrada, rectangular
y las vigas de arriostramiento (vigas y encadenado) de seccion rectangular y las losas seran

de losa alivianada y losa llena.
2.4.3 Fundaciones

Las fundaciones o cimentaciones de una estructura estan en funcion, principalmente, del
tipo de suelo de fundacion, ya que se apoyan sobre ella; de tal manera que el suelo y los
materiales que lo constituyen tengan una capacidad suficiente para soportarlas sin sufrir
deformaciones excesivas, dependiendo de la interaccion del suelo y la cimentacion, la

caracteristica de eésta cambiara en cuanto a su tipo, forma, tamafio y costo.
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2.5 Disefio Estructural

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

importante para la sociedad.

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

también incluye la preparacion de planos.

2.5.1 Anadlisis de Cargas

Las cargas aplicadas son las cargas conocidas que actlan sobre una estructura. Ellas
pueden ser las resultantes del peso propio de la estructura, de las cargas ambientales, etc.
Las reacciones son las fuerzas que los soportes ejercen sobre una estructura. Ellasse
consideran como parte de las fuerzas externas aplicadas y estan en equilibrio con las otras

cargas externas sobre la estructura.

2.5.1.1 Acciones Sobre la Estructura

25.1.1.1 Acciones Permanentes

El célculo de los valores caracteristicos de las acciones permanentes se efectla a

partir de las dimensiones y masas especificas que correspondan.

Para los elementos de hormigon se adoptan las siguientes masas especificas:

> Hormigoén sin armar ............ 23 KN/m?

> Hormigoén armado con cuantias normales............ 25 KN/m?
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25.1.1.2 Acciones Variables

Los valores establecidos en las Normas para las acciones variables de explotacion o de
uso, y para las acciones climaticas, seran considerados como valores caracteristicos, es

decir, como valores en los cuales ya se ha incluido la dispersion.
2.5.1.2 Hipotesis de Carga

Para cada fase de comprobacion 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 simultanea sea compatible.

Hipotesis I:
vfg - G + vfg - Q
Hipdtesis 11:
09-(-G+-Q +09-vyfg -W
Hipdtesis I11:

08 - (G +vyfg - yvfg - Qeq) + Feq + Weq
En estas expresiones:

G = valor caracteristico de las 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 explotacién, de nieve, del terreno,

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

Weq =valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En general se
tomara Weqg=0

Feq= valor caracteristico de la accion sismica
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2.5.2 Estructura de Sustentacion de cubierta

El disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta, es realizado por el método de
disefio por factores de carga y resistencia (L.R.F.D.), que se basa en los conceptos de
estados limite y pretende mas que obtener soluciones mas econdmicas el proporcionar una

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

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

tenciones al que esta sometido un elemento estructural.

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

estructura.
2.5.2.1.1 Cargasy combinaciones de carga

Son las combinaciones de las acciones tales que, siendo compatible su actuacion
simultanea, produzcan los efectos mas adversos en relacion con cada uno de los Estados

Limite.

A estas hipétesis de cargas se las afecta por factores de carga, los mismos que tienen como
propdsito incrementar las cargas para tomar en cuenta las incertidumbres implicadas al
estimar las magnitudes de las cargas vivas, muertas y accidentales durante la vida util de

la estructura.

Se recomienda las siguientes combinaciones de carga para la estructura metélica:

American Institute of Steel Construction, (1994).
a) U=1.4D
by U=12D+16L+05(LroS0oR)
c)U=12D+16(LroSoR)+(0,5L 00,5W)
d) U=12D+1W +05L+0.5(LroSOR)
e) U=1,2D +1,0E + 0,5L +0,2S
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Donde:

2.5.2.1.

Para la

f) U=0,9D + (1W 0 1,0E)

U= Representa carga Ultima.

D = carga muerta debido al peso de los elementos estructurales y las

caracteristicas permanentes sobre la estructura.

L = carga viva debido a ocupacion y equipo movil.

Lr = carga en el techo.

W = carga del viento.S = carga de nieve.

E = carga sismica.

R = carga nominal debido al agua de lluvia o hielo.

2 Seleccidn del tipo de perfil

seleccidn del perfil, se tomd en consideracion los siguientes aspectos:

El miembro a compresion mas eficiente es aquel que tiene un radio de giro
constante respecto a su centroide, propiedad que poseen los tubos circulares. Los
perfiles tubulares cuadrados son los siguientes miembros a compresién en orden
de eficiencia.

Los tubulares estructurales de cuatro lados y redondos son mas faciles de pintar
que las secciones abiertas de seis lados como las secciones W, S y M. Ademas,
las esquinas redondeadas facilitan la aplicaciébn de la pintura u otros
recubrimientos uniformemente alrededor de las secciones.

Tienen menos area superficial para pintar o proteger contra el fuego.

Tienen excelente resistencia a la torsion.

Las superficies de los perfiles tubulares son muy atractivas.

Cuando estan expuestas, la resistencia al viento de los tubos circulares es
aproximadamente de solo 2/3 la de las superficies planas del mismo ancho.

Si la limpieza es importante, los tubulares estructurales huecos no tienen el
problema de la acumulacion de basura entre los patines de los perfiles

estructurales abiertos.
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2.5.2.2 Disefo de los elementos de cerchas metalicas

El disefio se realizard de acuerdo con las disposiciones del método de Disefio en base a
Factores de Carga y Resistencia. (Manual od Steel Construction Load & Resistance

Factor Desing).
2.5.2.2.1 Elementos sometidos a traccion

El disefio de elementos sometidos a traccion implica encontrar un elemento con areas

totales y netas adecuadas.

Un miembro puede fallar al alcanzarse en él uno de los estados limite: Deformacion
excesiva o fractura. Para prevenir una deformacion excesiva, iniciada por fluencia, la
carga sobre la seccion total debe ser suficientemente pequefia para que el esfuerzo sobrela
seccion total sea menor que el esfuerzo de fluencia. Para prevenir la fractura el esfuerzo

sobre la seccion neta debe ser menor que la resistencia por tension. (WilliamT. Segui)
» Resistencia por fluencia
Pu=0@txFy=xA,
Fy=Esfuerzo limite por fluencia.
@t =0,90 Por fluencia segin LRFD
Pu=Combinacion gobernante de cargas factorizadas.

» Resistencia por fractura o rotura
Pu=0Qt+FuxA,

Fu=Esfuerzo limite por fractura o rotura.
@t=0,75 Por rotura segin LRFD

Pu=Combinacién gobernante de cargas factorizadas.

Aneta efectiva = U * ABruta
Donde:
U=Factor de reduccion, para conexiones soldadas U=1

> Limitacién de la relacién de esbeltez
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Viene expresado por la siguiente formula:

>K*L
" =300

Donde:
r= Radio de giro minimo de la seccién transversal.
L= Longitud del elemento.

2.5.2.2.2 Elementos sometidos a compresion

La resistencia de disefio en compresion, @cPn, debe ser determinada de la siguiente

manera.

La resistencia de compresion nominal, Pn, es el menor valor obtenido de acuerdo con los
estados limites que aplican pandeo por flexidn, pandeo torsional, y pandeo flexo-

torsional.
@c =0,85 (LRFD)

La verificacion del elemento vendra representada solo por el tipo de perfil y la carga axial

sometida a compresion.
» Longitud efectiva

El factor de longitud efectiva, K, para calcular la esbeltez de columna, KL/r, debe ser

determinada de acuerdo:

lefec =K =*L
L = longitud no arriostrada lateralmente del miembro.

r = radio de giro.
Para miembros disefiados s6lo en compresion, se recomienda que la razon de esbeltez
KL/r no sea mayor que 200.

» Pandeo por flexion de miembros sometidos a compresion

Son los elementos que soportan una carga de compresion axial. Esta carga puede ser

conceéntrica, es decir, aplicada a lo largo del eje centroide, o excéntrica, cuando la carga
19



es aplicada paralelamente al eje del elemento centroidal, pero a cierta distancia del mismo.

El esfuerzo en los elementos metalicos sometidos a esfuerzos por compresion, se obtienen

con la ecuacién de Euler

Donde:
k=Factor de longitud efectiva.
E= Mddulo de elasticidad.

Tabla 2.4 Valores de K, Tedricos y de disefio, para columnas con diversas

condiciones en sus extremos.

(a) (h) (e) (cl) fe) (n
ha rL “\‘tt?‘ J rL
\\\f\\ ES L r.l 5§ “r
! | \ / |
! ! \ { 1
! ! | \ / /
/ | / | I |
/ \ / I / /
\ \ ! / !
\ Y / / I
\ \ I I
I -
/ S/
TR AN T g v
POET T =
K teorico 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0
K de disefio que se
recomienda 0.65 0.80 rz 1.0 2.1 2.0
\\i& Rotacién fija Traslacion fija
. = Rotacion libre Traslacion fija
Condiciones en
los extremos ., . P
@ Rotacion fija Traslacion libre
T Rotacion libre Traslacién libre

Fuente: (McCormac)
» Clasificaciéon de columnas
De acuerdo a la ecuacién de Euler:
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Fe = 5
(k+3)
Y alarelacion de esbeltez:
Fy
A — -
¢ Fe
Igualando la ecuacion tenemos:
_K+L |Fy
C rxm | E

La tension de pandeo por flexién, se determina como sigue:
Ac < 1,5 Columnas cortas o intermedias
Ac > 1,5 Columnas largas
El esfuerzo minimo de pandeo para columnas inelasticas intermedias o cortas:
2 2
F.. =0,658% xFy
El esfuerzo minimo de pandeo para columnas largas:

0,877
F = 1.2 * Fy

Cc

La resistencia de compresion nominal, Pn, debe ser determinada basada en el estado

limite de pandeo por flexién:
Pn=F., A
Pu<6,xPn
Verificacion:
Pu = Pcompresion
2.5.2.2.3 Elementos sometidos a Flexo-traccion

Los elementos sometidos a Flexo — Traccion son elementos estructurales sometidos a la
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accion simultanea de fuerzas normales de traccion y momentos flexionantes, que
pueden actuar alrededor de uno de los ejes centroides y principales de sus secciones
transversales o tener componentes segun los dos ejes principales. Su importancia es
fundamental, ya que los elementos en compresion axial pura no existen practicamente
nunca en estructuras reales en las que, debido a, principalmente a la continuidad entrelos

diversos miembros que las componen, la traccion se presenta acompariada por flexion.
2.5.2.2.4 Elementos sometidos a Flexion biaxial

De la mecanica de materiales sabemos que toda seccion transversal de viga tiene un par
de ejes principales y ortogonales, para los cuales el producto de inercia es nulo. Sila
flexion ocurre respecto a cualquier otro eje que no sea principal se tendra una flexion

asimétrica o flexion biaxial.
2.5.2.3 Disefo de Uniones (uniones soldadas)

Se debe tener una mayor consideracién en las uniones, esto debido a que, las pruebas de
laboratorio en fallas estructurales en celosias han demostrado que las fallas se originan en

las conexiones y no en los miembros estructurales.

La soldadura es un proceso en el que se unen partes metalicas mediante el calentamiento
de sus superficies a un estado plastico, permitiendo que las partes fluyan y se unan con o

sin la adicion de otro metal fundido.
2.5.3 Estructura de Sustentacién de la edificacién

El disefio de sustentacion de la estructura estara fundamentado en base a la Normativa
Boliviana de Hormigén Armado Vigente CBH-87, referente a los estados limites ultimos.

2.5.3.1 Resistencia de calculo

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

fyk
fya = Y

Donde:
f yk = Limite el&stico caracteristico del acero

v s = Coeficiente de minoracion.
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Se considerara como resistencias de célculo, o de disefio del hormigdn (en compresién fcd
0 en traccion f ct,d), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion yc.

fek
fcd:i

Donde:
fck =Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.
yc = coeficiente de minoracion.

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

compactacion.

2.5.3.2 Diagrama tension — deformacion
2.5.3.2.1 Acero

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

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

Los diagramas de célculo tension-deformacion del acero (en traccion o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta
de HOOKE, de razon igual a: 1/y s. Estos diagramas vienen representados en las figuras

siguientes.
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Figura. 2.1 Diagrama tension — deformacion.
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Fuente: CBH 87
2.5.3.2.2 Hormigon Armado

Para el célculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza del problema
de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes,
Ilamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion

del mddulo de deformacion longitudinal:

» Diagrama Parabola-Rectangulo: Formado por una parabola de segundo grado y un

segmento rectilineo.

Figura. 2.2 Diagrama parabola — rectangulo.

EJE DE L& PARAROLA

L

0002 035 Ec

Fuente: CBH 87.
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El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del
hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por
mil (deformacion de rotura del hormigén, en flexion). La ordenada méaxima de este

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

» Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 x,

siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 fcd.

Figura. 2.3 Diagrama rectangular.

{LRS fed

3
i I

[+
Fuente: CBH 87.
2.5.3.3 Mddulo de deformacién longitudinal

a) Acero estructural.

Para todas las armaduras tratadas en este proyecto, como modulo de deformacion

longitudinal, se tomara:
Es = 210.000,00 MPa.
b) Hormigon Armado.

Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el médulo de deformacion longitudinal
inicial Eo del hormigén (pendiente de la tangente en el origen de la curva real 6- €), a la

edad de j dias, puede tomarse igual a:

E, = 21000 * ffcj enkg/cm?2

Donde:

fcj = Resistencia caracteristica a compresion del hormigén a j dias de edad.
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Como modulo instantdneo de deformacion longitudinal, secante, Es (pendiente de la

secante), se adoptara:

E, = 19000 = \/;] enkg/cm?2

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

0,5fj, en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.

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

se adoptara el dado por la siguiente expresion:
1
Eon =9500 % ( fo, +8)3  en MPa

1
E.n = 44000 * ( fo +80)3  enkg/cm2

Normalmente, fck esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion

para deducir Ecm a partir de una resistencia fj (to), correspondiente a una edad to, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los
dos tercios de los valores anteriores, en climas himedos, y los dos quintos, en climas
secos. (CBH, 1987, pags. 33-35).

2.5.3.4 Disposicion de las armaduras

Las armaduras que se utilizan en el hormigon armado pueden clasificarse en armaduras

longitudinales y las armaduras transversales.

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

las zonas comprimidas del hormigon.

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

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

parasitos. Su disposicidn puede ser longitudinal o transversal.
2.5.3.4.1 Distanciaentre Barras

La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda los valores que se indican a

continuacion:

> Dos centimetros.
» El diametro de la barra mas gruesa.
> 1.25 veces el tamafio maximo del &rido.

2.5.3.4.2 Distancia a los Paramentos

El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la
accion del fuego, por ello es fundamental la buena compacidad del hormigén del
recubrimiento, mas aun que su espesor. Las diferentes normas establecen para los

recubrimientos las limitaciones coincidentes como las querecomendamos a continuacion:

a. Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del
paramento méas proximo igual o mayor a un diametro y a los seis quintos del
tamafio maximo del &rido.

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

mismo.

El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1,5cm.
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Tabla2.5 Recubrimientos Minimos

Elementos Recubrimiento
(cm)
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5
Para vigas y pilares al aire libre 2
Para piezas en contacto con el suelo 3
Para un hormigén en un medio fuertemente agresivo 4

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87.

2.5.3.4.3 Armaduras Anclaje

Los anclajes extremos de las barras se hacen por gancho, patilla, prolongacion recta o
cualquier otro procedimiento, garantizado por la experiencia y que sea capaz de asegurar

la transmision de esfuerzos al hormigon, sin peligro para el mismo.

Figura 2.4 Formas de Anclajes
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Fuente: Hormigon Armado de Pedro Jiménez Montoya 152 edicion
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Figura 2.5 Longitud de Anclaje en Centimetros

=

-

—m 24’—“&@—* ~—m@’ "F

POSICION I

-
=
’

—m @ #—f&@—k 4—m3;2i {50

-

|
|
|
h
|
|
|
\

Fuente: Hormigdn Armado de Pedro Jiménez Montoya

Para barras en posicion I:

f;

= 2>Lk >
lpy = m@* > 20(b_15cm

Para barras en posicion II:

Ly = 1,4m@? > j;y—:@ > 15cm

Donde:
@= didmetro de la barra en cm
m =coeficiente numérico en funcion del tipo de acero
fyk= limite eléstico garantizado del acero en MPa

Tabla 2.6 Longitudes de anclaje para barras corrugadas aisladas valores de los

coeficientes

Hormigdn Acero B 400 Sy B 400 SD Acero B 500 Sy B 500 SD

(N/::mgj m, m, m; m, m, m, m; m,
20 14 20 10 14 19 27 13 19
25 12 17 8 12 15 21 1 15
30 10 14 7 10 13 18 ] 13
35 9 13 7 9 12 17 9 12
40 8 12 6 8 il 16 8 1
45 7 11 5 7 10 15 7 10
50 7 10 5 7 10 14 7 10

Fuente: Hormigdn Armado de Pedro Jiménez Montoya
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2.5.3.4.4 Empalmes

Los empalmes pueden realizarse por traslape o por soldadura, se admiten también otros
tipos de empalme, con tal de que los ensayos con ellos efectuados demuestren que esas
uniones poseen, permanentemente, una resistencia a la rotura, no inferior a la de la menor
de las dos barras empalmadas y que el deslizamiento relativo de las armaduras
empalmadas no rebase 0,1 mm. y que, para asegurar la transmision del esfuerzo de una
barra a la otra, el espesor del hormigon que rodea al empalme, sea como minimo el de 2

veces el didmetro de las barras.
2.5.3.45 Adherencia

Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigon circundante, la
tension tangencial de adherencia producida por el esfuerzo cortante de calculo, en una
viga de canto (til d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro u, tiene
que cumplirse la limitacion. tiene que cumplirse la limitacion.

Va
00 wdenru s
Siendo:
Tpq= Resistencia de calculo para adherencia
2.5.3.4.6 Doblado de las Armaduras

Los doblados de la armadura deben comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en
las piezas de hormigon armado las barras deben doblarse con radios méas amplios de los
utilizados en dicho ensayo, (para no provocar una perjudicial concentracion de tensiones
en el hormigon de la zona del codo). En este sentido conviene advertir que las tracciones
transversales que tienden a desgarrar el hormigdn suelen ser mas peligrosas que las

compresiones originadas directamente por el codo.

Las operaciones de doblado deben efectuarse en frio y a velocidad moderada.
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Tabla 2.7 Didmetro Minimo de Doblado de Barras

Banchos: v paliiss Barras levantadas o
curvadas
Clase de barras Diametro Diametro
corrugadas de la barra @ de la barra @
<20mm | 220mm | <25mm | >25mm
B 400 S
y 40 70 100 120
B 400 SD
B 500 S
y 40 70 120 140
B 500 SD

Fuente: Hormigdn Armado de Pedro Jiménez Montoya (152 Edicidn).
2.5.3.5 Caracteristicas Geométricas

Las barras empleadas en el disefio en hormigdn armado deben ajustarse a la siguiente serie

de diametros nominales, expresados en mm:

Tabla 2.8 Didmetros y Areas de Barras Corrugadas

Diametro
mm

Areacm2 | 0,126 | 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,131 | 2,011 | 3,142 | 4,909 | 8,042

4 6 8 10 12 16 20 25 32

Fuente: Codigo Boliviano del Hormigéon CBH-87.
2.5.3.6 Caracteristicas mecanicas

Las barras empleadas en el disefio de hormigén armado deben ajustarse a la

caracteristica mecanica de limite de fluencia de 5000 kg/cm?.
2.5.3.7 Adherencia entre Hormigén y Acero

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

armadura principal, como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.
2.5.3.8 Propiedades del Hormigdn

» Resistencia. - Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de
proyecto a compresion, a los 28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la

siguiente serie:
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Tabla 2.9 Hormigones Segun su Resistencia en Mpa

Tipos de Hormigones Segun su Resistencia

H125 |H15 H175 H20 H25 H30 H35 [H40 |H45 | HS50 | H55

Fuente: Cadigo Boliviano del Hormigén CBH-87.
Donde: las cifras correspondientes a las resistencias de proyecto, fck, en MPa.

» Consistencia. - La consistencia del hormigon serd la necesaria para que, con los
métodos de puesta en obra y compactacion previstos, el hormigon pueda rodear las
armaduras en forma continua y rellenar completamente los encofrados sin que se

produzcan coqueras.

Las distintas consistencias y los valores limites de los asentamientos correspondientes,

medidos en el cono de Abrams de acuerdo con el método del ensayo son los siguientes:

Tabla2.10 Asentamientos Admisibles

Consistencia Asentamiento en cm Tolerancia en cm
Seca 0-2 0
Plastica 3-5 +-1
Blanda 6-9 +-1
Fluida 10-15 +-2

Fuente: Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87.

» Coeficiente de dilatacion térmica. - El coeficiente de dilatacion térmica del acero
se tomara igual al del hormigon, es decir: a = 1,1 x 1 0-5, por grado centigrado.

2.5.3.9 Estados limites Gltimos

En los métodos de calculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a través
de coeficientes: minoracién (de la resistencia del hormigon y de la resistencia deacero) y

otros de ponderacion de las cargas y acciones en general.

Los valores bésicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados limites
ultimos, que nos indica la Norma Boliviana de Hormigon Armado, son los que se indica

en la tabla.
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Tabla2.11 Coeficientes de Minoracién

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccién
Reducido + 0,05
Acero 7, =115 Normal 0
Intenso - 0,05
Reducido (1) + 0,20
Hormigon v, =1.50 Normal 0
Intenso (2) -0,10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87.

2.5.3.10 Disefio de losas
2.5.3.10.1 Losa alivianada

Este tipo de losa trabaja con viguetas de hormigon pretensado y estdn unidas
monoliticamente, en la capa superior con una losa de espesor minimo. Para el
complemento se colocan rellenos de plastoformo que, ademas de ser livianos,son aislantes

térmicos y acusticos.

Dentro de las ventajas que el uso de viguetas T pretensadas ofrece son:

» La vigueta T de hormigdn pretensado es el elemento mas conocido y aprobado
para todo tipo de losas. Es un producto de fabricacion industrial con calidad
garantizada y con caracteristicas siempre uniformes que reemplaza a las viguetas
de fabricacion artesanal de hormigon armado comdn.

Mayor resistencia, calidad y seguridad.

Permite salvar grandes luces a un bajo costo.

Aligeramiento y, por tanto, reduccion del peso de la estructura.

Reduccién de materiales y mano de obra.

De féacil colocacién y manejo.

vV V. V V V VY

Asesoramiento gratuito de las empresas que venden este producto.
Las caracteristicas técnicas para la losa son:

» Resistencia del hormigon de 350 kg/cm2.
» Tension de rotura de la trenza de acero 18.000kh/cm2
» Plastoformo de 50 cm x 15 cm x 100 cm.

» Separacion entre viguetas ¢ =0.38 m
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» Canto de la bovedilla b=20 cm
» Espesor de la capa de compresiona =5 cm.

> Incremento del ancho del nervio 3 cm.

Figura 2.6 Geometria de losa alivianada

‘?P’-Ti?}"ﬁ?‘ "7-.'!?“{1»,&"\

-}‘ otcix Mﬂ.

Fuente: Concretec Ficha técnica - Viguetas Pretensadas

» Distribucién de Presiones

Para el disefio se puede decir que las cargas actuan en forma uniformemente distribuida
sobre la totalidad del panel, como una carga tipica por m2 de losa, la cual se utiliza para
todos los paneles y en todos los pisos que contengan seccion de losa tipica.

Si se presentaran cargas concentradas grandes, éstas requieren apoyos adicionales y deben
ser consideradas por aparte de la carga distribuida.

» Carga de la losa alivianada sobre la viga
a) Carga muerta “CM”

Para cuantificar el peso de la losa, es necesario establecer los siguientes datos, algunos se

pueden obtener del proveedor:

» Altura de vigueta

Altura de la carpeta de compresion

Peso especifico del H°A°

Peso especifico del plastoformo

Peso de cerdmica + carpeta de nivelacion

Peso por metro lineal de vigueta

V V. V ¥V V V

Espesor del revoque de yeso
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» Longitud de vigueta
> Peso del aislante térmico

b) Carga vivaen la losa alivianada “CV”
La carga viva sera la correspondiente de acuerdo a los requerimientos de la obra.
Carga total
La carga total sera:
q= CV + CM
Finalmente, la carga sobre la viga de apoyo es:

long.vigueta

Carga = qtotal * >

No se realizara el disefio de la vigueta pretensada, porque en el medio existen viguetas
fabricadas y el proveedor serd el encargado del dimensionamiento en funcion del tipo &

estructura. En los planos se especifica la disposicion de las viguetas.
» Control de deflexiones

Para poder cumplir con las deflexiones en los forjados, se tomara los valores de los
espesores minimos para losas recomendados por la norma CBH-87 como referencia, estos

son los siguientes

e 5.cm; si no existen cargas concentradas; por ejemplo, placas para cubiertas
no accesibles.

e 7.cm;si las acciones preponderantes son distribuidas o estaticas.

e 10 cm; si una parte moderada de las acciones es concentrada y dinamica; por
ejemplo, placas accesibles a vehiculos de turismo.

e 12 cm; si una parte importante de las acciones es concentrada y dindmica; por
ejemplo, placas accesibles a vehiculos pesados.

e 15 cm; placas sobre apoyos puntuales.

Pero en el punto 9.5.4.3. de la norma CBH-87 también se recomienda los siguientes

espesores de las losas en funcion a la luz “1”. (relaciones canto/luz):

e Placas macizas, con dbacos h = 1/35
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e Placas macizas sin dbacos h =1/32
e Placas aligeradas h = 1/28

» Armadura minima

Segun la norma CBH-87 se recomienda la armadura minima para evitar la aparicion de
fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son gobernantes
hasta hormigones con f,q=300 kg/cm2 dado que después para la armadura minima

gobierna la ecuacion (falla frégil).

En latabla 2.6, se indican los valores de las cuantias geométricas minimas de armaduras,
que deben disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en funcion del

tipo de acero utilizado.

Tabla 2.12 Cuantias geométricas minimas, referidas a la seccidn total de hormigon,

en tanto por mil

Elemento | Posicion | AH 215 L | AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares (") 8 6 5 4
Losa () 2 18 15 14
Vigas () 5 3,3 2.8 2.3
Horizontal 2,5 2 1,6 1.4
Muros(™™™*) ™ Vertical 15 1.2 0,9 0,8

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigon Armado

2.5.3.11 Disefo de Vigas

Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccidn transversal y que,
por lo general, estan solicitadas principalmente a esfuerzos de flexion. Recibe lascargas
de las losas transmitiéndolas a las columnas y/o muros. Solamente se analizaralas
secciones rectangulares de hormigdn armado, ya que el proyecto esta disefiado con vigas

rectangulares.

2.5.3.11.1 Analisis estructural

El andlisis estructural puede realizarse mediante el uso de algun software de célculo
(CYPECAD Ingenieros Software para Arquitectura, Ingenieria y Construccién) como en
este caso.
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La finalidad es determinar los valores de solicitaciones en las secciones criticas comunes
(centro de tramos y apoyos) para dimensionarlas y en secciones especiales cuya

verificacion sea importante.

2.5.3.11.2 Disefio de armadura por flexion

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ¥s.
Md =ys*M

Se deberé estimar el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

y__ Md

M b dZr g
As*fyd

w =
bw*d*fcd

Donde:
bw=ancho de viga o seccion
d=canto util
fcd=fck/yc: Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
fyd= fyk/ys: Resistencia de calculo del acero (traccién o compresion).
Md: Momento flector de agotamiento o de célculo.
ud: Momento flector reducido de calculo.
o = Cuantia mecéanica.
Se calcula el valor de ulim

Para obtener un disefio de la armadura econémico la profundidad del eje neutro debe
encontrarse dentro del dominio 3, u2BLim < un < uLim ya que en este dominio trabaja
de forma simultanea el hormigon con deformacion de rotura méxima a flexion y el acero
que esta traccionado con deformacién correspondiente al limite elastico, donde se genera

tension maxima la cual genera armadura de traccién econdémica.
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Figura 2.7 Rango de deformaciones unitarias
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en valor absaluto

Fuente: CBH-87

Figura 2.8 Diagrama de deformaciones, esfuerzos y resultantes del dominio 3.

Seccion transversal Deformaciones Esfuerzos Fuerzas Momento
Ec=3.5%: 0,85Fc
A ay [r\.
0,8Xlim/2
Xlim o,alxnm k—Nc
Eje neutro ‘ v -~
d u
h T Zlim ﬂ%'\'”
d-Xlim
e S o >Fs >Ng
v Ey
—b——p

Fuente: Elaboracion propia

» Constantes mecénicas minimas
Las constantes mecanicas minimas nos representan a la restriccion del dominio 2 como

limite, en el cual el acero puede deformarse méximo al 10%o en traccion y el hormigon

maximo al 3.5%0 en compresion y se define de la siguiente forma:

Acero 500MPa
a) Ecuacion de compatibilidad de deformacion, mediante triangulos equivalentes:
Xlim= d S ox =ﬁ IR o d * 3,5%,
e & teg m e+ £y M 3 50%0 + 10%
7*xd

Xyim = > Xy = 0,259+ d — 2im _ (9cg
m 27 m Y d )
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b) Coeficiente de proporcionalidad, del bloque de compresion
Xiim = &im * d
Despejando &;;,,,, Y remplazando en el a), se obtiene:
X
Etim = % = 0,259

c) Coeficiente de proporcionalidad, brazo elastico

Ziim = Biim * d
0,8
d =Zjm + 7 * Xiim

De la segunda ecuacion despejamos Zlim y lo remplazamos en la primera ecuacién, de

donde despejamos Blim.
a-98.x. d-28.0259+4d

£ - Blim = —2—

d) Coeficiente de momento reducido
Md = Mto = N, * Z};;, = Mto = (0,8 * (0,85 * fcd) * b * Xj;jm) * Ziim
Remplazando los valores de Xlim y Zlim se obtiene:
Mto = (0,68 * fcd * b = 0,259 = d) * 0,896 * d

Md
fecd * b * d?

ulim = 0,1578

» Constantes mecanicas maximas

Blim = = 0,896

= 0,1578

Las constantes mecanicas méximas nos representan, a la restriccion del dominio 3 como
limite, en el cual el acero puede deformarse maximo al (fyd/Es ) %o en tracciéon y el
hormigdn maximo al 3.5%. en compresion y se define de la siguiente forma:

a) Ecuacion de compatibilidad de deformacion

Xlim d x d * Ec d * 3,5%0
= - ;= - = —
& ety m = e+ &y tim 3,50, + ]E/_d
! S

b) Ecuacion de equilibrio

ZFH=0—>NC=NS

ZMt0=0—>Mt0=NC*Zlim
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c) Coeficiente de proporcionalidad del bloque de compresion
Xiim = &im * d

Despejando alim, y remplazando:

d*eg, 3,5% 3,5% 0.628
&im = S .y %uim = = =Y
d(e. +¢y) 3,5%, + fELsd 3,5%¢ + 2,07
d) Coeficiente de proporcionalidad, brazo elastico
Ziim = Biim * d
Despejando Slim, y remplazando:
d—O;ZS*Xum d—%*0,628*d
Blim = ——=7—— - plim = y — Blim = 0,748

e) Coeficiente de momento reducido
Md = Mto = N, * Zj;;, > Mto = (0,8 % (0,85 * fcd) * b * Xj;jm) * Ziim
Remplazando:
Mto = (0,68 * fcd * b * ajyy, * d) * Blim x d

M—d = 0,68 * a;j, * Blim
fed = b * d?
ulim = 0,68 * 0,628 = 0,748 = 0,319
plim = 0,319
Tabla 2.13 Valores limite

fy (kp/cm2) 2200 2400 4000 4200 4600 | 5000
fyd (kp/cm2) 1910 2090 3480 3650 4000 | 4348
€ lim 0,793 0,779 0,679 |0,668 |0,648 |0,628
p lim 0,366 0,362 0,335 |0,332 0,326 |0,319
o lim 0,546 0,536 0,467 | 0,46 0,446 | 0,432

Fuente: Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87.
Si plim > ud no necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresidn, solo se debera disponer de una armadura que soporte los
esfuerzos de traccion. Por lo que, se deberd seguir los pasos que se mencionan a

continuacion:
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e Con el valor del momento reducido, ingresar a la tabla universal para obtener la
cuantia mecénica de la armadura.

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

fcd

As = w *bw x d * —

fyd
» Estimar la armadura minimay el valor de “wmin”
ASpin = wmin * bw * d
La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares
» Adoptar la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.
Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.
Si plim<pd nenecita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Por lo que, se deberé seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

» Determinar la cuantia mecénica para la armadura a traccion y compresion.

6_1‘
d

ud — udlim
Wey = T

Ws1 = Wiim + Wy
Donde:
wlim = Este valor se obtiene de la tabla universal.
w s1 = Cuantia mecanica para la armadura a traccion.
w $2 = Cuantia mecanica para la armadura a compresion.
&= Relacidn entre el recubrimiento y el canto util.

r = Recubrimiento geomeétrico.
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» Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion.

w1 * by, *xd * foq

fyd

Wy * by, *d * foq

fyd

A =

Asy =

Donde:
Asl= Area de la armadura a traccion.
As2= Area de la armadura a compresion.
» Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de la tabla valores limites
Asmin = omin* bw* d

» Adoptar la mayor (Asl-As2) armadura de los dos valores anteriormente

mencionados.

Tabla 2.14 Tabla Universal para flexion simple o compuesta

' u (0] 0,2636 | 0,19 0,2134
0,0816 | 0,03 0,0308 02796 | 02 0,2263
0,0953 0.04 0,0414 0,2958 | 0,21 0,2395
0.1078 0.05 0.052 D 0,3123 | 0,22 0,2529

1 7 3 0,3292 | 0,23 0,2665 | D
0,1194 | 0,06 0,0627 | O saies | oos | ooem lio
0,1306 | 0,07 0,0735 | M 03639 | 025 | 02946 | M
0,1413 0,08 0,0844 | 0,3818 | 0,26 0.3091 I
0,1518 | 0,09 0,0953 | N 0,4001 | 0,27 03239 | N
0,1623 0.1 0,1064 I 0,4189 | 0,28 0,3391 I
01729 | 011 | 01177 GeEBr| DA | 0% 1O

: : . 0,45 02961 | 0,3643
0,1836 | 0,12 0,1291 S e e
0,1944 | 0,13 0,1407 0478 | 031 | 03869
0,2054 | 0,14 0,1524 | 2 04988 | 032 | 0,4038
0,2165 | 0,15 0,1643 05202 | 033 | 04211
02277 | 0,16 | 0,1762 | (P S
0,2391 | 0,17 0,1884 s B Ml |

: ' ’ 0589 | 036 0,4768
0,2507 | 0,18 0,2008 06137 | 037 | 0.4068
0,2592 | 0,1872 | 0,2098 0,6168 | 03712 | 0,4993

Fuente: Hormigén Armado de “Jiménez Montoya 152 edicion
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2.5.3.11.3 Disefio de armadura de corte

En el dimensionamiento a cortante en la situacion de rotura, suele admitirse la
colaboracion del hormigon, resultando una férmula aditiva que suma la contribucion del

mismo con las armaduras.

Resulta que el hormigdn puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante VVcu.
Mientras que el cortante total de calculo no supere este valor, Vd <Vcu, no serian

tedricamente necesarias las armaduras transversales.

Al suponer que el hormigon resiste Vcu, las armaduras transversales necesarias para
resistir Vsu trabajardn como celosia; este trabajo de celosia no aumenta las tensiones
tangenciales en el hormigdn, puesto que sélo crea en el mismo, compresiones inclinadas
segun bielas, y las armaduras recogen todas las tracciones. Unicamente serd necesario

comprobar que las citadas compresiones no llegan a agotar al hormigon.
» Procedimiento de célculo

Una vez organizadas las armaduras principales y conocida la seccion en que deja de ser

necesaria cada barra, hay que comprobar las distintas secciones a cortante:

Se comienza por determinar el esfuerzo cortante absorbido por el hormigon,Vcu,y el valor

de agotamiento por compresién del alma, Vou.
Veu=>Vd
Veu = fvd * bw x d

Vou = 0,30 * fcd * bw * d

k
fod =05+ fed ()
Donde:
Vcu= Cortante absorbido por el hormigdn.
Vd= Cortante de célculo del hormigén.
fvd =0.5* Vfcd = Resistencia convencional del hormigén a cortante (Kg/cm2).

fcd=fck/y=Resistencia de célculo del hormigdn (Kg/cmz2).
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d =Canto util.
bw =Ancho del alma.

Estos valores hay que compararlos, en las distintas secciones, con el correspondiente

esfuerzo cortante de calculo, Vd =yf*V, pudiendo presentarse los siguientes casos:

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

separacion de dichos estribos debe ser:
$<0,85*d
s<30cm

- SiVecu <Vd <Vou, hay que determinar la altura transversal necesaria

correspondiente al esfuerzo cortante residual, Vsu =Vd -Vcu.

Se calcula entonces:

Vsu *s

As =
S 0,90 *d * fyd

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

s=Separacion de estribos (como una regla practica se puede tomar 100 cm y determinar la

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

- Si Vd >Vou, es necesario aumentar las dimensiones de la seccion.

» Cuantia minima

Para que la armadura transversal pueda tenerse en cuenta en la resistencia a esfuerzo

cortante, su cuantia minima debe ser igual o0 mayor que 0.02:
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0,02 * fcd * bw * s

Esta cantidad de acero estard distribuida en 1 metro lineal de viga, si se utiliza esta
expresion. La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero seré
de 5000 kg/cma.

2.5.3.12 Diseflo de Columnas

Las columnas son elementos que sostienen principalmente cargas a compresion. En
general, las columnas también soportan momentos lectores con respecto a uno de los dos
ejes de las secciones transversales y esta accion puede introducir fuerzas de tensionsobre

una parte de la seccion transversal.

Figura 2.9 Secciones Tipicas de soporte de Hormigén Armado

e

Fuente: Hormigon Armado de “Jiménez Montoya”

2.5.3.12.1 Longitud de pandeo

Una estructura se llama traslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desdeel punto de
vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

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

indica en el Tabla 2.15 en funcion de la sustentacion de la pieza.
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Tabla 2.15 Longitud de pandeo de las piezas aisladas

Sustentacién de la pieza de longitud ¢.

Un extremo libre y otro empotrado 2
Ambos extremos articulados 1
Biempotrada, 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: Hormigon Armado de “Jiménez Montoya”

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 pértico puede considerarse traslacional o debe considerarse traslacional.

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

Longitud de pandeo lo = k * | (k se obtiene entrando con V)

D % de todos los pilares

YA = £ ; (igual para yB)

> TI de todas las vigas
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Tabla 2.16 Nomogramas para determinar el Coeficiente de Pandeo

Pérticos Traslacionales

Pérticos Intraslacionales

P P
A ! |
A gy YA i:%i\ A T—cols
T I e
My H' . |r“ v :
/1; | pli T —vigas
o {Yn
o 58 v 2T v
100,0 - - o
50,0 5004 10 £500
30,0 10,0 L 10,0
—— 50 -
20,0 . o 5,0
A 30 T 3.0
20 L 20
907 304 - 100 ’
8.0 - 9.0
70 r 80 1o
5.0 7o 10 10
U 1 - o~ {— R
B U — L
50— - 08 ‘
o _wA WB 50 5_5, - 08
4.0 20 40 0,7 07
£, [~ i n _ [ -
0.6 K407 0.6
30 | a0 05 Ya Ve | os
0,4 - - 04
20 L 20 03] L 03
15+
0,2 o 0.2
1.0 - 1.0
] 0.1 T 0.1
0 10+ Lo o Los L0

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigon Armado

2.5.3.12.2 Esbeltez Geométrica y Mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag=Co/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo; y la
esbeltez mecanica a la relacién A=Co/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro i,de
la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=\ (I/A), siendo | y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la
seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la Norma Boliviana de

Hormigon Armado son los que se mencionan a continuacion:

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

e Para esbelteces mecanicas 35 <A < 100 (geométricas 10 < Lo < 29), puede aplicarse
el método aproximado.

e Para esbelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < Ao < 58), debe aplicarse
el método general; para soportes de secciones y armadura constante alo largo de su
altura puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas
de referencia.

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

» Columnas cortas de concreto reforzado

La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de
la misma. Si la esbeltez mecanica es menor que 35 (equivalentes en secciones
rectangulares, a esbelteces geométricas menores que 10) se trata de una columna corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna
comprobacion a pandeo. La carga que puede soportar esta regida por las dimensiones de

su seccidn trasversal y por la resistencia de los materiales con que esta construida.

Se considera que una columna corta es un miembro mas bien robusto con poca
flexibilidad.

» Columnas intermedias

Este tipo de columnas son aquellas que tienen la esbeltez mecanica (35 <A < 100), donde
para poder resolverlas se acudird a los métodos aproximados que vienen recomendados

por la norma CBH-87.

2.5.3.12.3 Flexién esviada

Se dice gque una seccion se encuentra en un estado de flexién esviada cuando no se conoce

a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

- Enaquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las

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

en el plano de simetria.

El altimo caso es, sin duda el mas frecuente en el que se encuentran.

La mayoria de los pilares, aunque formen parte de pdrticos planos, la accion de viento,
de sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles
inexactitudes de construccién, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del
plano principal de flexion. La razon de regir el problema de la flexion esviada debe
atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos practicos

para su tratam iento.

» Seccion rectangular con armadura simétrica

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

conocidas, donde la nica incognita es la armadura total.

En la multitud de elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo didametro
dispuestas simétricamente. Tal es el caso de pilares de edificacion, en los que,bien en la
misma seccion o a lo largo de la altura, actian momentos flectores de diferente signo, y
en los que, en todo caso, el armado asimétrico exigiria un control deobra especial para
evitar errores en la colocacion de las armaduras. Ademas, siendo importantes los

esfuerzos normales, la armadura simétrica es razonablemente eficaz.
Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un
procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion:

> Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el célculo, cuando las piezas se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexién recta. Del mismo modo

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

las rosetas, consultar el libro de Hormigén Armado de Jiménez Montoya.

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

que se trate, con los valores de px, Ly, para obtener la cuantia mecanica total necesaria.
2.5.3.12.4 Compresion simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un

esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccion.

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

coeficientes de seguridad.
2.5.3.12.5 Excentricidad Minima de Calculo

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

también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos principales.
2.5.3.12.6 Método de la excentricidad ficticia

Este método aproximado es aplicable a los pilares de seccidén y armaduras constantes,

cuya esbeltez mecéanica no supere el valor de 100 (A < 100). Se distinguen dos (2) casos,
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segun sean o no iguales las excentricidades iniciales en los extremos del pilar.

e Excentricidad de primer orden.

Excentricidad inicial o de primer orden “eo”, no es menor que la excentricidad
accidental, siendo eo igual a M/N, donde “M” es el momento exterior aplicado de

primer orden, y “N” la carga axial actuante.

Mdy Mdx
eox = —-

€0Y = "Nd Nd

e Excentricidad accidental.

Excentricidad accidental “ea”, toma en cuenta los pequefios errores constructivos y las
inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal.Segun la norma CBH-87 en
el punto 8.3.2.3 se obtiene la siguiente ecuacién para este tipo de excentricidad.
Cc
eo =ea = 20 > 2cm
Siendo “c” la dimension lineal de la seccion paralela al plano de pandeo.

e Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden).

La excentricidad ficticia “efit”, no tiene ningun significado fisico. Se trata de una
excentricidad ficticia tal que, sumada a la excentricidad de primer orden “eo”, tiene en
cuenta de forma sencilla los efectos de segundo orden, conduciendo a un resultado

suficientemente aproximado.

La referencia de esta ecuacion se encuentra en la seccion 8.3.5.2.1 de la Norma Boliviana
CBH-87.

5 |'2
f}fd c+20e, _-';}1[:_;1

+
3500 Jc+10e, 1
e Excentricidad Final.

Es la suma de todas las excentricidades:

e (x, y) final = mayor (eo, €a) + efic
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2.5.3.12.7 Método general de calculo

En el caso de piezas de seccion variable, o de gran esbeltez o bien para estructuras
especialmente sensibles a los efectos de segundo orden (por ejemplo, pérticos muy altos
o flexibles frente a las acciones horizontales), puede ser necesario recurrir al método
general de comprobacion, en el que, al plantear las condiciones de equilibrio y
compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos de segundo orden provocados
por las deformaciones. Estas deformaciones son evaluadas tomando en cuenta la

fisuracion, la influencia de las armaduras sobre la rigidez de la pieza y la fluencia.

Como se comprende facilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y programas

especiales, siendo ademas un método de comprobacion y no de dimensionamiento.

2.5.3.12.8 Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigén armado seran constituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

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

es circular.

e Armaduras longitudinales
Las limitaciones en las dimensiones de refuerzo mas importantes son las siguientes:

- Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mmy se situaran en
las proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse, por lo menos de una barra
en cada esquina de la seccion.

- En los soportes de seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Parala
disposicién de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones: La
separacién maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35 cm. Por
otra parte, toda barra que diste mads de 15 cm de sus contiguas debe arriostrarse
mediante cercos o estribos para evitar su pandeo.

- Paraque el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre

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

soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.

Momento reducido

_ Nd * e
B Wbz« fed
Axial reducido
V= hebxfed

De los &bacos en roseta se determina la cuantia mecanica ®
e Cuantias limites

La Norma Boliviana de Hormigdn Armado recomienda para las armaduras longitudinales
de las piezas sometidas a compresion simple o compuesta, suponiendo que estan

colocadas en dos caras opuestas, A1 Y Ay, las siguientes limitaciones:

A1™* fya > 0,05*Ng A>*fya > 0,05*Ng
Ar* fyd < O,S*Ac* fcd Az*fyd < O,S*AC* fcd

Que, para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede expresarse de la

siguiente forma:

As*fya > 0,10*Ng As*fya < Ac*fcd
Donde:
Ac= El area de la seccion bruta de hormigon
fyd= Resistencia de calculo del acero, en este caso de 5000 kg/cmz2.

A1y Ar=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple

0 compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de célculo
fcd =Resistencia de calculo del hormigon.

As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado.
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e Armadura transversal

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

veces pueden ser absorbidos por el hormigdn.

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

planos de cercos o estribos debe ser:

S < bo h (el de menor dimension)

Siendo la menor dimension del nucleo de hormigoén, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores mayores
de 30 cm.

- 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<12¢
Donde:
@= El diametro de la barra longitudinal méas delgada

- Enaquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuestas a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion

S no debe ser superior a 12*@.

- El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa, y en ningun caso serd menor de 6

mm.
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2.5.3.13 Muro de sétano
2.5.3.13.1 Tipologia de muros de sétano

Existen dos tipos elementales de muros de sétano, de un nivel y de varios niveles. Para
estructuras de pequefia magnitud se construye generalmente solo un nivel de sétano,
donde aparte del peso propio, recibe como Unica carga vertical la reaccion del apoyo muro-

losa.

2.5.3.13.2 Diferencia de funcionamiento entre muros de sétanoy muros de

contencion

Los principios de funcionamiento de los muros de contencion y los muros de s6tano son
diferentes; dado que, un muro de contencidn se comporta basicamente como un voladizo
empotrado en el cimiento y, su fin primordial es el de retener un terreno o relleno (fig.
3a). Mientras que, un muro de sétano se comporta generalmente como una losa de uno o
varios vanos, donde el tipo de apoyo depende de la clase de muro requerido de acuerdo al

disefio, pudiendo estar empotrado, apoyado o anclado en el forjado.

La friccion entre el cimiento y el suelo hace innecesaria la disposicién de algun tipo de
apoyo adicional a nivel de la cimentacion. Ademas, los muros de sétano cumplen dos
funciones a la vez: como espacio de almacenamiento u otro semejante y, de retencién del

suelo.

Figura 2.10 a) Muro de contencién, b) y c) tipos de muros sétano

-ll )
P [, [P
"IN N, J
pe— —
I —
a) b) c)

Fuente: J. Calavera.
N1= Carga proveniente del apoyo muro-losa

N2= Carga del peso de la superestructura
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2.5.3.13.3 Funciones de los muros de s6tano
Las funciones mas comunes que desempefian los muros de sétano pueden ser:
a) Retener el empuje horizontal que ejerce la masa de suelo sobre el muro.

b) Transmitir las cargas provenientes de las plantas superiores si hubiere, o bien, de otras

cargas existentes sobre el relleno mas el peso propio del muro al cimiento.

€) Y como se mencion0 anteriormente, los muros de sétano en conjunto sirven de

almacenamiento o cualquier uso parecido.

Como cualquier obra civil, la construccion de muros de sétano conlleva al analisis del
suelo por medio de ensayos de laboratorio, con el fin de predecir el comportamiento del
terreno bajo las cargas transmitidas a este, provenientes de la estructura total y su entorno

en general.

2.5.3.13.4 Tipos de muros de concreto reforzado utilizados en s6tanos
a) Muro en voladizo

Cuando un muro se disefia como muro en voladizo, este trabaja en forma individual a la
superestructura. Dadas sus caracteristicas se puede considerar como un muro de
contencion, ya que el Unico apoyo sera su propio cimiento. Sus dimensiones seran de
acuerdo al analisis contra volteo, deslizamiento, capacidad de carga, etc., o bien,

dependiendo de su disefio en particular.

Figura 2.11 Muro de sétano en voladizo

-~ Columna

Fuente: J. Calavera.
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b) Muro simplemente apoyado

Este tipo de muro va apoyado en extremo superior sobre las vigas, por medio de juntas

especiales entre el muro y la viga. Y en el cimiento en su extremo inferior.

Figura 2.12 Muro de sétano simplemente apoyado

] :

/

Fuente: J. Calavera.
2.5.3.13.5 Disefio del muro de s6tano
» Caélculo del empuje
Coeficiente de presion en reposo
ko =1—sen®d

Presion vertical
o, = Sobrecarga + Peso suelo
Presion horizontal
o = q * ko
oy = g, x ko
2.5.3.13.6 Solicitaciones ELSy ELU

Aqui se deben distinguir dos tipos de analisis. EL analisis en estado de servicio, que sirve
generalmente para conocer la estabilidad del muro respecto del empuje. Este analisis no
se realizara aca pues las losas de fundacién y de entrepiso contienen el muro con factores
de seguridad muy altos. Esto conlleva a decir sin temor a equivocarnos que el suelo no

fallara en este caso.
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Lo que queda entonces es el anélisis en Estado Limite Ultimo, que consiste en encontrar
las solicitaciones producto de cargas «mayoradas» y asi luego encontrar el acero en el
muro.

Entonces lo que hacemos en este caso es incrementar el empuje del suelo en 1.6, segun la

combinacién de carga sugerida por la norma.
2.5.4 Estructura complementaria

2.5.4.1 Escaleras

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

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

Es recomendable que posean una inclinacion entre 20° y 40°, pues para pendientes

menores se suelen utilizar rampas.
Las huellas “h” miden entre 25 cm y 30 cm y las contrahuellas “C” entre 16 cmy 19 cm.

Las partes que puede tener una escalera son:

» Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.
» Descanso: Parte horizontal mas extensa que limita los tramos entre los nivelesde
piso, de un ancho no menor a 3 huellas. Cada nivel de piso es descanso principal.

» Huella: Parte horizontal del escaldn.

A\

Contrahuella; Parte vertical del escalon.

> Baranda: Proteccion de la escalera.
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Figura 2.13 Partes componentes de una escalera

Fuente: Internet

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Arranque

2.5.4.1.11dealizacion de escaleras

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

puedan tener.

» La figura 2.12a representa una viga sometida a una carga vertical uniforme. Se
trata de un elemento isostatico que no genera reacciones horizontales y donde el
momento flector en cualquier punto, independientemente de la geometria de la

viga, es positivo.

En este caso se presenta un planteamiento muy comun de célculo. La losa esta
simplemente apoyada en las vigas del inicio y final, de manera que transmite sus
cargas a las mismas. La desventaja de este modelo, surge al no producirse
momentos negativos a lo largo del elemento, lo cual ocasiona que en muchos casos
se asuma un momento flector negativo igual a una porcion del méximo positivo
0 una armadura negativa igual a una porcién de la calculada para el momento
maximo positivo.

» Lafigura 2.12brepresenta una viga de igual geometria a la anterior. Sin embargo,se
encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores maximos positivos
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resultan en consecuencia menores, sin embargo, se generan momentos de distinto

signo.

Este planteamiento es basado en obtener un calculo de momentos negativos alinicio 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.

La simplificacion més frecuente a realizarse en los calculos consiste en utilizar el
dimensionamiento de armaduras para el momento flector positivo correspondiente a la
figura 2.12a, tomando previsiones en el armado para cubrir los momentos negativos

correspondientes al funcionamiento estructural indicado en la figura 2.12b.

Figura 2.14 Diagrama de momentos de una escalera
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v TL» )

Fuente: Elaboracion propia

2.5.4.1.2 Cargasy solicitaciones

Las escaleras son estructuras inclinadas y las cargas actlan verticalmente. La
determinacion de los momentos flectores y reacciones se puede realizar de las siguientes

dos maneras:

» En proyeccion horizontal. El momento méaximo para esta forma de carga es:
qu * L*
8
» Inclinada. EI momento maximo para esta forma de carga es:
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Mmax(+) =




Qun * L?

Mmax(+) = 3

Los resultados obtenidos empleando cualquiera de las dos formas de cargar al tramo de la
escalera son iguales. Se recomienda usar primero el de la proyeccion horizontal,dado que
se asimila al de una viga horizontal, pero sin olvidar que las reacciones resultaran

inclinadas en los apoyos.

Las cargas seran todas aquellas que estaran permanentes como: los escalones, el peso
propio de la losa, el peso de la carpeta de mortero empleado para el piso, el peso del piso

y el peso de las barandas sobre los escalones de la escalera.
2.5.4.1.3 Proceso de Calculo
p= huella
cp=contra huella
Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio seré:
Mugiseno = a * Mmax
Donde:
0=0,8-1.0
» Célculo del espesor de la losa de la escalera

Espesor de la losa:

t_Ln_Ln
2520

Donde:
t = Espesor de la losa (cm).
Ln = Longitud horizontal de la escalera (cm).

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

calculado.
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> Angulo de inclinacion de la huella:

cosf = P
p? + cp?
Donde:
p=longitud del paso (cm).

cp=longitud del contrapaso (cm).

Altura inicial
_t
" cosH
Altura media
pm=ho+ L= P
m=no 2 cos@ 2
Donde:

t = Espesor de la losa de la

escalerahm = Altura media
» Calculo de la carga ultima
qu = Pp + Acab + Sc
Donde:
qu = Carga Ultima que actla sobre la escalera
Pp = Peso propio
Acab = Acabados
Sc = Sobrecarga de uso

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

una viga sometida a flexion.
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» Célculo del canto atil

Donde:
t = Espesor de la losa de la escalera
r = Recubrimiento
® = Diametro del hierro

» Célculo de la armadura positiva

L Md
K=y dz« fed

fcd

As =wx b x d *
fyd

Donde:
As = Area de armadura positiva
fc = Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (kg/cm2)
fy = Limite de fluencia del acero (kg/cm2)
» Disposicion de la armadura

Nbarras * 7 * 62

As =

4
_ b—2+r=*0
" Nbarras — 1
_ As
P=p+d

p min 0,0015 < p < pmax0,0133
Donde:

S = Espaciamiento entre barras



» Refuerzo de momento negativo

(+)As

()45 ===

Asmin = 0,0015 b = d
Asmin < (—)As
» Refuerzo transversal por temperatura
Ast = 0,0015« b x ¢t
_ 40
Ast
Donde:
Ast = Area de armadura transversal
A® = Area de la barra de hierro
2.5.4.2 Rampa

Una rampa es un plano inclinado, un elemento arquitecténico que tiene la funcion de
comunicar dos planos de distinto nivel, de modo que se salve una diferencia de altura en

un determinado espacio.

Lo que ofrece la rampa es un camino descendente o ascendente para trasladarse de un

espacio a otro a través de su superficie.

Esta estructura consta de tres elementos:
Longitud. -Es la distancia entre el principio y final de la rampa.
Altura. -Es la distancia entre la parte mas alta de la rampa y el suelo.
Pendiente. -Es la inclinacion que forma la rampa y el suelo.

La medida adoptada por el ministerio de educacion esta orientada a unificar criterios de
disefio, construccion y readecuacion para las instituciones educativas publicas, privadas
y de convenio en todo el territorio del Estado Plurinacional de Bolivia, garantizando de
esta manera la eliminacion de barreras arquitectonicas y brindando las condiciones de

accesibilidad a los espacios fisicos.
64



2.5.4.2.1 Datos generales
L= longitud de la rampa en estudio.
a= ancho de la rampa.

Espesor de la losa

analisis de carga
Qrampa = hf = yH°A°
Para transformar esta carga a una carga uniforme horizontal tenemos que:

_ Qrampa
cosa

Qacabados

Aem = Clrampa + Qacabados

500k
Sc = g
m2
Por lo tanto, la carga total es:
d¢ = qem + Sc

Aplicando el coeficiente de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total:
qda =Vf *q:
2.5.4.2.2 ldealizacion de la rampa

La idealizacion de las cargas sobre la rampa se puede representar de forma horizontal, por

lo cual puede ser disefiado como elemento sometido a flexion y Corte.

Se verifica segln los casos que nos presentan las tablas de coeficiente para losas macizas

rectangulares:
Férmulas de coeficientes para losas.

Lx=m lado de menor longitud.
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Ly = m lado de mayor longitud.

La relacion del valor de ancho y largo de la rampa:

Lx
Ly
Con los que se obtiene los resultados siguientes:

Lx*

A:0'0001*q*5*£*h3

My+=0,0001 * q * m(y) * Lx?

Mx—=0,0001 * q * m,_y * Lx?

Mx+=0,0001 * q * My * Lx?
2.5.4.2.3 Comprobacion de flechas

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH-87 (pag. 196) el valor maximo de la
flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es L/300,
siendo la luz del elemento considerado. Para la determinacion de esta flecha se considerara
unicamente la flecha producida por la actuacién simultanea de cargas permanentes y

cargas variables, ya que no existen cargas de muros ni tabiques sobre la losa.

En caso de vigas o forjados que tengan que soportar muros o tabiques que han sido

construido de cemento, la fecha méxima admisible sera L/500.
Deflexion admisible para forjados:

l
Agamisivie= %

Deflexiéon maxima real de la losa:

Aadmisible > Areal

2.5.4.2.4 Canto util



2.5.4.25 Armadura de disefio a flexién

Determinacién del momento reducido de calculo:

Md

d=—8
# bw x d? x f.4
Con ud una cuantia mecanica de ®

fcd
fyd

Determinacion de la armadura minima: (As) ®@min=0,0015

As=w*sbwxdx*xb *

Asmin = Wy, * bw x h
Como As>Asmin se escogera el area As mayor.

Para determinar el nimero de barras se considerara el diametro: ® a utilizar por el area de

la barra, entonces el nimero de barras a usar sera:

As
N°barras = —
Ase

Luego se procede a comparar las armaduras obtenidas de manera manual Vs a las

armaduras obtenidas con el programa utilizado Cypecad.

2.5.5 Fundaciones

2.5.5.1 Losa de fundacion

La losa de fundacion algunas veces es también llamada placa de fundacion, o platea de
fundacion, son elementos estructurales de hormigén armado, cuya finalidad es: transmitir
cargas mediante la losa al suelo. La losa de fundacién abarca la superficie de apoyo
maxima disponible bajo el edificio, es decir que puede cubrir el &rea entera bajo una

estructura.

El uso de una losa de fundacion, esta especialmente indicado cuando la superficie de
fundacion mediante zapatas aisladas o corridas, supera el sesenta por ciento de la planta
de la construccion, caso en el cual podria resultar mas econémico utilizar una losa de

fundacion.

“En resumen, se puede concluir indicando que la losa de fundacion, es una estructura de
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hormigon armado cuyo objetivo es el de transmitir la carga de muchas columnas hacia

una superficie de suelo con la finalidad de obtener una mejor distribucion de esfuerzos”.
2.5.5.2 Tipos de losas de fundacién
Actualmente se usan vario tipos de losas de fundacion, incluye los siguiente:

e Losa de canto constante (espesor uniforme) (figura 4.1. (a))

Losa con mayor espesor bajo las columnas (figura 4.1. (b))

e Losa con vigas en dos direcciones (figura 4.1. (c))

e Losa de canto constante con pedestal (figura 4.1. (d))

e Losa con muretes integrados para s6tano o cajon de fundacién (figura 4.1. (e))

Figura 2.15. Tipos comunes de losas de fundacion.
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Fuente: Fundamentos de ingenieria de cimentaciones Braja M. Das

La losa puede apoyarse en pilotes, lo que ayuda a reducir el asentamiento de una
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estructura construida sobre suelo altamente compresible. si el nivel freético es alto,

frecuentemente se coloca las losas sobre pilotes para controlar la flotacion.

2.5.5.3 Disefio de armadura de refuerzo por flexion

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ¥s.
Md =vys* M

Se deberé estimar el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

L Md
= by # d2 * g

As*fyd
w=——"-"
by *d * fq

Donde:

bw=ancho de viga o seccion

d=canto (til

fcd=fck/yc: Resistencia de calculo del hormigon a compresion.

fyd= fyk/ys: Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).
Md: Momento flector de agotamiento o de célculo.

ud: Momento flector reducido de calculo.

o = Cuantia mecanica.

Se calcula el valor de plim que se obtiene de la tabla universal de flexion simple y

compuesta
Si plim > pd no necesita armadura a compresion

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

continuacion:
e Con el valor del momento reducido, ingresar a la tabla universal para obtener la
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cuantia mecanica de la armadura.

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

f
As=oo>|<bw>l<d>l<c—0l
yd

» Estimar la armadura minima y el valor de “wmin”

Asin = wmin * bw * d
La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares

» Adoptar la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.
Si plim<pd nenecita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Por lo que, se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

» Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccidén y compresion.

Donde:

wlim = Este valor se obtiene de la tabla universal

w s1 = Cuantia mecanica para la armadura a traccion.

w $2 = Cuantia mecanica para la armadura a compresion
6= Relacion entre el recubrimiento y el canto util

r = Recubrimiento geométrico

» Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion.
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Weq * by, *d *
A51 — s1 ;v cd
yd

wsz*bw*d*fcd

f5a

Donde:
Asl= Area de la armadura a traccion.
As2= Area de la armadura a compresion.

» Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de la tabla valores limites

Asmin = omin* bw* d

» Adoptar la mayor (Asl-As2) armadura de los dos valores anteriormente

mencionados.
2.6 Estrategia para la ejecucion del Proyecto

2.6.1 Especificaciones Técnicas

Son aquellas que definen la calidad de la obra que se desea ejecutar, en términos de

calidad y cantidad de los trabajos en general.

En el caso de la realizacion de estudio o construccion de obras, éstas forman parte integral
del proyecto y complementan lo indicado en los planos, ya que sirven para definir la
calidad del producto, la cual no se puede apreciar de manera visual en los planos. De
modo que, se debe redactar una descripcion de lo que se necesita producir y que vaya

acompariado con los requerimientos, evitando asi interpretaciones equivocadas.

Su objetivo radica en que en determinado momento ayuda a aclarar un proceso de

disefio y/o constructivo.

En cualquier caso, en las Especificaciones Técnicas se establecera necesariamente los

siguientes datos de los materiales para la obra:
e Tipo, clase y categoria de cemento.

e Tipos de acero.
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e Resistencia especificada para el hormigon

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

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

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

aspectos:

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

e Proceso de hormigonado, con especial referencia a las juntas

(dilatacion,hormigonado, etc.).
e Proceso de curado, tiempo y condiciones en que debe efectuarse.

e Proceso de desencofrado y descimbramiento.

Tolerancias dimensionales.
2.6.2 Computos Métricos

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

valoracién al confeccionar el presupuesto de la obra.

Se recomienda realizar las mediciones, expresando: las excavaciones y rellenos, en
metros cubicos; los hormigones, en metros cubicos; las armaduras en kilogramos y enla

unidad que convenga.

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

materiales componentes del hormigén.

2.6.3 Precios unitarios
Precio unitario es el importe de la remuneracion o pago total que debe cubrirse por unidad
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de concepto terminado y ejecutado conforme al proyecto, especificaciones de
construccion y normas de calidad. La integracion de este requiere del conocimiento

técnico de la obra y del marco normativo vigente.

Esto ayuda a obtener un soporte practico y podra evaluar el rendimiento de la fuerza de
trabajo y del equipo que intervienen en cada concepto, asi como el costo de los insumos

de acuerdo a cada region econémica.

El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de
trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria 0 equipo de construccion), los costos
indirectos (administracion de oficinas centrales y oficinas de campo), el costo por
financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los cargos adicionales
(impuestos). La enumeracion de los costos y cargos mencionados para el analisis, calculo
e integracion de estos, tiene por objeto cubrir en la forma mas amplia posible los recursos

necesarios para realizar cada concepto de trabajo.

2.6.4 Presupuesto

Se basa en la prevision del total de los costos involucrados en la obra de construccion

incrementados con el margen de beneficio que se tenga previsto.

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

y lo mas real posible del importe de la ejecucidn del proyecto.

2.6.5 Planeamiento y cronograma

El cronograma de ejecucion de obra es una representacion grafica y ordenada con tal
detalle para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleven a
cabo en un tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del

tiempo.

Esta herramienta indica la organizacién del proyecto, en la realizacion de una serie pasos
para la culminacion de actividades. Son la base principal de ejecucion de una produccion

organizada a través de un plan de obra.
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CAPITULO I

INGENIERIA DEL PROYECTO

En relacion al marco tedrico, previamente expuesto en el capitulo anterior, en este capitulo

se aplica en el Disefio Estructural de La Nueva Unidad Educativa Carmen Echazd.
3.1 Andlisis de la Topografia

El plano del levantamiento topogréfico, fue otorgado por el Gobierno Auténomo
Municipal de la ciudad de Tarija, el terreno cuenta con una superficie de 3660 m?, del
cual el proyecto ocupa una parte de ella, la infraestructura de aulas ocupa un area de 1440
m?, y tomando en cuenta su jardineria y alrededores permitiendo la libre circulacion, el
area es de 2000 m?, topograficamente cuenta con desniveles que son de consideracion.
Ver (ANEXO A-1). En el area de emplazamiento del proyecto se tiene un desnivel de 6
metros, En la parte méas baja se tiene la cota de 1861 msnm y la cota méas elevada es de
1867 msnm.

Se realizé una verificacion de la topografia con nivel ingeniero, y se obtuvo datos con
respecto al nivel de la calle y a la quebrada, ya que, en el levantamiento topogréafico
otorgado por la Alcaldia, no presenta esos datos, para posterior definir la cota de

emplazamiento.

Figura 3.1 Fotografia del Levantamiento Topografico

L %

Fuente: Elaboracion propia
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Como se tiene un desnivel de 6 metros de altura, se realiza una explanacion, considerando
una alternativa, de que se tenga un equilibrio en el movimiento de tierras en corte y
relleno, con los datos obtenidos con respecto al nivel de la calle y a la quebrada, se define
el emplazamiento del proyecto, en la cota 1864.65 msnm, para el piso de la planta baja,
que viene a ser la cota 0,00 del proyecto, teniendo una explanacién Unica para toda la
infraestructura, luego definir la profundidad de la fundacion.

Definido la cota de emplazamiento, el andlisis realizado llega a la conclusion, de los 2000
m? de &rea de emplazamiento, 770 m? se tiene para realizar el respectivo corte de terreno

y el resto del area, requiere de relleno.

También un dato importante que se tiene es el estudio de suelo que nos permite conocer
las propiedades geotécnicas y su capacidad portante del suelo, que mas adelante se

desarrolla.

Realizado la explanacion se tiene un corte de alrededor de 1200 m?, la explanacion y los
perfiles de terreno natural se muestra en el anexo A-1 (Topografia del terreno y

Explanacion)

La explanacion se realiza en la cota 1864,65 msnm. En la figura 3.2 se muestra el perfil
de del terreno y la explanacién para el proyecto, la cota de la quebrada es de
1858,74msnm, a una profundidad de 5,91 metros de la cota 0,00 definida del proyecto.

Figura 3.2 Perfiles del terreno y explanacién

PERFIL TRANSVERSAL 1
COTA 1864,65 msnm 1 * *“““ INICIO DE LA CONSTRUCCION
T
il
MFI RI
041000  0:20.00 03000  0i40.00  0+50.00  0+60.00  0+70.00 0+77.37
PERFIL TRANSVERSAL 2
COTA 1864,65 msnm INICIO DE LA CONSTRECCION
NIV DEL RIO
041000  0:20.00 03000  0i40.00  0+50.00  0+60.00  0:+70.00 0+77.37

Fuente: Elaboracién propia
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Como se puede observar en la Figura 3.2 se tiene zonas donde requiere de un relleno, para
dicho relleno se realizara compactacion en capas no mayores a 25 cm, el material sera
seleccionado del corte de la explanacion. Visitado al lugar de emplazamiento del
proyecto, se pudo observar que, en las zonas de corte, se tiene capas de material granular,
el cual es apto para la compactacion. Se tendrd material excedente que se muestra en el

computo métrico y en las especificaciones técnicas su finalidad.
3.2 Analisis del Estudio de Suelos

El estudio de suelo se realizé juntamente con la institucion involucrada, la Alcaldia de la
ciudad de Tarija. Previa inspeccién al terreno, se procedi6 con la ubicacion de cinco pozos,
para el ensayo de SPT, a distintas profundidades, los pozos estan ubicados como se
muestra en la Figura 3.3. Se les ubicé en las zonas proximas a las columnas, que tendréa la
edificacion.

Figura 3.3 Ubicacion de los pozos del ensayo

\\H "\\ ™. \'\\\ e
> B,
.

Fuente: Elaboracién propia
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Se procedio6 con la excavacion de los pozos y se pudo observar los extractos de suelo que
se tiene a distintas profundidades, en los cinco pozos hay relleno desde 0,5 metros a 2,00

metros de profundidad de acuerdo a la ubicacion de los pozos y la topografia.

Figura 3.4 Fotografias de la excavacion de los pozos

Fuente: Elaboracion propia

Una vez excavado se realizé el ensayo del SPT y los resultados obtenidos son muy bajos
a continuacion se describe cada pozo y en el ANEXO A-2 (Estudio de suelo) se muestra

las propiedades geotécnicas de cada pozo y los resultados de los ensayos.

El ensayo en el POZO 1 se hizo a una profundidad de 2.10 metros del terreno actual, tiene
una altura de 1,40 metros de relleno y 0,70 metros de suelo firme, la muestra de suelo
analizada, se clasifica como suelo limoso de baja plasticidad con arena del tipo A-4 segun
la clasificacion A.A.S.H.O. Obteniendo una resistencia de carga admisible maxima
probable de 0,70 kg/cm? y con respecto a la cota definida de emplazamiento, la

profundidad del ensayo es de 3,24 metros.

El ensayo en el POZO 2 se hizo a una profundidad de 2.80 metros del terreno actual, tiene
una altura de 2,00 metros de relleno y 0,80 metros de suelo firme, la muestra de suelo
analizada, se clasifica como suelo limoso de baja plasticidad con arena del tipo A-4 segln
la clasificacion A.A.S.H.O. Obteniendo una resistencia de carga admisible méaxima
probable de 0,50 kg/cm? y con respecto a la cota definida de emplazamiento, la
profundidad del ensayo es de 3,12 metros.
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El ensayo en el POZO 3 se hizo a una profundidad de 2.40 metros del terreno actual, tiene
una primera capa de 0.60 metros de suelo limo arenoso del tipo A-4, la segunda capa de
0,90 metros de suelo granular mescla de arena y grava del tipo A-2-4 y la tercera capa
hasta la profundidad del ensayo de 0,90 metros, la muestra de suelo analizada, se clasifica
como un suelo arcilloso de alta plasticidad del tipo A-7-6 segin la clasificacion
A.A.S.H.O. Obteniendo una resistencia de carga admisible maxima probable de 0,80
kg/cm? y con respecto a la cota definida de emplazamiento, la profundidad del ensayo es

de 2,41 metros. Este pozo se encuentra donde no se presenta ningun relleno.

El ensayo en el POZO 4 se hizo a una profundidad de 2.50 metros del terreno actual, tiene
una primera capa de 1,00 metros de suelo limo arenoso del tipo A-4, la segunda capa de
0,70 metros de suelo granular mescla de arena limosa con grava del tipo A-2-4 y la tercera
capa hasta la profundidad del ensayo de 0,80 metros, la muestra de suelo analizada, se
clasifica como un suelo arcilloso de baja plasticidad del tipo A-4 segun la clasificacion
A.A.S.H.O. Obteniendo una resistencia de carga admisible maxima probable de 0,70
kg/cm?y con respecto a la cota definida de emplazamiento, la profundidad del ensayo es
de 4.90 metros.

Figura: 3.5 Fotografias del Ensayo de SPT

Fuente: Elaboracion proia

El POZO 5 se hizo la excavacion a una profundidad de 4,20 metros del terreno actual,
tiene una profundidad de 2,00 metros de relleno, la segunda capa de 1,30 metros de suelo

limoso con mescla de arena del tipo A-4 y la tercera capa de 0,90 metros, la muestra de
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suelo analizada, se clasifica como un suelo granular mezcla de arena limosa con grava del
tipo A-2-4 segun la clasificacion A.A.S.H.O. y con respecto a la cota definida de
emplazamiento, la profundidad de la excavacién y extraccion de la muestra es de 4,70

metros.

Se elige como capacidad portante méxima admisible para el proyecto de gadm.=0,7
kg/cm2 se elige este dato porque a la profundidad realizado el ensayo, se tiene un extracto
consolidado, de mas de 0,70 metros por encima del ensayo, en el area que requiere de
relleno, se encuentran los pozos 1y 2 y a mayor profundidad del ensayo, se encuentra un
suelo granular, mescla de arena limosa con grava una capa explorada de 0,90 metros por
debajo del ensayo que se muestra en el pozo 5y en el area que requiere corte se encuentran
los pozos explorados 3y 4, presentan suelo arcilloso de 0,70 y 0,80 metros por encima del
ensayo Yy por mas encima una capa de suelo granular de 0,90 y 0,70 metros. La fundacion
se disefia por encima de la capa de suelo granular, que es apto para fundacién, se define
tres niveles de fundacion, de acuerdo a la topografia y al estudio de suelo,
complementando al disefio arquitecténico un subsuelo en el area que se tiene mayor altura

de relleno a continuacion se muestra los perfiles de emplazamiento.

Figura 3.6 Perfiles de emplazamiento de fundacion.
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Fuente: Elaboracion propia
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3.3 Andlisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico elaborado por el Gobierno Auténomo Municipal de la ciudad de
Tarija, consiste en una edificacion de tres niveles destinados a ambientes, como aulas de
estudio, ambientes administrativos, laboratorios, etc. En general todos los ambientes son
amplios, de luces considerables de acuerdo a sus finalidades ver ANEXO A-3 (Planos
Arquitectonicos).

A continuacion, se detalla de qué consta cada nivel:

En acuerdo a la ubicacion de sus ambientes se divide con juntas de dilatacion en tres

bloques, bloque A, bloque B y blogue C como se muestra en la Figura 3.5.

Figura 3.7 Asignacion de blogue

J L
BLOQUE B BLOQUE C
A
| 11
BLOQUE A

Fuente elaboracion propia
» Planta Baja:

Blogue A.- Consta de 2 Aulas, secretaria, Direccion, cocineta, taller de técnica y 2

escaleras.

Bloque B.- Baterias de bafios, laboratorio de fisica, laboratorio de quimica, taller de cocina,
1 kiosco y Porteria.
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Bloque C.- Bateria de bafios, 3 aulas y una escalera.
» Primer piso

Bloque A.- Consta de 2 aulas, secretaria, Direccion, cocineta, taller de tecnologia y 2

escaleras.

Blogue B.- Baterias de bafios, taller de biologia, laboratorio de robotica, salon de musica,

depdsito de instrumentos y gabinete psicoldgico.
Bloque C.- Bateria de bafios, 3 aulas y una escalera.
» Segundo piso
Blogue A.- Consta de 2 aulas, secretaria, Direccion, cocineta y salén multifuncional.

Bloque B.- Baterias de bafios, 2 aulas, biblioteca, depdsito de libros, ambiente cAmara de

seguridad.

Bloque C.- Bateria de bafios, salon de actos 250 personas mas su escenario, camerino

mujeres y camerino varones.

El disefio arquitectonico tiene la cubierta de cercha metalica con calamina trapezoidal a
dos aguas y azotea en los bloques B y C destinados para tinacos de agua, las elevaciones

de cada planta son de 3,96 metros.

Cuenta con una rampa hasta la segunda planta, entre los bloques B y C totalmente

independiente.
» Subsuelo en el bloque A:

Se diseria el subsuelo en el bloque A, por razones del estudio de suelo, debido a que en la
zona del bloque A se tiene un suelo relleno de mayor altura, es mas viable realizar el retiro
del relleno para realizar la fundacién y disefiar un subsuelo que se pueda dar la
funcionalidad de depdsito, gimnasio, o implementar un taller, etc. Se disefia con 2 accesos

de escaleras y con ventanales de baja altura hacia la calle.
3.4 Planteamiento estructural

En el planteo estructural se analiza la disposicion de la estructura, dimension,

ubicacion de los distintos elementos estructurales, que vendran dispuestos de acuerdo al
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plano arquitectonico, tomando en cuenta la luz a cubrir, tipo de cubierta, tipo de

fundacion, tipo de columnas y losas.
3.4.1 Estructura de Cubierta

La estructura de la cubierta esta compuesta de tres bloques, blogue A, bloque B y bloque
C, separados por juntas de dilatacién, en los tres bloques se disefia una estructura de
sustentacion de cerchas metalicas a dos aguas, con calamina trapezoidal dispuestas de

manera que soporte las cargas presentes en la cubierta.

Teniendo en cuenta el espaciamiento que debe existir entre cada cercha, se tiene en cuenta
el disefio de correas, elementos horizontales, verticales y diagonales. Se presenta un

disefio de uniones de soldaduras.

Para transmitir los esfuerzos causados por las cerchas hacia la estructura de soporte, en
este caso la estructura de la edificacion, se realiza el disefio con ayuda del programa
Cypecad.

3.4.2 Estructura de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion, esta compuesta por porticos de columnas
de seccidn cuadrada, rectangular y ademas de vigas compuestas de seccion rectangular
en los tres bloques.

El disefio de las losas se opt6 por losa aligerada de viguetas pretensadas y complemento

de plastoformo como estructuras de entrepisos.

Todas las losas, estdn apoyadas directamente sobre una viga, que absorberan las

solicitaciones y transmitiran hacia las columnas, y estas a su vez al terreno de fundacion.
3.4.3 Estructuras complementarias

En el caso de la estructura de transito vertical, como la rampa o las escaleras, el disefio esta
dado por losa maciza, ya que los espesores suelen ser pequefios y no complican el disefio

del mismao.

3.4.4 Fundaciones

La fundacion se disefia una losa de canto constante debido a las caracteristicas del suelo

y situacion del terreno natural. El desarrollo se encuentra en el capitulo IV.
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3.5 Analisis, célculo y disefio estructural

Para realizar el calculo de los elementos zapatas, columnas, vigas, losas, escaleras y rampa

se emplea hormigones y aceros con las siguientes resistencias:
Hormigon: fck=21 MPa
Acero: fyk=500 MPa

La resistencia admisible del suelo en el cual se fundara la obra a una profundidad de 3.60
metros es de q=0,070 MPa

> Pre-dimensionamiento

e Columnas. - Las columnas estan definidas por una cara de 0.35m debido

al disefio arquitectonico y se adopta una seccion de 0.35 m por x variable
Seccion adoptada Ac = 35 cm * x variable
¢ Vigas longitudinales
Para una luz maxima de [ = 6,40 metros

. [ 640
120 12

=0,533m

Altura adoptada = 55 cm
base adoptada = 25 cm
Seccion adoptada b *h =25cm*55cm
e Vigas transversales
Para una luz maxima de [ = 4,50 metros

h=n =220 38
BEV IRV

Altura adotada = 40 cm

Base adoptada = == 20 cm

2

Seccion adoptada b *h =20 cm *40 cm
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» Datos de elevacion de plantas

Las plantas tienen las siguientes elevaciones:

Tabla 3.1 Elevacion de plantas

Grupo Planta Altura (m)

6 Cubierta (+11.88) 3.96
5 Segundo Piso (+7.92) 3,96
4 Primer Piso (+3.96) 3.96
3 Planta Baja (0.00) 0.70
2 Cimentacion (-0.70) 0,80
1 Cimentacion (-1.50) 2,10
0 Cimentacion (-3,60)

Fuente: Elaboracion propia

3.5.1 Anadlisis de cargas

» Determinacion de la carga de servicio

Se determina cinco tipos de carga

Peso propio

Carga muerta (CM)
Sobrecarga de uso (Q)
Carga del viento

Carga de la nieve y granizo

3.5.1.1 Peso propio

Cota (m)
11,88
7,92
3,96
0,00
-0,70
-1,50
-3,60

El peso propio de la estructura, no se determina, debido a que el software Cypecad 2018

utilizado lo considera por defecto para el célculo.

3.5.1.2 Carga muerta

Se necesita calcular la carga muerta no estructural que son: el peso de la carpeta de

nivelacion de mortero sobre la losa, mortero para pegar la ceramica, piso ceramico y cielo

raso para estructura, cielo falso y peso de la calamina para le estructura de la cubierta.

En la tabla a continuacion se muestran los resultados calculados:
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Tabla 3.2 Carga muerta no estructural calculado

Carga muerta de acabados en la estructura CM
Altura 0,04/ m
Carpeta de nivelacion CM1 P. Especifico mortero 21 | kN/m?
CM1= 0,84 | KN/m?
Altura 0,01|m
Mortero para ceramica CM2 P. Especifico mortero 21 | kN/m?3
CM2= 0,21 | KN/m?
Altura 0,01|m
Piso cerdmico CM3 P. Especifico mortero 18 | KN/m?3
CM3= 0,18 | KN/m?
Altura 0,02 |m
Cielo raso CM4 P. Especifico mortero 12,5 | kN/m?
CM3= 0,25 | KN/m?
Carga total CM1+CM2+CM3+CM4= 1,48 | KN/m?
CM Adoptada= 1,5 | KN/m?
Carga muerta para la cubierta metalica CMC
Cielo Falso CMC1= 0,3 | KN/m?
Peso de la calamina CMC2= 0,08 | KN/m?
Carga total CMC= 0,38 | KN/m?

Fuente: Elaboracién Propia
» Carga muerta de muros mas revoque espesor 20 cm y h=3,46m

Se utilizard ladrillo de 6 huecos, de largo 24cm, alto 12 cm y ancho 18 cm, separacion
horizontal 2 cm, separacion vertical 2 cm y con revoque a doble cara de 2 cm. La altura
correspondiente de piso a piso es de 3.96 m, de la cual se resta la altura de la viga de 0,50
m obteniendo una altura de muro de 3,46 m. en la tabla 3.2 se demuestra el proceso de

calculo de carga de muro.

Tabla 3.3 Determinacion de carga de muro por metro lineal.

PESO MURO LADRILLO

Espesor de Muro E= 20,00 cm
Dimensiones de Ladrillo
Ancho a= 18,00 cm
Alto h= 12,00 cm
Largo I = 24,00 cm
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Dimensiones de mortero

Sep. Horizontal SH= 2,00 cm

Sep. Vertical Sv= 2,00 cm
Dimensiones de Revoques

Revoque grueso 2 caras erg= 2,00 cm

Revoque Fino 2 caras erf= 0,70 cm
Cantidad de ladrillos por metro cuadrado

filas f= 7,143

columnas c= 3,846

Ladrillos/m2 27,47
Cantidad de mortero por metro cuadrado

Area ladrillos al= 0,79 m?

Area Mortero am= 0,21 m2

Volumen Ladrillo VL= 0,14 m3

Volumen Mortero VM= 0,04 m3

Volumen Rev. grueso Vg= 0,02 m3

Volumen Rev. Fino Vrf= 0,01 m3
Célculo de Pesos

P. Especifico. Ladrillo Olad= 900,00 kg/m3

P. Especifico. Mortero Olad= 2100,00 kg/m3

P. Especifico. Rev. Grueso Org= 2100,00 kg/m3

P. Especifico. Rev. Fino Orf= 1200,00 kg/m3

Peso Ladrillo PL = 128,18 kg/m2

Peso Mortero PM = 78,92 kg/m2

Peso Rev. grueso Prg= 42,00 kg/m2

Peso Rev. Fino Prf= 8,40 kg/m2

Peso Total PT = 257,50 kg/m2
Altura de Muro = 3,46 m
Peso de Muro por metro lineal = 890,95 kg/m

Fuente: elaboracion propia

Se adopta una carga de CMM = 8,85kN /ml de muro de espesor E=20 cm,
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De igual manera se determina el peso de los muros, para los distintos espesores y alturas,

los cuales se encuentran en los ANEXOS A-5.

» Carga muerta de brandado metélico
Se adopta una carga de brandado de 1kN
3.5.1.3 Sobrecarga de uso

Las sobrecargas se definen de acuerdo a la tabla 4.1 de la normativa NB1225002-1 segun
el tipo de servicio, la tabla se encuentra en el ANEXO A-4 donde se remarcan los valores

utilizados para el disefio.
3.5.2 Estructura de sustentacién de cubierta

La normativa utilizada para el disefio de los elementos de la cubierta es AISI (American
Iron and Steel Institute ) por el método (LFRD) Acero conformado en frio. Para las
acciones gravitacionales sobre la estructura la normativa NB1225002-1 y Acciones del
viento en la estructura. La normativa NB1225003-1.

3.5.2.1 Andlisis de carga

Se determinan las siguientes cargas:
e Cargas permanentes
- Cubierta y accesorios
- Correas
e Cargaviva
e Carga de viento
e Cargade nieve
» Cargas permanentes (Cubierta calamina trapezoidal y accesorios)
Peso de la calamina trapezoidal y accesorios 0,08kN/m?

» Sobrecarga de uso (carga viva Lr = 0,96* R1* R2)

Area tributaria.
At > 56m?

R1=0,6 para At> 56 m2
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F = 0,12 x pendiente = 0,12+ 25 =3 < 4
R2=1paraF <4
Lr =096« R1*R2=10,96 0,6 x1 = 0,576kN/m? asumido Lr = 0,60kN /m?
» Carga de viento
Presion dindmica
qz = 0,613 x kz x kzt * kd * V2 * |
kz=1,05
kzt=1
Kd=0,85 factor de direccionalidad
I=1,15 factor de importancia tipo 111
V=24m/s velocidad del viento en la cuidad de Tarija
gz = 0,613 * 1,05 x 1 % 0,85 1,15 * 242 = 362,4 N/m? = 0,36 kN /m 2
Presion de disefio (Edificios cerrados)
p = qz * ((G * Cp) — (GCpD))
Cp = —1: Barlovento Cp = —0,5: Sotavento
G = 0,85 efectoderafaga GCpi = £0,18
Presion barlovento
pb = (0,36 % 0,85 * —1) — (0,36 * 0,18) = —0,37kN /m?
Descomposicion
pbz = —0,3592kN /m? pbx = —0,09kN /m?
Presion sotavento

ps = (0,36 * 0,85 x —0,5) — (0,36 = 0,18) = —0,22kN /m?
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Descomposicion
pbz = —0,21kN /m? pbx = —0,05kN /m?
» Carga de nieve
q nieve = 0,85 * 3 % 0,15 = 0,38kN /m?
» Carga muerta de Cielo falso
CMc1 cielo falso = 0,2kN /m? CMc2 estruc.met.= 0,1 kN /m?
CMc = CMcl1 + CMc2 = 0,2kN/m? + 0,1 kg/m? = 0,3kN /m?
3.5.2.2 Combinaciones de carga

Con el propdsito de incrementar las cargas para tomar en cuenta las incertidumbres
implicadas al momento de estimar las magnitudes de las cargas vivas y cargas muertas en
el disefio de la estructura, se presentan a continuacion los siguientes factores de carga,

segun método L.R.F.D.

Lo que dispone la normativa LRFD son las siguientes combinaciones de carga.

a) U=1.4D

by U=12D+16L+05(LroSoR)
c)U=12D+16(LroSoR)+(0,5L00,8W)
dU=12D+1IW+05L+05(LroSoR)

e) U=1,2D +1,0E +0,5L +0,2S

f) U=0,9D + (1W 0 1,0E)
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» Combinacién de carga a barlovento

Tabla 3.4 Carga critica en barlovento

Combinacién de carga D Lr W S Carga critica
(KN/m?) | (kN/m?) | (kN/m?) | (kN/m?) U (kKN/m?)
U=1.4D 0,11
U=1.2D+0.5Lr 0,40
U=1.2D+0.5S 0,29
U=1.2D+1.6Lr +0,5W 0,77
U=1.2D+1.65+0,5W 0,08 0,60 -0,36 0,38 0,42
U=1.2D+1W +0.5Lr -0,18
U=1.2D+1W +0.5S -0,29
U=1.2D+0,2S 0,29
U=0.9D+1W -0,50
Maximo 0,77

Fuente: Elaboracion propia

Por lo tanto, en sentido Y de barlovento tenemos una carga de 0,77kN/m?

» Combinacién de carga a sotavento

Tabla 3.5 Carga critica en sotavento

Combinacion de carga D Lr W S Carga critica
(KN/m?) | (kN/m?) | (KN/m?) | (KN/m?) U (kN/m?)
U=1.4D 0,11
U=1.2D+0.5Lr 0,40
U=1.2D+0.5S 0,29
U=1.2D+1.6Lr +0,5W 0,89
U=1.2D+1.65+0,5W 0,08 0,60 -0,21 0,38 0,54
U=1.2D+1W +0.5Lr 0,06
U=1.2D+1W +0.5S -0,04
U=1.2D+0,2S 0,29
U=0.9D+1W -0,26
Maximo 0,89

Fuente: Elaboracion propia

Por lo tanto, en sentido Y de sotavento tenemos una carga de 0,89kN/m?
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El valor mayor en cada caso de combinacion se nombra carga critica, el cual deberd ser

utilizado en el disefio estructural.
» Geometria de la cercha

Figura 3.8 Disposicion geométrica de la cercha metélica

q

- m n ! o r 5
09306 43 09306 14 09306 {15 0,9308 . A7 1.0153 ‘LB 09308 ‘Lg 0,9306 20 0,9306 21 0.,9306
g g g 7 g 7 7

Fuente elaboracion propia
Angulo de inclinacion 14,2°
Pendiente 25% respecto a la horizontal
Separacion de cerchas 2,3 m. d acuerdo a la figura

Todos los factores, hipotesis, acciones, disposicion geométrica y especificaciones y La
verificacion de los elementos que componen la cercha se encuentran en el ANEXO A-5

(Verificacion de los elementos que componen la cercha)
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3.5.3 Estructura de sustentacion de la edificacion

La normativa utilizada para el disefio de los elementos estructurales de hormigdn armado
es el Cddigo Boliviano del Hormigon CBH-87.

Disefio de los elementos de hormigén armado

El modelado de la edificacién del proyecto fue realizado por medio del programa Cypecad
2018 los resultados que este programa emite, sobre los elementos estructurales son

analizados y verificados de forma manual de aquellos elementos mas solicitados.

La verificacion de los elementos, losas, vigas, columnas, muros de sotano, escaleras,
rampa y cimentacion, se muestran a continuacion, mientras que los resultados obtenidos
con el programa estan presentes en los ANEXOS A-12 (Planos Estructurales).

Figura 3.9 Modelado de la estructura

Fuente: Elaboracion propia en CYPECAD 2018

A continuacidn, se expresan los datos generales de los elementos estructurales y la

verificacion de los mismos:
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3.5.3.1 Disefo de losa alivianada

Se opto por el disefio de losa alivianada como estructura de entrepiso debido a que es muy

comun en nuestro medio y facilita los trabajos en la ejecucion.

La verificacion se realiza de la losa del Segundo Piso que se encuentra entre las columnas
C76, C77,C79y C80.

Figura 3.10 Disefio de losa alivianada

18

C78| et £ — R.m‘*@oéwa —————1 80
5 (=9 B S
2 i 3
C75 e 1=50°8—25x08 E“CW
T‘
Fuente: Elaboracion propia
Datos:
Canto de la losa h=25cm
Inter eje de viguetas bw =50 cm
Recubrimiento de la armadura r=25cm
Resistencia del hormigén fck = 21 MPa = 2,10 kN/cm?
Resistencia del acero fyk =500 MPa = 50 kN/cm?

La losa alivianada o forjado unidireccional, llamado asi por que reparte las cargas que

recibe en una sola direccion, esta compuesta por:
¢ Viguetas pretensadas

e Complemento aligerado de plastoformo.
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e Carpeta de compresion de hormigon armado

a) Viguetas pretensadas

Para el disefio de la losa alivianada se utiliz6 viguetas pretensadas de la fabrica

CONCRETEC que son reconocidas en nuestro medio y su control de calidad en su

fabricacion es reconocida a nivel nacional. Las caracteristicas técnicas de la vigueta
pretensada de CONCRETEC son las siguientes: La vigueta pretensada de CONCRETEC
es fabricada con tecnologia automatizada y de ultima generacién, obteniendo un producto

de alta estandarizacion y calidad, lo cual garantiza las resistencias y funcionalidad en las

losas de entre piso y cubiertas.

Figura 3.11 Especificaciones técnicas de la vigueta pretensada

Fuente: Catalogo de Concretec

Tabla 3.6 Dimensiones de la vigueta pretensada

Dimensiones (mm) Peso Prom. |Resis. del Acero[Tipo de
Producto | a b h I (Kg) (fyk=Kg/cm?) [Hormigén
1 56 110 1144 |<9.0m. |17.2 18.000 350 kg/cm?
2 60 (121 [112 <9.0m. |19 18.000 350 kg/cm?

Fuente: Catalogo de Concretec
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Tabla 3.7 Sistema de aplicacion de la vigueta pretensada

Dimensiones (cm)
Descripcion Referencia | Simple Doble
Distancia entre ejes (Paso) D 50-55-58-60 | 62-70-72
Altura de Complemento h1 de10a25 |del12a25
Altura de carpeta de compresion h2 5 5
Altura paquete estructural H de15a30 |de17a30

Fuente: Catalogo de Concretec

Figura 3.12 Caracteristica geométrica seleccionada

%—6cm-{

12 cm

l2cm
Fuente: Catadlogo de CONCRETEC

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

rigidas y estables.
Se define una distancia entre ejes de D=50cm
Se recomienda una altura de complemento de h1=20cm
Altura de la carpeta de compresion de h2=5cm

La altura total de la losa alivianada sera de H=25cm
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> Luz de céalculo:

La luz de calculo de cada tramo de forjado se mide entre ejes de los elementos de apoyo.

Las luces varian en toda la estructura, la mayor luz que tiene la vigueta es de 4,5 metros.

» Entradaen laviga:

Las viguetas deben apoyarse a un minimo de 10 cm. sobre muros vigas o encadenados.

b) Complemento aligerado de poliestireno

Las dimensiones del plastoformo proporcionadas por el fabricante son 20x46x100 (cm.).

Figura 3.13 Caracteristicas geométricas del complemento plastoformo

| 32cm |
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T S —
4cm 38cm 4cm
46cm

Fuente: Elaboracidn propia
c) Carpeta de compresion de Hormigon armado
El espesor minimo h2 de la losa superior hormigonada en obra, con pieza aligerante, no

debera ser menor a5 cm.
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Figura 3.14 Espesor minimo de la carpeta de compresion

=5cm

he

| 18cm | 32cm

©oz2oem )

D=50cm

Fuente: Elaboracion propia
Se define una capa de compresion de h2=5cm

» Calculo de las caracteristicas geométricas de las viguetas
- Propiedades de la vigueta normal en t=0

Figura 3.15 Caracteristicas geomeétricas de la vigueta pretensada

15

25

7,05

12 em
4

—— X
cg
12cm
Fuente: Elaboracion propia

A =80.5cm? Area de la seccion transversal de la vigueta
Cxo =4.95cm Brazo mecanico inferior
Cwo =7.05cm Brazo mecanico superior
Ixc = 1132.296 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x
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- Propiedades de la Vigueta compuestaen t = o

Figura 3.16 Caracteristicas Geomeétricas de la seccion Homogeneizada

L 50cm

18 |

"N, Centro de Gravedad

206m . .

B
_____ I
Fuente: Elaboracién propia
A =385cm? Area de la seccion compuesta
C20 =17.08 cm Brazo mecanico inferior
Croo = 7.92Ccm Brazo mecénico superior
Ixc =19793.58 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x

» Acciones de cargas consideradas sobre la losa alivianada:
Carga por entrepiso y cielo falso= 2 kN/m? +1,5 kN/m?
Peso propio de la losa = 2,8 kN/m?
Sobrecarga de uso =5 kN/m?
Luz de calculo de la vigueta pretensada es de 4,5 m
Separacidn entre viguetas 0,5 m

» Verificacion de la vigueta pretensada

Pretensar el hormigon consiste en aplicar una fuerza total que se produzca en las mismas
tensiones contrarias a las que luego, en estado de 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 hormigén
pretensado algunas comprobaciones tensionales, fundamentalmente en dos instantes:
Uno, en el de aplicacién de la fuerza de pretensado. Otro en el estado de servicio de la

pieza. Esta es una diferencia importante respecto a las piezas de hormigon armado.
» 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 tension no superior al menor de los limites siguientes:

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

armaduras activas una tension no superior al menor de los limites siguientes:
0,74 * fpmaxk
0,90 * fpk

fpmaxk = 18000kg/cm? Tension de rotura Gltima del acero pretensado obtenida de
la guia técnica de CONCRETEC

fpk=50 MPa limite elastico caracteristico del acero,

)

1000

0,74 * fpmaxk = 0,74 » 18000 * = 130,67kN /cm?

0,90 = fpk = 0,90 * 50 = 45kN /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 = 130,67kN /cm?
» Resistencia a comprension del hormigén a los 7 dias:
El hormigdn tendra una resistencia del 70 % de la prevista a los 28 dias

3,5kN 2,45kN
* =
cm? cm?

flci = 0'7
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» Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg

Figura 3.17 Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp)
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Fuente: Elaboracion propia

» Tiempo inicial t=0

ycp = 2,88cm

- Propiedades geométricas

Figura 3.18 Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada.

6cm

7.0

12¢cm

4,95

15

25

25
1.6

12cm

Fuente: Elaboracidn propia

A =80.5cmz
Cx =4.95cm
Cwo =7.05cm

Ixc = 1132.296 cm*

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

Momento de Inercia con respecto al eje X

e0=4,95-2,88=2,07cm  Excentricidad desde el eje neutro de la vigueta
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» Esfuerzos admisibles del hormigon:

Esfuerzo maximo de tension del concreto durante la transferencia.

fi = 0,25 % /f i = 0,25 % /2,45 = 0,391kN /cm?
Esfuerzo maximo de comprension del concreto durante la transferencia.
fei =—0,6 % f'ci =—0,6 x 2,45 = —1,47kN /cm?
Esfuerzo admisible en el acero de presforzado.
fps = 130,67kN /cm?
Area de acero de pretensado.
Didmetro =4mm

4 % D? c T * 0,42
= n % = b %
ps=n 2 2

= 0,628 cm?

Fuerza de pretensado inicial.
Po = fps * Aps = 130,67 * 0,628 = 82,06 kN
» Momentos actuantes
Peso propio de la vigueta pretensada
Peso especifico del hormigén armado =24kN/m?
Area de la seccion de la vigueta =80,5cm?

Longitud de la vigueta 1=4,50m

24 kN 80,5cm? ( Lm )2 0,193kN
— * * —
av m3 em 100cm ’ /m
qu =1,4*qv
0,193kN
qu = 1,4 * — = 0,27 kN/m

qux*1? 0,27kN/m * (4,50m)?
Mu = 3 = 3

= 0,683kN *m = 68,34kN * cm
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> Verificacion de esfuerzos
Fibra traccionada

MuC10 Poxeo*C10 Po

- < i
Io + Io Ao fi
68,34 «7,05 82,06%2,07 7,05 82,06 ]
— + — < fti
1132,296 1132,296 80,5

—0,387 < 0,391 cumple
Fibra comprimida

Mu=C20 Pox*eox*x(C20 Po

_ i

lo lo Ao fei
68,34+ 495 _82,06+2,07+4,95 82,06 _
1132.296 1132.296 805 = /¢

—1,463 > —1,47 cumple

» Tiempo infinito t=co
- Propiedades de la seccion compuesta homogeneizadaent =

L 50cm
I

18 |

2]
o
e

© "N, Ceniro de Gravedad o

708" .
©20em L L

Figura 3.19 Caracteristicas Geometricas de la seccion Homogeneizada

Fuente: Elaboracion propia

A =385cm? Area de la seccion compuesta

Cooo =17.08 cm Brazo mecanico inferior

Cio0 = 7.92Ccm Brazo mecanico superior

Ixc = 19793.58 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x
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e0=17,08-2,88=14,20cm  excentricidad desde el eje neutro de la seccion
n=0,80 Coeficiente de eficiencia del pretensado
» Esfuerzos admisibles del hormigon:
Esfuerzo en la fibra extrema en comprension después de ocurrir todas las pérdidas.
fos = —0,45 % f'c = —0,45 * 3,50 = —1,575kN /cm?

Esfuerzo en la fibra extrema en tension después de ocurrir las perdidas.

frs = 0,5 % /fc =05 %/3,50 = 0,94kN /cm?
» Momentos actuantes
Separacion de viguetas d=50cm
Carga muerta
Peso propio losa=2,80kN/m?

Peso de sobre piso y acabados=1,50kN/m? +2,00 kN/m?

kN
Cm = 6,30—2 * 0,5m = 3,15kN/m
cm
Sobrecarga de uso Sc=5,00kN/m?

5,00kN
Sc =

2 * 0,5m = 2,50kN/m

Qu=Cm+ Sc = 3,15+ 2,50 = 5,65kN/m

_Quxl* 565kN/m * (4,50m)?

5 3 = 14,30kN * m = 1430kN * cm

Mt

Fuerza de pretensado final
Considerando 20% de perdidas

Pf = 0,8 * fps * Aps = 0,8 * 130,67 % 0,628 = 65,65kN
Verificacion de esfuerzos

Fibra comprimida
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Mt x Cloo  Pf xeoox Cloo  Pf -
- oo + Too _AT‘O_fCS

1430 792 65,65 14,2% 7,92 65,65

— — >
1979358 T 1979358 385 =/
—0,37 = —1,575 cumple
Fibra traccionada
Mt x C200 Pf xeoox (200 Pf
— —— < fts
[0 [0 Aco
1430+ 17,08 65,65 *14,2+17,08 65,65
< fts

19793,58 19793,58 - 385
0,26 < 0,94 cumple
> Verificacion de la deflexidn

Se calcula la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier otro

miembro a flexion, pero se sobrepone a la deflexion del prees fuerzo.

La deflexion maxima permisible es de L/400; por lo tanto, se debera cumplir:

l
— < —
Aps + App < 200

Deflexion debido a la fuerza pretensora:

Esta es considerada favorable por presentar una deflexion cdncava hacia arriba, por la
accion de la fuerza pretensora.

Pe x e * [? 65,65 * 14,2 * 4502

A = =
PS = 8w EcxI, 8+2780,56 19793,58

=0,42cm

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

5,65
5xqxl*  5xygyx450°

384 * Ecp » Ixc 384 % 2780,56 * 19793,58

App = = 0,55cm

Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible:

Aps + App < —— = 29 _ 1 125
PSTAPP =700 " 200~ O
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—-0,42+4+ 0,55 < 1,11cm
0,13cm < 1,125 cm cumple

» Armadura de refuerzo de negativos
- Cargas sobre la losa

Carga muerta
Peso propio losa=2,80kN/m?

Peso de sobre piso y acabados=1,50kN/m? +2,00 kN/m?

kN
Cm = 6,30— = 0,5m = 3,15kN/m
m

Sobrecarga de uso Sc=5kN/m?

S5kN

m2

Sc = * 0,5m = 2,5kN/m

Losa en estudio
Qu=Cm+ Sc =1,6(3,15+ 2,5) = 9,04kN/m
Losa adyacente
Carga muerta=2,15kN/m?
Qu = Cm + Sc = 1,6(2,15 + 2,50) = 7,44kN/m

Figura 3.20 Diagrama de momentos en losas

q=9,04kN/m q=7,44kN/m

Mu=20,86 kN"m

4.5 )/ \u\u\_L:E;n 3

m
e I Mu=92 85 kN*m

Mu=13,64 kN'm

Fuente: Elaboracién propia
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Momento maximo negativo mayorado Md= 20,86 KN*m=2086 kKN*cm

Canto de la losa h=25cm

Base de la vigueta uniformada bw =25cm

Inter eje de viguetas bw =50 cm

Recubrimiento de la armadura r=25cm

Canto util de la seccion d=25cm-25cm=225cm
Resistencia del hormigoén fck = 21 MPa = 2,10 kN/cm?
Resistencia del acero fyk =500 MPa = 50 kN/cm?
Resistencia de calculo del hormigén fcd = 1,40 kN/cm?
Resistencia de calculo del acero fyd = 43,478 kN/cm?
Factores de minoracion de resistencias vc=1.5; ys=1.15;

Factores de mayoracion de cargas vf=1,6

» Determinacion del momento reducido de célculo: pd

Md _ 2086 kN * cm
bw * d? * fcd  50cm * (22,5 cm)? * 1,40 kN /cm?

pd = = 0,059 = 0,06

Entonces ulim=0,319 menor que pd no necesita armadura de compresion.
» Célculo de la armadura en traccion

Determinacion de la cuantia mecanica mediante la tabla universal a flexion simple o

compuesta se obtiene .
Con pd=0,06 se obtiene una cuantia mecanica mediante interpolacion de ®=0,0627.

> Determinacion de la armadura As

1,40kN
As—a)*bw*d*de = 0,0627 * 25cm = 22 5cm*L— 1,14cm?
- d ’ 43,478kN ~
cm?
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» Determinacion de la armadura minima Asmin
Segun CBH-87 omin=0,0015 para el tipo de acero Fy=5000kg/cm2
Asmin = wmin * bw * h = 0,0015 * 25¢m * 25¢cm = 0,94cm?
Entonces el area de calculo sera el mayor valor.
As = 1,14cm?

Se consideran los siguientes diametros:

@=10mm con un area de As=0,79cm?

@=8mm con un area de As=0,5cm?

Considerando 1@#8mm+1@10mm se tiene un area de As=1.29cm? cumple con la

necesaria.
Se utilizard 198+1910
» Armadura de reparto por retraccion de fraguado y cambios de temperatura
Ancho analizado = 1m
Altura de la capa de compresion = 5cm
Fsd=fyd resistencia del acero en MPa 434,783

Constructivamente el espaciamiento se asume de 25 cm, por tener una separacién de
viguetas de 50 cm, por tal razén la armadura llega al centro luz entre viguetas y

asumiendo el diametro del acero de 6 mm.
As = 1¢6¢/25cm = 1,12 cm? /m

Espaciamiento S maximo entre refuerzos de armadura de reparto Segin CBH 87 Pag.195. Se
colocard una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm y

cuya area As en cm?/m, cumplira la condicion es:

h 200
Asreparto > 50 * E = m
200

> >
Asreparto 2 50 * 73703 = 30783
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ASyeparto = 0,58 = 0,48 cm? /m
1,12 cm?/m = 0,58 cm?/m  cumple
Resultados:
Verificacion manual se utilizara 1¢8+1@10.
CYPECAD =198 +1¢10.
3.5.3.2 Disefio de vigas de hormigon armado

Para realizar la comprobacion de la viga se eligi6 la viga perteneciente al portico 22 del

Segundo Piso entre las columnas C79 y C80.

Figura 3.21 Diagrama de Momento para el disefio de la viga

kN-

-210
-180
-150
-120
-90

-60

30
C8

30
60
90
120
150
180
210
240
270

I flector

286.26

Fuente: Cypecad 2018

3.5.3.2.1 Verificacion de la armadura longitudinal positiva viga entre C79 y C80

Momento maximo positivo mayorado Md= 286,26 kN*m = 28626 kN*cm
Canto de la viga h=65cm

Base de la viga bw =25cm

Recubrimiento r=25cm

Resistencia del hormigén fck = 21 MPa = 2,10 kN/cm?
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Resistencia del acero fyk =500 MPa = 50 kN/cm?

Factores de minoracion de resistencias vc=1.5; ys=1.15;
Factores de mayoracion de cargas vf=1,6

Resistencia de calculo del hormigén fcd = 1,40 kN/cm?
Resistencia de calculo del acero fyd = 43,478 kN/cm?

Canto util de la seccidn (d)

r" =r + Qestribo + z—armadura pincipal

r’ = 25mm+ 8mm + (12/2) mm = 39mm asumido 4cm
d=h—r"=65cm —4cm = 61lcm
d =6lcm
» Determinacion del momento reducido de célculo: (pd)

G Md 28626 kN * cm ~
HE = pw = d2 « fcd  25cm * (61cm)? * 1,40kN /cm?

0,22

Entonces plim=0,319 menor que pd no necesita armadura de compresion.
ud = 0,22 < 0,319
» Célculo de la cuantia en traccion

Determinacion de la cuantia mecénica mediante la tabla universal a flexion simple o

compuesta se obtiene .

Con nd=0,22 se obtiene una cuantia mecanica mediante interpolacion de ®=0,2529

» Determinacion de la armadura As

1,40kN
As—w*bw*d*de = 10,2529 * 25cm * 61cm * —S0 = 12,42cm?
- fyd - 43,478kN ~— ~ 7
cm?

» Determinacion de la armadura minima Asmin

Seglin CBH-87 omin=0,0028 para el tipo de acero Fy=5000kg/cm?
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Asmin = wmin * bw * d = 0,0028 * 25cm * 61cm = 4,27cm?
Entonces el area de calculo sera el mayor valor.
As = 12,42 cm? nesesaria

Se consideran los siguientes diametros:

@=20mm con un area de Aszo=3,14cm?
4@20mm se tiene un area real de As=12,56cm?
Entonces 4@20mm se tiene un area real de As=12,56cm? cumple con la necesaria.

Resultados:
Verificacion manual se utilizarad 4¢20mm
CYPECAD = 4020+1¢12mm

3.5.3.2.2 Verificacion de la armadura negativa en el lado isquierdo C79

Momento maximo negativo mayorado Md= 218,70kN*m = 21870kN*cm
Canto de la viga h=65cm

Base de la viga bw =25cm

Recubrimiento r=25cm

Resistencia del hormigén fck =21 MPa = 2,1 kN/cm?
Resistencia del acero fyk =500 MPa = 50 kN/cm?
Factores de minoracion de resistencias vc=1.5; ys=1.15;

Factores de mayoracion de cargas vf=1,6

Resistencia de célculo del hormigon fcd = 1,40 kN/cm?

Resistencia de calculo del acero fyd =43,478 kN/cm?

Canto util de la seccion (d)

r" =r + Qestribo + Z—armadura pincipal

110



r’ = 25mm+ 8mm + 12/2 mm = 39mm asumido 4cm
d=h—7r"=65cm—4cm = 61cm
d =6lcm

» Determinacion del momento reducido de célculo: (pd)

_ Md _ 21870kN * cm
 bw*d?* fed  25cm * (61cm)? * 1,40kN /cm?

ud = 0,168

Entonces pulim=0,319 menor que pd no necesita armadura de compresion.
ud = 0,168 < 0,319
» Célculo de la cuantia en traccion

Determinacion de la cuantia mecanica mediante la tabla universal a flexion simple o

compuesta se obtiene .
Con pd=0,168 se obtiene una cuantia mecanica mediante interpolacion de ®=0,1860

» Determinacion de la armadura As

1,40kN
As = wxbw o d L% — 01860 * 25¢m = 61 cm?__ _ g 130m2
S =W *DW * *fyd_ ) * cm * Cm*m— ,Locm
cm?

» Determinacién de la armadura minima Asmin
Seglin CBH-87 omin=0,0028 para el tipo de acero Fy=5000kg/cm?
Asmin = wmin * bw * d = 0,0028 * 25cm * 61cm = 4,27cm?
Entonces el area de célculo sera el mayor valor.
As = 9,13cm? nesesaria
Se consideran los siguientes diametros:
@=20mm con un area de As»0=3,14cm?
@=16mm con un area de Asis=2,01cm?

@=10mm con un area de As10=0,79cm?
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Armadura principal 2012
2010 As10=1,58cm?
1916 As16=2,01cm?
2020 As20=6,28cm?
Ast = 1,58 + 2,01 + 6,28 = 9,87cm? cumple con la nesesaria
Se utilizara 2010 + 1916 + 2020
Constructivamente se dispondra 2@10 armadura principal, 1016 + 2020 de refuerzo.
Resultados:
Verificacion manual se utilizard 2010 + 1916 + 2020
CYPECAD = 2010 + 1916 + 2020

3.5.3.2.3 Verificacion de la armadura negativa en el lado derecho C80

Momento maximo negativo mayorado Md= 142,50 kN*m =14250 KN*cm
Canto de la viga h = 65cm

Base de la viga bw =25 cm

Recubrimiento r=25cm

Resistencia del hormigoén fck =21 MPa = 2,1 kN/cm?
Resistencia del acero fyk =500 MPa = 50 kN/cm?
Factores de minoracion de resistencias vc=1.5; ys=1.15;

Factores de mayoracion de cargas vf=1,6

Resistencia de célculo del hormigon fcd = 1,40kN/cm?

Resistencia de calculo del acero fyd =43,478kN/cm?

Canto atil de la seccion (d)

r" =r + Qestribo + Z—armadura pincipal

112



r"=25mm + 8mm + 12/2 mm = 39mm asumido 4cm
d=h—1r"=65cm—4cm = 61lcm
» Determinacion del momento reducido de célculo: (pd)
Md 14250 kN * cm

pd = bw * d? * fcd - 1,40kN
cm?

= 0,1094

25cm * (61cm)? =

Entonces ulim=0,319 menor pd no necesita armadura de compresion.
ud = 0,1094 < 0,319
» Calculo de la cuantia en traccion

Determinacion de la cuantia mecanica mediante la tabla universal a flexién simple o

compuesta se obtiene .
Con pd=0,1094 se obtiene una cuantia mecanica mediante interpolacion de ®=0,1170

> Determinacion de la armadura As

1,40kN
As = w *bw * d * cd =0,1170 * 25cm * 61cm * == = 5 76cm?
fyd ’ 43,478kN ’
cm?

» Determinacion de la armadura minima Asmin
Seglin CBH-87 omin=0,0028 para el tipo de acero Fy=5000kg/cm?
Asmin = wmin * bw * d = 0,0028 * 25 cm * 61 cm = 4,27 cm?
Entonces el area de calculo sera el mayor valor.
As = 5,76 cm? nesesaria
Se consideran los siguientes diametros:
@=10mm con un area de Asi2= 0,79 cm?
@=16mm con un area de Asi2 = 2,01 cm?
@=20mm con un area de Asz = 3,14 cm?
Armadura principal 2010 definido anteriormente
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2010 Asio= 1,58 cm?
1016 Asis= 2,01 cm?
1920 Asy = 3,14 cm?
Ast = 1,58 cm? + 2,01cm? + 3,14 cm? = 6,73 cm? cumple con la nesesaria
Se utilizara 2010 + @16 + 1020
Constructivamente se dispondra 2010 armadura principal, 1016 + 1920 de refuerzo
Resultados:
Verificacion manual se utilizard 2010 + 1916 + 1920
CYPECAD 2010 + 1016 + 1020
3.5.3.2.4 Verificacion de la armadura transversal de la viga entre C79 y C80
Procedimiento de dimensionamiento.

1) Si Via < Ve el hormigon resiste satisfactoriamente el esfuerzo cortante, por lo
tanto, no necesita armadura de célculo, pero es necesario disponer una armadura
de seguridad .

2) Si Ve < Vi < Vu se necesita calcular la armadura transversal.

3) Si Vid > Vy1es necesario aumentar la seccion de la viga de hormigon.

Figura 3.22 Cortante de disefio de la viga
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Fuente: CYPECAD 2018
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Esfuerzo cortante de disefio Vd.= 304,66 kKN

Canto de la viga h=65cm

Base de la viga bw =25cm

Recubrimiento r=25cm

Resistencia del hormigén fck =21 MPa = 2,1 kN/cm?
Resistencia del acero fyk =500 MPa = 50 kN/cm?
Factores de minoracion de resistencias vc=1.5; ys=1.15;
Resistencia de calculo del hormigén fcd = 1,40kN/cm?
Resistencia de calculo del acero fyd =43,478 kN/cm?

Canto atil d=61cm

Longitud de la viga en analisis entre ejes de apoyo  L=6,45m
Esfuerzo cortante 0 Vd.=0 Xo0=3,34m

El estado de agotamiento por esfuerzo cortante, puede alcanzarse ya sea por agotarse la
resistencia a compresion oblicua del alma, o por agotarse su resistencia a traccion oblicua,

en consecuencia, es necesario comprobar que se cumpla simultaneamente lo siguiente.
Vrd < Vul Vrd < Vu2
Vul = Esfuerzo cortante de agotamiento por compresién oblicua del alma.
Vu2 =Vcu= Esfuerzo cortante de agotamiento por traccion del alma.
Vrd = Esfuerzo cortante efectivo de célculo.
Vrd =Vd = 304,66 kN
Comprobacién de agotamiento por compresion oblicua del alma (Vul)
Vul = 0,30 = fcd * bw xd = 0,30 = 1,4kN /cm? * 25cm = 61cm = 640,50kN kN
Vrd < Vul

304,66 kN < 640,50kN cumple
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Comprobacién de agotamiento por traccion en el alma (Vu2)
Vu2 =Vcu = fcv*bwxd

La comprobacion correspondiente a Vu2 se efectla para una seccién situada a una

distancia del canto atil del borde del apoyo directo.

Siendo fcv la resistencia virtual al cortante del hormigén dado por la expresion en MPa

fov = 0,131 * 3ffck? = 0,131 = 3212 = 0,997 MPa = 0,0997 kN /cm?
Vu2 =Vcu = fcv*bw xd = 0,0997 * 25cm * 61cm = 152,06 kN
Vrd < Vu?2 304,66 < 152,06 no cumple
Vcu < Vrd < Vul se nesecita calcular la armadura transversal
» Verificacion de la armadura transversal lado izquierdo C79

(Xo—d)*Vd _ (3,34m — 0,61m) * 304,66 kN
Xo B 3,34m

Vd; = = 249,02 kN

Armadura transversal izquierda
Vd =Vcu+Vsu
Vsu; =Vd; —Vcu = 249,02 kN — 152,06 kN = 96,96 kN
Adoptando @8mm se tiene Ast=0,50 cm?

0,90 xd * Ast * fyd ) )
Vsu = S despejando s de esta ecuacion

_0,90+d*Ast * fyd 0,90 * 61cm * 0,5cm? = 43,478kN /cm?

s Vsy, 96,96 kN

=12,31cm

Constructivamente asumimos a un numero inferior que sea multiplode5 s =10cm
Por lo tanto, se adopta una separacion de estribos de 10 cm lado izquierdo

43,478kN

09 d * Ast * fyd 0,9 * 61cm * 0,5cm?
fyd _ cm®_ _ 119,35kN

Vsu =

S 10 cm

Determinacion de la longitud de distribucion
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i = Vsu* (xo —d) 119,35kN * (3,34 m — 0,61m)
YT Ve 152,06kN

= 2,14m = 214cm

Numero de estribos

Xi 214cm
N°estribos = s =

T0cm = 21,4 = 22 estribos

Se dispondra una distribucion de estribos hasta una longitud de 2,14 m de la viga cada
10cm

Resultado = 22e®8c/10
» Verificacion de la armadura transversal lado derecho C80
Esfuerzo cortante 0 Vd=0 Xo=3,34
Longitud de la viga luz libre L=6.30m
Vd.=-284,94 kN
Xd=L—-Xo=630m-—3,34m = 3,19m

(Xd—d)*Vd _ (3,19 — 0,61 + 0,125)m * 284,94 kN

Xd 319m = 241,62kN

Vdd =

Armadura transversal derecha
Vd =Vcu+Vsu
Vsug =Vdy; —Vcu = 241,62kN — 152,06 kN = 89,56 kN
Adoptando #8mm se tiene Ast=0,50 cm?

090 +d *Ast+fyd

Vsu = S despejando s de esta ecuacion
0,90 *d x Ast * fyd 0,90 * 61cm = 0,5 cm? * 43,478kN /cm?

s = = =13,33cm
Vsuy 89,56 kN
Adoptado s=10cm

Por lo tanto, se adopta una separacion de estribos de 10 cm
0,90 d * Ast « fyd 090 * 61cm « 0,5cm? » 222G
Vsu = = M- = 119,35 kN

S 10cm
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Determinacion de la longitud de distribucién

_ Vsux*(xg —d) _ 119,35 kN * (3,19m — 0,61m — 0,12m)

Xd Vsu 152,06kN

=1,82m = 182cm

NuUmero de estribos

) Xd 182cm
Neestribos = re =

=182=1 ]
T0cm 8, 9estribos

Se dispondré una distribucion de estribos de la derecha hasta una longitud de 1,82 m de la

viga cada 10cm
19e@8¢/10
» Verificacion de la armadura transversal en la parte central de la viga

Luz de la viga 1=6,30 m

Vd. = 186,52kN
Armadura transversal central

Vd =Vcu+Vsu

Vsu, = Vd, — Vcu = 186,52kN — 152,06kN = 34,46kN

Adoptando @6mm se tiene As=0,283 cm?

0,90 = d * Ast * fyd

Vsu = S despejando s de esta ecuacion
0,90 * d x Ast * fyd 0,90 * 61cm = 0,283cm? * 43,478kN /cm?
s = = =19,60cm
Vsu, 34,46kN
s =15cm

Por lo tanto, se adopta una separacion de estribos de 15cm
Determinacion de la longitud de distribucién

Xc=1—Xi—Xd =630m-—2,14m — 1,82m = 2,34m = 234cm
NUmero de estribos

Xc 234cm
N°estribos = s =

TSem = 15,6 = 16estribos
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Se dispondra una distribucién de estribos en la parte central una longitud de 2,34 m de la

viga cada 15cm
16e@6¢c/15
» Aradura de Piel:

La normativa indica lo siguiente: en vigas de canto superior a 60 cm, pero inferior a la
mitad de su luz, se dispondran armaduras de piel junto a los paramentos laterales del
nervio, construidas por un sistema de barras horizontales formando malla con los cercos
existentes. Es recomendable distanciar entre si tales barras 30 cm. como maximo, y

emplear didmetros no inferiores a 8 mm.

En este tipo de piezas el hormigdn existente por encima de la zona de recubrimiento de la

aradura principal se encuentra sometido a esfuerzos complejos, cortantes y de traccion.

Las tensiones oblicuas resultantes provocan una fisuracion que de no existir armaduras
repartidas junto a los paramentos (armaduras de piel) encargadas de distribuirla, se
concentraria en una fisura unica en el alma, de ancho sensiblemente mayor a la méaxima
admisible. Por consiguiente, Se dispondra de una armadura de piel que recorre toda la luz

de la viga en ambas caras de la viga de ®8 mm.

» Armadura de anclaje

Las longitudes de anclaje dependen de la posicidn que ocupa las barras en las piezas de
hormigon.

En el caso de las vigas, las armaduras principales de la cara inferior de traccion en
elementos sometidos a flexion positiva, (posicion 1) se dispone el anclaje para tener en
cuenta el efecto de la fisuracion oblicua debida al esfuerzo cortante, se supondra la
envolvente de momentos flectores trasladada paralelamente al eje de la pieza, en una
magnitud igual al canto Gtil y en el sentido mas desfavorable. Por lo tanto:

fyk

= 2> >
lb=m=0@Q*> >0 * @ > 15cm

500
Ilb=19x1,6% >

*1,6 = 15cm

b = 48,65 =40 = 15cm
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De adherencia deficiente, para las armaduras en la posicion Il que, durante el

hormigonado, en esta posicion las longitudes de anclaje seran iguales a 1.4 veces las de la

posicion I.

Ib=14 Z>
*sm*Q 12

Ib=1 19 122>500
=1,4%19 *
, et =

fyk

*@ > 15cm

*1,2 > 15cm

b =38,30 =30 = 15cm

Resumen general de los resultados de la viga

Tabla 3.8 Resumen general de los resultados de la viga, obtenidos manual y el

programa Cypecad
Armadura longitudinal de | As (cm2) As (cm2) Verificacion Armadura
la viga entre las columnas Manual | CYPECAD manual CYPECAD
C67y C68
Inferior (+) entre C67 yC68 | 12,42 12,77 4920 4020+1912
Superior (-) izquierda C67 | 9,13 9,08 2010 + 2020 2010 + 2920
+ 1016 + 1016
Superior (-) derecha C68 5,76 5,85 2010 + 1916 | 2010+ 1920
+ 1020 + 1016
Armadura transversal Long. Long. (cm) | Verificacion Armadura
entre las columnas C67 y (cm) CYPECAD Manual CYPECAD
C68 Manual
Izquierda 214 210 22e08c/10 21e8c/10
Derecha 182 180 19e@8c/10 18e®8c/10
Central 234 240 16e@6¢/15 16e®6¢/20
Armadura de piel @8 8

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.23 Detalle de la armadura de la viga

']
2|[] <
25
C7s 268 cre 663 80
3 220 1=305 |
¥ — 45— 1916 L=190
I _ u
1 1216 =390 1020 =190 P
1 195 0
| 2010 1=975 N
&l H&
3 V-5061 % V5062 '
i e -
; ol 2020 L=725 S
G| 20121-305 , 23120 L=430 ’
| 10101280 108~ 1012 L=365
—133—
: 9x1e@6c/25 21x1e@8c/10 16x1e@6¢/15 18x1e@8c/10
25 225 1818 210 240 180 25

Fuente: CYPECAD 2018

El detalle de las vigas se encuentra en los ANEXOS A-12

3.5.3.3 Disefio de columnas de hormigon armado

Para la verificacion de columna se eligié la columna C15 de la Planta Baja

Figura 3.24 Esfuerzos de cada combinacion de carga

Fuente: CYPECAD 2018

(®) Planta () Planta Superior
Esfuerzos del Tramo 3 Filares :
5716 20 230
12552 25 h6.5
9220 29 415
918.2 16 430
8963 28 373
78 21 242 w
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Esfuerzo axial de disefio N= 1403,40 kN

Momento de calculo en direccion x Mdx = 2,80 KN*m
Momento de célculo en direccion y Mdy= 60,8 KN*m
Recubrimiento r=25cm

Dimensiones b=35cm  h=35cm
Longitud L=3,36m

Resistencia del hormigoén fck = 21MPa = 2,1kN/cm?
Resistencia del acero fyk = 500MPa = 50kN/cm?
Resistencia de calculo del hormigén fcd = 1,40kN/cm?
Resistencia de calculo del acero fyd =43,478kN/cm?

> Determinacion del coeficiente A

> % de todos los pilares
; (igual para YB)

YA =g
> T de todas las vigas

Figura 3.25 Elementos de columna en estudio y vigas concurrentes

Vista Frontal

Eje x Ejey
(C15) 1°P. (C15) 1°P.
V1 Va2 Va3 V4
(C15) PB (C15) PB
Va Ve VT V&
(C15) SOT. (C15) SOT.

Fuente: Elaboracion propia

Datos de geometria de los elementos que concurren a la columna
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Tabla 3.9 Geometria de los elementos que concurren a la columna

Elemento LO(’;?;]t)“d bem) | h(m) | Ix(cm4) | ly (cmd)
Columna (C15) SOT. 300 35 35 125052 125052
Columna (C15) PB. 336 35 35 125052 125052
Columna (C15) 1°P. 331 35 35 125052 125052
Viga V1 412,5 20 40 106667 26667
Viga V2 4125 20 40 106667 26667
Viga V3 605 25 60 450000 78125
Viga V4 255 25 40 133333 52083
Viga V5 412,5 25 40 133333 52083
Viga V6 4125 25 40 133333 52083
Viga V7 605 25 60 450000 78125
Viga V8 255 25 40 133333 52083

Fuente: Elaboracion propia

Por lo tanto, el coeficiente es
> ? de todos los pilares > % de todos los pilares
YAx = B =044 YAy = B
> T de todas las vigas > T de todas las vigas
=171
> ? de todos los pilares > ? de todos los pilares
YBx = =0,39 yYBy=

> ? de todas las vigas

= 1,28

> ? de todas las vigas

» Transaccionalidad o Instraslacionalidad de la estructura:

Segun el libro Proyecto y Célculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo

45.2.1. indica que en el caso de una estructura de edificacion de menos de 15 plantas en

las que el corrimiento horizontal maximo en el dintel de la Gltima planta, no supere 1/750

de la altura total, se considera un pértico intraslacional. Entonces:

Desplazamiento maximo en x de la estructura es de D = 4,15 mm

Altura total de la estructura h=13 m
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70 * 13000mm > 4,15mm

17,33mm > 3,13mm
Se considera portico intraslacional

Con estos valores se ingresan al monograma confeccionado por Jackson y Moreland,
correspondiente a estructuras intraslacionales, obteniéndose de este modo el coeficiente

de esbeltez o.
YAx = 0,44 YAy = 1,71
YBx = 0,39 YBy = 1,28

Tabla 3.10 Nomogramas intraslacional para determinar el Coeficiente de Pandeo

50,0 % —10 £500 5004 —10 £500
10,0 - | L 100 100 | [ 10,0
5.0 4 ~ 50 304 5.0
40 . 40 .

3.0 T - 30 ap 1T - 3.0
2,0 1 - 20 2p- ! L 20

| 4 \ -

1oz Jog— |
10 L 10 10— 10
08 + 08 08 1 02
07 07 07 07
0,6 06 06— L 06
' k +07 - ' k 07 -
05 Va VB |05 o5 Ya VB | o5
o444  ——F—— L 04 044 L 04
03 03 03_ 03
02 o8 02 02 106 02
0,1 1 01 0.1 1 0.1
0- Los L o0 p- Los .

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigén Armado
ax=0,67 ay = 0,82

Se tomar4 el valor de a mayor.
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lo=axL =0,82%336cm = 275,52cm
» Verificacion de la esbeltez mecanica de la columna.

En pilares aislados o pertenecientes a estructuras intraslacionales, si la esbeltez mecénica
A es inferior a 35, se desprecian los efectos de segundo orden Yy, en consecuencia, no es
necesario efectuar ninguna comprobacién a pandeo.

Radio de giro en el sentido de pandeo

B I_ 1250526m4_1010
"T AT [T1225cmz

Esbeltez mecéanica

1= lo _ 275,52 cm _ 2797
~r  10,10cm "’
A=27,27<35

Es una columna corta por lo tanto no hay pandeo la excentricidad de pandeo es cero.

» Célculo de excentricidades:

- Excentricidad de primer orden

Mdx _ 2,8kN+m 100cm

_ _ =020
€ox = Ng T 1403,40kN 20 em
Mdy 60,8kN xm 100cm 433
= = % =
%oy = Nd T 1403,40kN 23 cm

- Excentricidad accidental (segin CBH-87 minima =2cm)

hob
€ =€y = 20 02cm
—b—2 > 2
ea_ZO_ cm = 2cm
e, = 2cm

- Excentricidad final
ey =€y +e,=020cm + 2cm = 2,20cm
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ey =€y teq = 4,33cm + 2cm = 6,33cm
La capacidad mecanica del hormigén Uc.
Uc = fcd * Ac = fcd x b * h = 1,40kN /cm? = 35cm * 35cm = 1715kN
Los esfuerzos reducidos seran:

Nd  1403,40kN

YV =—= =0,82
Uc 1715kN
Nd xex 1403,40kN * 2,20cm 0.051
x = = = B
K= exb 1715kN * 35¢cm
Nd ey 1403,40kN * 6,33cm 0 15
W =0c«h = 1715kN #35cm =
v=0,82 ux = 0,051 = u2 wy =0,15=pul
Con estos valores se ingresa al dbaco en roseta
Tabla 3.11 Abaco en roseta
! / / [/ / cI: 'E} AVRAYINLN
H !! ff/.l'"‘flﬁ' f fi fflﬂ‘ 1“\}}11 | I | ATEAN I
0 ! ! J”\j‘\l{\‘\ \J“.\'{‘.[‘.\f\l I l‘m‘l‘ll‘l‘ilf‘! LN
_]-l« R L) N (RN IR \ \! \! A ST 1T T i |
L \\\\\ \\\\ \\ | \\ \0/ o0lo r‘}f’ ’ll r] |
o = o T
ALY 3R 2 Pemmr /--j;.iﬁ;ifw
NP S 3
0.1 e =
‘_505 c\*‘x Tt
LT :”/h
1) H‘_Hi-:‘ ] 1
ST
02 BN RS
S S
ZRNASBESE ‘:"’,, N
0.3 SERES
v =08] [ =1
0.4 u
=1 T4 — | L | — [ [ ]
IJT—_:Ill/: |_|1\!\0\| i i ﬁ IIVI |_\1\lwzwl:_
0,4 0,3 0,2 0,1 0 0,1 0,2 0,3 0,4

Fuente: Jiménez Montoya 152 edicion
Se obtienen los valores y se realiza la interpolacion de v=0,8 y v=1,0

v =08 w = 0,34
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v=1,0 w = 0,49
Realizando la interpolacion
v =0,82 w = 0,36

» Determinacion de la armadura As

_wxbxhxfcd 0,36 +35cm *35cm 1,40kN /cm?

= 14,20cm?
fyd 43,478kN /cm? ,20cm

As

» Determinacion de la armadura minima
wmin=0,005 segun norma CBH-87
Asmin = wmin * b * h = 0,0050 * 35¢m * 35cm = 6,13cm?
Entonces el area de calculo sera el mayor valor.
As = 14,20cm? nesesaria

Se consideran los siguientes didmetros:

@=16mm con un area de Asis=2,01cm?

@=12mm con un area de Asi>=1,13cm?

6016  Asie=12,06cm? 2012 As1p=2,26cm?

Ast = 14,32cm? cumple con la nesesaria
Se utilizard 6016 + 2012 mm

Constructivamente se dispondra 4916 armadura en las esquinas y 2016 en la dimension

mas larga de la columnay 2¢12 en la otra direccion de la columna.
Resultados:
Verificacion manual se utilizara 6016 + 2¢12
CYPECAD = 6016 + 2¢12
» Armadura transversal

Segun la norma CBH 87, se debe considerar los siguientes parametros para la armadura

minima a cortante.
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El diametro minimo recomendado por la norma es de 6mm o a la cuarta parte del diametro

méaximo de las barras longitudinales comprimidas.

Separacion:
e 12 veces el diametro minimo de las barras longitudinales.
e 300mm

e Un cuarto del diametro maximo

S =12¢min = 12 % 12 = 144mm = 14,4 cm

Separacion adoptada de estribos S=15cm

Noest __L_396cm_
estri.=—=—g =
26e@6¢/15

Resumen general de los resultados de la columna

Tabla 3.12 Resumen general de los resultados de la columna obtenidos manual y
el programa Cypecad.

Armaduradela | As(cm2) As (cm2) | Verificacion manual Armadura
columna C79 Manual | CYPECAD Adoptada CYPECAD
Longitudinal 14,20 14,32 6016 + 2012 mm 6016
+ 2012 mm
Estribos Por norma 26e@6¢/15 28e@6¢/15

Fuente: elaboracion propia
3.5.3.4 Disefio del muro de sotano

Datos generales

Recubrimiento r=25cm
Resistencia del hormigén fck = 21MPa = 2,1kN/cm?
Resistencia del acero fyk = 500MPa = 50kN/cm?
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Resistencia de célculo del hormigon fcd = 1,40kN/cm?
Resistencia de calculo del acero fyd =43,478kN/cm?
Peso especifico del suelo 18 kN/m3
Angulo de rozamiento interno 30°
Talud 0°
Sobrecarga 3kN/m?
Altura del muro H=3,60m
Espesor del muro t= 25cm
Espesor cimiento =espesor losa de fundacion 50cm
Base de cimentacién viga de cimentacion b=25 cm

» Calculo del empuje
Coeficiente de presion en reposo

ko=1—-—sen®d =1—-—sen30°=0,5

Presion vertical

Sobrecarga = 3 kN /m?

N
* 3,60m = 64,80kN /m?

Peso suelo = 3
m

3kN  64,80kN
=—+

o, = = 67,80 kN /m?

m2 m?2
Presién horizontal
on :q*kO = 3@*0,5 = 1,5@

kN 32,40 kN
op = 0, xko = 64,8OW* 0,5 = R
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Figura 3.26 Empuje del suelo en el muro de sétano

L

1

Fuente: Elaboracion propia
» Solicitaciones ELSy ELU

Aqui se deben distinguir dos tipos de analisis. EL analisis en estado de servicio, que sirve
generalmente para conocer la estabilidad del muro respecto del empuje. Este analisis no
se realizara aca pues las losas de fundacién y de entrepiso contienen el muro con factores
de seguridad muy altos. Esto conlleva a decir sin temor a equivocarnos que el suelo no

fallara en este caso.

Lo que queda entonces es el andlisis en Estado Limite Ultimo, que consiste en encontrar
las solicitaciones producto de cargas «mayoradas» y asi luego encontrar el acero en el
muro.

Entonces lo que hacemos en este caso es incrementar el empuje del suelo en 1.6, segun la

combinacion de carga sugerida por la norma. Se tiene entonces:
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Figura 3.27 Diagrama de momento y cortante en el muro de sotano

“ﬂcﬂm I 2. 4kN/m
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I
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35,42kN

] 46,90kN*m

1,49

N

=IMETEMEN — 54.24KNis

Fuente: Elaboracion propia

Diagrama de cortante y momento

% 4977,

66,53kN

» Verificacion de la armadura del muro de s6tano M1 25

Momento maximo positivo mayorado
Espesor del muro

Profundidad de analisis del muro
Recubrimiento

Resistencia del hormigon

Resistencia del acero

Factores de minoracion de resistencias
Factores de mayoracion de cargas
Resistencia de calculo del hormigén
Resistencia de célculo del acero

Canto util de la seccion (d)

Md= 46,90 kN*m

t=25cm

bw =100 cm

r=25cm
fck = 21MPa =2,1 kN/cm?
fyk = 500MPa =50 kN/cm?
ye=1.5; ys=1.15;
vf=1,6
fcd = 1,40kN/cm?

fyd =43,478 kN/cm?

d=t—r=25-2,5=22,5cm

» Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)
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_ Md _ 4690 kN * cm
 bwxd?xfcd 100cm * (22,5¢cm)? * 1,40kN /cm?

ud = 0,0662

Entonces pulim=0,319 menor que pd no necesita armadura de compresion.
ud = 0,0662 < 0,2961
» Célculo de la armadura en traccion

Determinacion de la cuantia mecéanica mediante la tabla universal a flexion simple o

compuesta se obtiene .
Con pd=0,0662 se obtiene una cuantia mecanica mediante interpolacion de ®=0,0694

» Determinacion de la armadura As

1,40kN
A bw * d cd 0,0694 = 100 22,5 cm? 5,03cm?
= * * * = * * ¥ ——— =
S = w * bw Fyd , cm ,ocm 43 478kN ,03cm
cm?

> Determinacion de la armadura minima Asmin

Segun CBH-87 mwmin direccion horizontal =0,0016 para el tipo de acero
Fy=5000kg/cm2

Asmin = wmin * bw * d = 0,0016 * 100cm * 25cm = 4cm?
Segun CBH-87 mmin direccion vertical =0,0009 para el tipo de acero Fy=5000kg/cm2
Asmin = wmin * bw = d = 0,0009 * 100cm * 25cm = 2.25¢m?
Entonces el area de célculo seré el mayor con la minima en sentido vertical.
As = 5,01 cm?
Se consideran los siguientes diametros:
@=10mm con un area de As1p=0.79cm?

Al tratarse de un muro de contencion la armadura minima se debe dividir para ambas

caras As=2,515cm?

As 2,515¢cm?
As10  0,79c¢cm?

N°barras = = 3,18 se asume 4 barras
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Considerando 4¢10mm se tiene un area real de As=3.16cm?cumple con la necesaria.

Se utilizara 4910 mm en un metro de longitud de muro

100 100cm

- N° barras - 4 barras = 25¢m

Resultados:
Verificacion manual se utilizard 4910c/25 en ambas caras del muro
Armadura horizontal
Asmin = wmin * bw * d = 0,0016 * 100cm * 25cm = 4cm?
Se consideran los siguientes diametros:
@=8mm con un area de Asg=0,5cm?

Al tratarse de un muro de contencion la armadura minima se debe dividir para ambas

caras As=2cm?

As 2cm?

A58 = 0.5cm?2 = 4 barras

N°barras =

Considerando 4@8mm se tiene un area real de As=2cm?cumple con la necesaria.

Se utilizara 48 mm en un metro de longitud de muro

B 100 B 100cm _
" N°barras 4 barras cm

Verificacion manual se utilizara 4@8c/25 en ambas caras del muro
Conclusion

Comparacién con el software de Cypecad se tiene una diferencia de acero de refuerzo en
sentido vertical donde la verificacion manual se tiene de 4¢10c/25 en ambas caras del

muro. Mientras que el Cypecad 5@10c/25 en ambas caras del muro.
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3.5.4 Estructuras complementarias
3.5.4.1 Disefio de escalera

Escalera 3 Planta Baja — Primer Piso blogue C

Los datos generales de la escalera son los siguientes:

Longitud horizontal de la rampla.
Longitud del descanso.

Desnivel a salvar.

Ancho de la rampa.

Ancho total del descanso.

Espesor de la losa

Recubrimiento de la armadura
Huella

Contra huella

Numero de peldafos.

Resistencia del hormigén
Resistencia del acero

Factores de minoracion de resistencias
Factores de mayoracion de cargas
Resistencia de calculo del hormigén

Resistencia de calculo del acero
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L1=3 m
L2=1,40m
Z=3,96m
a=1,40m
B=3m
t=0,15m
r=0,03m
h=0,3m
ch=0,18m
N=22
fck = 21MPa =2,1kN/cm?
fyk = 500MPa =50kN/cm?
yc=1.5; ys=1.15;
vf=1,6
fcd = 1,40kN/cm?

fyd =43,478kN/cm?



Figura 3.28 Vista en planta de la Escalera

i 300 . 140 20,
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Fuente: CYPECAD 2018

Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera de subida como la de bajada son
simétricas, solo bastara con verificar una de ellas y la otra tomara la misma disposicion de

la armadura. Por lo tanto, solo se comprobara la losa de subida.

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se sobreponen los peldafios. Considerando so6lo el trabajo a flexion, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
halle, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El error

cometido en esta suposicidn es minimo y no afecta el disefio.
» Determinacion de carga para la losa inclinada
Peso especifico del hormigén armado 25 kN/m?3
- Peso propio de la losa (Ppl)

Ppl = yH° x t *x a = 25kN /m3 * 0,15m = 1,40m = 5,25 kN/m

- Peso propio de escalones (Ppe)
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Ppe =yH° xt" *a

o (h*xch)/2 (0,3m*0,15m)/2
Vh? + ch? /0,32 40,182

=0,077m

) 25kN
Ppe =yH°xt *xa = 5 *0,077m * 1,40m = 2,70kN/m

- Peso de acabados (Pa)
Longitud de la seccion del escalon Le=0,18+0,30=0,48m
Peso del mortero
Peso especifico del mortero 22 kN/m?
Espesor e=0,015m

_yxex Le _ 22 kN/m3 % 0,015m * 0,48m

Pmt = Nl m = 0,45kN /m?
Peso del marmol
Peso especifico de marmol 28 kN/m?3
Espesor e=0,05m
P — y *ex*Le _ 28 kN/m3 * 0,05m * 0,48m — 1,92kN /m?

Peso del yeso
Peso especifico del yeso 12 kN/m?3
Espesor €=0,03m
Py =y xe =12kN/m3 * 0,03m = 0,36kN /m?
Peso de acabado total

045kN  1,92kN  0,36kN
+ +

Pat = Pmt + Pm * Py = — - -

= 2,73kN /m?

Se asume peso de acabado Pat = 2,80kN /m?
Pa = Pat * a = 2,80kN/m? =« 1,40m = 3,92kg/m
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- Peso de baranda (Pb)
Peso de la baranda se considera de 0,5kN/m para ambos lados de la escalera por 2
Pb =05kN/m 2 = 1kN/m

Carga muerta total de la losa inclinada

5,25kN kN 392kN 1kN
CM = Ppl + Ppe + Pa + Pb = — +2,70—+ +

m m
CM = 12,97kN/m
Sobrecarga:
La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion segln la normativa.
Para este proyecto sera de: 4 kN/m?

4kN

Sc =
m2

* 1,40m = 5,60kN/m

» Determinacion de carga para la losa de descanso
Peso propio de la losa
Ppl = yH® x t * a = 25kN /m3 % 0,15m = 1,40m = 5,25kg/m
Peso de acabados
Pa = Pat xa = 2,80kN/m? = 1,40m = 3,92kN/m
Peso de baranda
Pb = 0,50kN/m
Carga muerta total de la losa de descanso

525kN 3,92kN 0,5kN
+ +

CM = Ppl + Pa+ Pb =
m

=9,7kN /m

Sobrecarga:
Sc = 5kN/m? = 1,40m = 7kN /m

» Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera:
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Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando la

placa va unida a una pieza de gran rigidez.

Para el caso de empotramiento perfecto, puede tomarse, el momento de empotramiento y
el de vano iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma proporcionada por el célculo,
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 situacién de agotamiento, debe suponerse que la viga es un

apoyo simple, ya que, al fisurarse, disminuira su rigidez torsional de forma decisiva.

Y para el céalculo de la armadura principal se calculara como si fuese una viga.
Transversalmente, se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no sera inferior
al 20% de la principal en los 3/5 centrales de la luz. Aplicando estas consideraciones, la

escalera puede ser disefiada como se indica a continuacion:

Para la armadura de vano: Supuesta como un apoyo simple y con las cargas ponderadas,

se tiene que:
Ponderacion losa inclinada
q = 1,6 % (CM + Sc) = 1,6 * (12,97kN /m + 5,74kN /m) = 29,94kN /m
Ponderacion losa de descanso
q = 1,6 * (CM + Sc) = 1,6 * (9,72kN/m + 5,74kN /m) = 24,74kN /m

Figura 3.29 Consideracion de cargas para el calculo de la armadura principal

Tramo 1 Tramo 2

=29, 94kN/m q=24 T4kNim q=29,94kN/m =24 T4KN/m

bbb bbb bbb bbbl b e bbb L ETTTT]
B

Fuente: Elaboracion propia

Por razones de calculo se considerard como una losa plana:
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Figura 3.30 Consideracién como una losa plana y simplemente apoyada

q=29,94kN/m q=24,74kN/m

A : TS B

3 ’ 154

Fuente: Elaboracion propia
Resolviendo se tiene:

Figura 3.31 Diagrama de momentos de la escalera como losa plana

=29 94kN/m =24 74kM fm

Apbto b e s oo ey B A B

q

[ . 14 7 RAE4,T0KN +) RB=59,74kN
;

I } {

Mmax=59,92 kN*m

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.32 Diagrama de momentos de la escalera, esquema real

Tramo 1

RA=647T0 kN

Fuente: Elaboracion propia
Para la armadura negativa supuesta como un apoyo empotrado y con las cargas de servicio.
Losa inclinada
q =18,71kN/m

Losa de descanso
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q = 15,46kN/m
Figura 3.33 Consideracién de cargas para el célculo de la armadura negativa

Tramo 1 Tramo 2

q=18,71kN/m =15 46kH/m q=18,71kH/m 0=15 46 kH/m

JHHHHW LYot bbby o P L L]

AN

SrrArT
LY

B
3 14 K
A 1 ! . 3 .14
Fuente: Elaboracion propia
Figura 3.34 Consideracién como una losa plana y apoyo empotrado
g=18,71kN/m q=15,46kN/m
A3 q q q v $
™~
3 1,4 >
Fuente: Elaboracion propia
Resolviendo se tiene:

Figura 3.35 Diagrama de momentos de la escalera empotrada
hd(j==:253,fi?q(rq*rT1 hd{j==:253’153 L(rqirﬂ
A ﬁh\ M{H:EB

> S fe [ 8
RA=40,78 kN RB=37,00kN

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 3.36 Diagrama de momentos de la escalera, esquema real

Tramo 2

Tramo 1 RC=4078 kN
Md=28,19 kN*m

RA=40,78 kN

Fuente: Elaboracidn propia
Con las consideraciones realizadas se procede a determinar las armaduras de la escalera.

» Verificacion de la armadura longitudinal positiva

Momento caracteristico de disefio en servicio Md=69,92kN*m=6992kN*cm
Cuantia minima para losas wmin=0,0018

Canto de la losa t=15cm

Base de la losa bw=a =140 cm
Recubrimiento r=3cm

Canto atil de la seccion d=12cm

Resistencia del hormigoén fck = 21MPa =2,1kN/cm?
Resistencia del acero fyk = 500MPa =50kN/cm?
Factores de minoracion de resistencias yc=1.5; ys=1.15;

Factores de mayoracion de cargas vf=1,6

Resistencia de célculo del hormigon fcd = 1,40kN/cm?
Resistencia de calculo del acero fyd =43,478kN/cm?
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» Determinacion del momento reducido de célculo: (pd)

B Md B 6992kN * cm _
“ bwx*d?* fcd 140cm * (12cm)? * 1,40kN /cm?

ud 0,25

Entonces ulim=0,319 menor que pd no necesita armadura de compresion.
ud = 0,25 < 0,2961
» Calculo de la cuantia en traccion

Determinacion de la cuantia mecanica mediante la tabla universal a flexion simple o

compuesta se obtiene .
Con pd=0,25 se obtiene una cuantia mecanica de ©®=0,2946

> Determinacion de la armadura As

1,40kN
As=w*xbw+*d Cd—02946 140 12 Cm?__ _ 15 94cm?
S=w*DOw * *fyd_ ) * cm * Cm*m— ,7a4cm
cm?

» Determinacion de la armadura minima Asmin
Segin CBH-87 ®min=0,0015 para el tipo de acero Fy=5000kg/cm2
Asmin = wmin * bw * d = 0,0015 * 140cm * 12cm = 2,52cm?
Entonces el area de calculo sera el mayor valor.
As = 15,94cm? nesesaria

Se consideran los siguientes didmetros:

@=16mm con un area de Asis=2,01cm?

@=12mm con un area de Asi>=1,13cm?

®=10mm con un area de As10=0,79cm?
Se dispondra de un solo didmetro en toda la seccion

8016 As16=16,08cm?

Ast = 16,08cm? cumple con la nesesaria.
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Se utilizard 8016

Espaciamiento

a _140cm
n—-1 8-1

= 20cm

Resultados:
Verificacion manual se utilizara 8916c/20
CYPECAD =10016¢/15
» Verificacion de la armadura longitudinal negativa
Momento caracteristico de disefio en servicio Md= 29,6 7TkN*m=2967kN*cm
» Determinacion del momento reducido de célculo: (pd)

Md 2967kN * cm

ud = bw * d? * fcd ~ 140cm * (12cm)? * 1,40kN /cm?

= 0,1051

Entonces ulim=0,319 menor que pd no necesita armadura de compresion.
ud = 0,1051 < 0,2961
» Calculo de la cuantia en traccion

Determinacion de la cuantia mecanica mediante la tabla universal a flexion simple o

compuesta se obtiene ©.
Con nd=0,1051 se obtiene una cuantia mecanica mediante interpolacion de ©w=0,1122

> Determinacion de la armadura As

1,40kN
A bw * d cd 0,1122 * 140 12 cm? 6,07cm?
= * £ * = *k * ¥ —
S=w w Fyd ) cm cm 43 478kN ,07cm
cm?

As = 6,07cm?
» Determinacion de la armadura minima Asmin
Segin CBH-87 ®min=0,0018 para el tipo de acero Fy=4000kg/cm2
Asmin = wmin * bw = d = 0,0015 * 140cm * 12cm = 2,52cm?
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Entonces el area de calculo seré el mayor valor.
As = 6,07cm? nesesaria
Se consideran los siguientes diametros:
@»=10mm con un &rea de As10=0,79cm?
@»=8mm con un area de Ass=0,5cm?
Se dispondra de un solo didmetro en toda la seccion
8010 As10=6,32cm?
Ast = 6,32cm? cumple con la nesesaria:
Se utilizara 8910
Espaciamiento

a _140cm
n—-1 8-1

=20cm

Resultados:
Verificacion manual se utilizara 8910c /20
CYPECAD =8p8¢/20

La armadura transversal se dimensionara con la armadura minima en toda la longitud de

la escalera.

Longitud inclinada

[ =+1982+32=359m = 3,60+ 1,4 =5m

Determinacién de la armadura minima
Asmin = omin * [l *d = 0,0018 * 500cm * 12c¢m = 10,8cm?

Se considera un didmetro de 8mm con un As=0,50 cm2 entonces el nimero de barras

sera:

Asmin _ 10,8 _
As@8 0,5

N° barras = 21,6 = 22barra
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Area total de 22 barras de 8mm

As = 22 % 0,5 = 11cm?cumple con la nesesaria

Espaciamiento de armadura

_ 500cm
22

S =

Se utilizara 2208c¢/20

= 22,7cm se asume un espaciamiento de 20 cm

Tabla 3.13 Resumen general de los resultados de la escalera obtenidos manual y

el programa cypecad.

Armadura de la As (cm2) As (cm2) | Verificacion manual Armadura
Escalera 3 calculado CYPEC Adoptada CYPECAD
Manual AD
Long. Positiva 15,94 8016¢/20 10016c/15
Long. Negativa | 6,07 8010c/20 808c/20
Transversal enel | 10,8 2208c/20 2008c/20
tramo inclinado

Fuente: Elaboracion propia
3.5.4.2 Rampa de hormigon armado

Para la verificacion de la rampa de hormigon armado se realiza el calculo de esta como

una losa maciza segun tablas de Czerny, que se presenta a continuacion:
» Disefio estructural de la rampa

Geometria

Ambito a=1.40 m

Espesor t= 0,15cm
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Figura 3.37 Geometria de la rampa

Fuente: Elaboracion propia Cypecad
Cargas que actlan en la rampa
Sobrecarga de disefio
Carga viva
Sc=4kN/m?

CV = Sc *a = 4kN/m? * 1,4m = 5,60kN /m

Peso propio de la rampa

Peso propio

25kN
Qi0sa = F =*0,15m * 1,4m = 5,25kN/m

Carga de acabados

1,50kN

Qacabados = T = 1,4m = 2,10kN/m

Carga de brandado
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Qparanda = 1kN/m

Total, carga muerta

525kN 2,10kN 1kN  835kN
+ +—=

m m m m

CM = qip5q + Gacabados T Abaranda =

Analisis de carga en la rampa

Q=16+xCV+16+«CM

5,60kN 8,35kN
Q=16+x — + 1,6 * = 22,32kN/m

Figura 3.38 Diagrama de momento de la rampa

P03
- 20340 Po4 20x40 POS
+E 1 F
= ]
L -1 = L= .
> =
— i
-19.3 EN-m
-9 30kM -m
=23 kN-m
T
4 2 kN-m
6,5 kh-m

Fuente: Elaboracion propia

» Verificacion de la armadura longitudinal negativa de la rampa

Momento maximo negativo mayorado Md= 19,30 kN*m=1930kN*cm
Espesor de la losa t=15cm

Ancho de anélisis de la losa bw =110 cm

Recubrimiento r=25cm

Resistencia del hormigén fck = 21MPa=2,10 kN/cm?
Resistencia del acero fyk = 500MPa=50 kN/cm?
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Factores de minoracion de resistencias ye=1.5; ys=1.15;

Factores de mayoracion de cargas vf=1,6
Resistencia de calculo del hormigén fcd = 1,40kN/cm?
Resistencia de céalculo del acero fyd =43,478kN/cm?

Canto util de la seccion (d)
d=t—-r=15-2,5=12,5cm
» Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

B Md _ 1930kN * cm
"~ bw xd? x fecd "~ 110cm * (12,5¢cm)? * 1,40kN /cm?

ud = 0,0802

Entonces plim=0,319 menor que pd no necesita armadura de compresion.
ud = 0,0802 < 0,2961
» Calculo de la armadura en traccion

Determinacion de la cuantia mecanica mediante la tabla universal a flexion simple o

compuesta se obtiene .
Con pd=0,0802 se obtiene una cuantia mecanica mediante interpolacion de ©=0,0846

> Determinacion de la armadura As

1,40kN
A bw = d cd 0,0846 * 110 12,5 cm? 4,68cm?
= * E 3 ES = * %k X — =
S=w w Fyd , cm ,ocm 43 ,478kN ,68cm
cm?

» Determinacion de la armadura minima Asmin
Segin CBH-87 mmin =0,0018 para el tipo de acero Fy=5000kg/cm2
Asmin = wmin * bw * d = 0,0018 * 110cm * 15cm = 2,97cm?
Entonces el area de calculo sera el mayor con la armadura minima.
As = 4,68cm?

Se consideran los siguientes diametros:
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@=10mm con un area de As10=0.79cm?

As 4,68cm?
As10  0,79¢m?

N°barras = = 5,93 se asume 6 barras

Considerando 6@10mm se tiene un éarea real de As=4,74 cm?cumple con la necesaria.

110 110em
" N°barras 6 barras

= 18,33 cm asumiendo 18 cm

Se utilizara 6¢10 mm cada 18 cm en todo el ancho de la rampa
Resultados:
Verificacion manual se utilizard 6@10c/18.
» Verificacion de la armadura longitudinal positiva de la rampa
Momento maximo positivo mayorado Md= 6,50kN*m =650kN*cm
d=t—-r=15-2,5=12,5cm
» Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

Md 650kN * cm

ud = bw * d? * fcd ~ 110cm * (12,5¢cm)? * 1,40kN /cm?

= 0,03

Entonces plim=0,319 menor que pud no necesita armadura de compresion.
ud = 0,03 < 0,2961
» Célculo de la armadura en traccion

Determinacion de la cuantia mecanica mediante la tabla universal a flexion simple o

compuesta se obtiene ©.
Con pd=0,03 se obtiene una cuantia mecanica mediante interpolacion de ®=0,0308

» Determinacion de la armadura As

1,40kN
As = w * bw * d * cd = 10,0308 * 110cm * 12,5cm * =< = 1,70cm?
fyd ’ ’ 43,478 ’
cm?
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» Determinacion de la armadura minima Asmin
Segun CBH-87 mmin =0,0018 para el tipo de acero Fy=5000kg/cm2
Asmin = wmin * bw *d = 0,0018 * 110cm * 15cm = 2,97cm?
Entonces el area de calculo sera el mayor con la armadura minima.
As = 2,97cm?
Se consideran los siguientes diametros:
@=8mm con un area de Asg=0.5cm?

As 2,97cm?
As8  0,5¢m?

N°barras = = 5,94 se asume 6 barras

Considerando 6@8mm se tiene un area real de As=3 cm?cumple con la necesaria.

B 110 B 110cm
" N°barras 6 barras

= 18.33 cm asumiendo 18 cm

Se utilizara 6@8 mm cada 18 cm en todo el ancho de la rampa
Resultados:
Verificacion manual se utilizard 6@8c/18.
» Verificacion de la armadura transversal de la rampa

Se dispondra solo de armadura minima ya que esta es solo requerida para el control del

agrietamiento por temperatura. Para una longitud unitaria.
» Determinacién de la armadura minima Asmin
Segun CBH-87 mmin =0,0018 para el tipo de acero Fy=500MPa
Asmin = wmin * bw * d = 0,0018 * 100cm * 15cm = 2,70cm?
Entonces el area de calculo sera el mayor con la armadura minima.
As = 2,70cm?
Se consideran los siguientes didmetros:

@=8mm con un area de Asg=0.5cm?
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As 2,70cm?
As8  0,5¢m?2

N°barras = = 5,4 se asume 6 barras

Considerando 6@8mm se tiene un area real de As=3 cm?cumple con la necesaria.

100 100cm

5= N° barras - 6 barras

= 16,67 cm asumiendo 15 cm

Se utilizara 8 mm cada 15 cm en todo el largo de la rampa
Resultados:

Verificacion manual se utilizara 6@8c/15 por metro lineal.
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3.5.5 Fundaciones

3.5.5.1 Andlisis de alternativas de fundacion

Se analiza los distintos tipos de fundacion para la edificacion de acuerdo a topografia del

terreno, las caracteristicas geotécnicas y la magnitud de la edificacion.

En el analisis de la topografia, se concluye en realizar una explanacion en una parte del
terreno y en la cota definida del emplazamiento, de modo que se tenga un equilibrio en el
movimiento de tierra en corte y relleno, no se presente material excedente ni faltante que
sea en gran cantidad, modificando la superficie del terreno natural con zonas de gran altura

de relleno.

Lo observado en el estudio geotécnico a distintas profundidades, refleja un tipo de suelo
limoso de baja plasticidad con capacidad portante de 0,7 kg/cm?, y a mayor profundidad
suelo granular, en la zona de relleno con la explanacion, mientras donde requiere de corte
se tiene suelo arcilloso de capacidad portante de 0,80 kg/cm?y presenta capas por encima

y por debajo de suelo granular.
3.5.,5.1.1 Alternativa de disefio de zapatas aisladas

Las zapatas aisladas son las mas comunes en nuestro medio, se las prefiere que sean
cuadradas debido a los métodos constructivos, y a que redistribuye mejor los esfuerzos
que una zapata rectangular, simulando una carga puntual que trasmite la edificacion, este
tipo de zapatas es recomendable, cuando la capacidad portante del suelo sea mayor que 1
kg/cm? y dependiendo de la carga que se tiene de la edificacion. En nuestro caso, para
optar por zapatas aisladas, la capacidad del suelo es desfavorable, las cargas son de gran
magnitud al tener tres pisos de edificacion y la interaccion suelo estructura, requiere de
una zapata de dimensiones muy grandes, lo que genera mucho solapamiento de zapatas,
al realizar un andlisis, el &rea que ocupa las zapatas, es mas del 60% con respecto al area
total del terreno de la construccion, lo que recomienda la norma en este caso, es optar por
otro tipo de fundacion y en volimenes de hormigén, algunas zapatas requieren mayor
altura que otras, no todas las zapatas son de la misma altura y de tamafio, calculando el
volumen total de hormigon para las zapatas, puede ser mayor que optar por otro tipo de

fundacion.
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3.5.,5.1.2 Alternativa de disefio de zapatas corridas

Para un disefio de zapatas corridas, se debe tener una carga distribuida uniforme en toda
la zapata, el esfuerzo de contacto, entre el suelo y la zapata es constante en toda la
profundidad, en las zapatas corridas no hay momento flector, en este proyecto las cargas
son puntuales, trasmitidas por las columnas, por lo que no se puede optar por este tipo de
fundacion.

3.5.,56.1.3 Alternativa de mejoramiento de suelo para fundacién

El mejoramiento se realiza con la finalidad de obtener la capacidad admisible del suelo
mas alta lo que permita elegir un tipo de fundacion mas facil y econdmica. Para un
mejoramiento, el suelo necesita densificarse para aumentar su peso especifico y por lo
tanto su resistencia cortante. En ocasiones los estratos no son apropiados y se deben
remover y remplazar por un suelo mejor sobre el cual se pueda construir la cimentacion

estructural.

Para realizar el mejoramiento de suelo, el relleno se debe compactar muy bien, para
soportar la carga estructural deseada y con material especificada que permita mejorar la
capacidad portante, como la distribucion granulométrica, que debe tener presencia de

suelo granular el cual reduce el asentamiento por consolidacion.

De acuerdo a la topografia y situacion actual del terreno, en este proyecto se considera
gue no es viable en un 100% el mejoramiento de suelo, debido a que se tiene una altura
de dos hasta tres metros de relleno en algunas zonas, suelo que se debe retirar para
proceder la compactacion con material mejorado, se analiza el costo para el proceso de
compactacién, concluyendo que el movimiento de tierra es en gran cantidad, y el traslado
del material desde un banco de materiales que se encuentra alejado de la ciudad, hasta el
proyecto que se encuentra en el centro de la ciudad, tiene un costo muy elevado y no
garantizamos que se obtenga la capacidad admisible requerida.

Se realizard mejoramiento de suelo, en la fundacién C=-1,5 metros y en parte de la
fundacion en la cota C=0,00 en areas que se requiera, con material seleccionando del corte

que se realizara en la explanacion, obteniendo una resistencia minima de 0,7 kg/cm?.
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3.5.5.1.4 Alternativa de disefio de losa de fundacion

La losa de fundacion se disefia cuando la capacidad admisible del suelo es muy baja y
debe soportar cargas muy altas, al disefiar otro tipo de fundacién, como zapatas aisladas,
las zapatas son muy grandes, estdn muy préximo a unirse entre zapatas, es conveniente
desefiar una losa de fundacion, donde tenemos todas las zapatas conectadas, es la mejor

solucion de trasmitir los esfuerzos de la estructura hacia el suelo.

Al tener resultados muy bajo del estudio de suelo la losa de fundacion es mas viable para
este proyecto con el disefio de la losa de fundacion se conecta todas las columnas
obteniendo una sola pieza de fundacion y una mejor distribucién de presiones para

trasmitir al suelo.
3.5.5.2 Justificacién de la alternativa de losa de fundacién

Una vez analizado la topografia, el estudio de suelo, los tipos de fundaciones, se concluye
con el disefio de losa de fundacién para este proyecto.

Se define el disefio de losa de fundacidn, por la baja resistencia del esfuerzo admisible del
suelo, también por el analisis de disefiar zapatas aisladas, se tiene dimensiones muy
grandes, lo que genera mucho solapamiento de zapatas, el area que ocupa las zapatas, s
mas del 60% con respecto al area total de la construccion y en volumen de hormigones la
diferencia es minima, entre losa de fundacion y zapatas aisladas, por lo que es conveniente

la losa de fundacion y la cimentacién es una sola y mas rigida.

La ventaja por optar la losa de fundacion es mas rigida, toda la estructura se conecta y se
vuelve una sola pieza, de acuerdo a la topografia y situacion del terreno natural, se ha
disefiado un subsuelo en un bloque, la losa de fundacion viene a ser el piso, no necesita
rellenarse ni compactarse con tierra, como también en los otros blogues, no necesita
empedrarse o realizar otro vaciado, solo trabajos de acabados como la carpeta de
nivelacion y la ceramica. Economicamente reducimos en material para los items de la obra

fina y mano de obra.

El disefio de la losa de fundacidn se presenta en el capitulo V.
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3.6 Desarrollo de la Estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1 Especificaciones Técnicas

Son las que definen la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por intermedio
del contratista, en términos de calidad y cantidad. Con el fin de regular la ejecucion de las
obras, expresamente el pliego de especificaciones debera consignar las caracteristicas de
los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a los que deben someterse para
comprobacion de condiciones que han de cumplir, el proceso de observacién previsto, las
normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, las precauciones que deban

adoptarse durante la construccién. Se presenta en el ANEXO A-7.
3.6.2 Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indic6 en el marco teérico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el
ANEXO A-9.

3.6.3 Codmputos Métricos

Se obtuvieron los volumenes del proyecto tomando en cuenta todos los elementos
estructurales disefiados. Las cantidades resultantes de los computos se muestran en el
ANEXO A-8.

3.6.4 Presupuesto

El presupuesto total de la obra se realizd considerando una serie de gastos, determinados
a partir del analisis de precios unitarios para todas las actividades del proyecto. Una vez
definidas las cantidades y volumenes de obras se presenta en forma de listado, el
presupuesto de cada item considerando la unidad de cada actividad, precio unitario y el

precio total. El presupuesto Total se muestra en ANEXO A-10.
3.6.5 Planeamiento y cronograma

El Cronograma de ejecucion del Proyecto ha sido realizado de acuerdo a rendimientos

obtenido de catalogo, se presenta en codigo de colores se muestra en el ANEXO A-11.
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CAPITULO IV

APORTE ACADEMICO

DISENO DE LOSA DE FUNDACION DE CANTO CONSTANTE
4.1 Marco conceptual del aporte académico

En este capitulo, se desarrollara la metodologia de célculo, para el sistema de fundacion
adoptado para el presente proyecto, que se trata de sistema de losa de fundacion de canto
constante por el método rigido, el cual se tornd necesario por la baja capacidad portante

del suelo que se tiene en el lugar del emplazamiento del proyecto.
4.2 Alcance del aporte

El aporte del presente proyecto, se limita a realizar la memoria de calculo, para el disefio
de losa de fundacién de canto constante por el método rigido. Para ello, nos apoyamos en

el programa computacional Cypecad y sera disefiado utilizando la normativa CBH-87.

4.3 Justificacion del disefio de losa de fundacion
Una vez analizado la topografia, el estudio de suelo, los tipos de fundaciones, se concluye

con el disefio de losa de fundacion.

Se define el disefio de losa de fundacion, por la baja capacidad resistente del suelo, que es
de 0,70kg/cm?, dato del primer ensayo de SPT que se realizé a una profundidad de 2,10
metros, luego se realizé por segunda vez el ensayo, (POZO 3 ver ANEXO A-2) a una
profundidad de 2,40 metros y la capacidad resistente del suelo es de 0,80kg/cm?. También
se realiz6 una excavacion a una profundidad de 4,20 metros del terreno natural, (POZO 5
ver ANEXO A-2) donde se evidencia la existencia de relleno con escombros hasta los 2
metros, la segunda capa es de 1,30 metros de suelo limoso con mescla de arena del tipo
A-4, en esta capa se realizé el ensayo y la tercera capa es de 0,90 metros, se encuentra un
suelo granular, mescla de arena limosa con grava del tipo A-2-4, segln la clasificacion
A.A.S.H.O. y con respecto a la cota definida de emplazamiento, la profundidad de la
excavacion es de 4,70 metros, la quebrada se encuentra a 0,90 metros por debajo de la
excavacion. El ensayo 4 (POZO 4 ver ANEXO A-2) ubicado en la parte mas baja del

terreno a una profundidad de 2,5 metros del terreno natural, tiene una capacidad resistente

156



de 0,70kg/cm?, se tiene la presencia de un suelo arcilloso, la profundidad de este pozo con
respecto a la cota de emplazamiento es de casi 5,0 metros, por lo que se decide disefiar la

losa de fundacién con el esfuerzo admisible de 0,70 kg/cm? equivalente a 0,070 MPa.

Por otra parte, el analisis de disefiar zapatas aisladas, resulta de dimensiones muy grandes,
lo que genera mucho solapamiento de zapatas, el area que ocupa las zapatas, es mas del
60% con respecto al area total de la construccion y en volumen de hormigones la
diferencia es minima, entre losa de fundacion y zapatas aisladas, por lo que es conveniente

la losa de fundacion, la cimentacion es una sola 'y més rigida.

La ventaja por optar la losa de fundacion es mas rigida, abarca la superficie de apoyo
méaxima o total disponible bajo el edificio. De acuerdo a la topografia y situacion del
terreno natural, se ha disefiado un subsuelo en un bloque, la losa de fundacién viene a ser
el piso, no necesita rellenarse ni compactarse con tierra, como también en los otros
bloques, no necesita empedrarse o realizar otro vaciado, solo trabajos de acabados como
la carpeta de nivelacion y la ceramica. Econdmicamente reducimos en material y mano de

obra para los items de la obra fina.

4.4 Marco teérico

4.4.1 Capacidad ultima de carga

Se puede definir la capacidad ultima de carga, como la carga por area unitaria de la
fundacion bajo la cual ocurre la falla por corte en el suelo.

La capacidad Gltima de carga es un pardmetro muy importante que estima la resistencia
de apoyo del suelo, para el disefio de fundaciones. Siendo esta no solo una propiedad del
tipo de suelo, también lo es de las condiciones en que se encuentra como ser su grado de
compactacién, humedad, etc.

Para la determinacion de la capacidad ultima de carga puede emplearse aproximaciones

empiricas (ensayos de campo y laboratorio) y aproximaciones semiempiricas.

4.4.2 Modos de falla a corte en el suelo

La falla al corte se produce cuando la capacidad dltima de carga es alcanzada, y esta se
presenta formando una superficie de deslizamiento claramente definida bajo la fundacion

que progresa hacia uno o ambos lados y finalmente a la superficie del terreno. La falla
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sera repentina y con frecuencia se acompafiara de inclinaciones drésticas que ocasiona el
colapso final hacia un lado. Observaciones detalladas del comportamiento de fundaciones
reales y modelos de fundaciones han permitido identificar tres modos diferentes de falla

del suelo en fundaciones superficiales bajo cargas estéaticas, las cuales son:

e Falla por corte general.
e Falla por corte local.

e Falla por punzonamiento.

4.4.3 Capacidad admisible del suelo

Se puede definir la resistencia admisible del suelo como el esfuerzo de trabajo, es decir,
“la capacidad tultima de carga dividido por un factor de seguridad” este puede oscilar
entre 2y 3. La Tabla 4.1 presenta algunos valores referenciales de la resistencia admisible

para diferentes tipos de suelos, segun la clasificacion del sistema unificado de suelo.

Tabla 4.1 Capacidad admisible para deferentes tipos de suelo

Capacidad admisible
Descripcién de los suelos q, (;{g /le)(\r'ertical)
Roca coherente 4.5
Gravas 3.0
Arcilla Seca 20-25
Arena Fina 1.0-1.5
Grava arcillosa 0.8-1.0
Arcilla humeda 0.8-1.0
Arena bien gradada 04-06
Arcilla semiresistente 03-04
Arcilla blanda 0.2-0.3

Fuente: Ingenieria de cimentaciones “Braja M. Das”

4.4.4 Coeficiente de balasto

La ingenieria de fundaciones, al igual que otras ramas de la ingenieria civil posee en la

actualidad mas recursos de disefio, debido principalmente al avance de la tecnologia en lo
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que se refiere a programas computacionales. Estos son exactos en sus soluciones, pero su
eficiencia depende de la calidad y correcto ingreso de los datos. Tal es el caso del
coeficiente de balasto Ks el cual debera ser correctamente obtenido y utilizado para ser
ingresado en un programa computacional.

Por lo expuesto anteriormente se precisa de un estudio del coeficiente de balasto Ks que
proporcione mayores luces sobre su obtencidn e influencia en la economia y seguridad del
disefio de fundaciones.

4.4.4.1 Definicion del coeficiente de balasto

El coeficiente de balasto estd definido como el valor obtenido del cociente entre el
incremento de presién de contacto (q) y el desplazamiento (5 ). Entonces el coeficiente de
balasto es una relacién conceptual entre la presion y la deformacidn del suelo que es muy
usada en el andlisis estructural de fundaciones, generalmente para zapatas continuas,

vigas, losas de fundacion y varios tipos de pilotes.

Figura 4.1 Relacion entre la presion y deformacion del suelo

Fuente: Fundaciones | UMSS
4.4.4.2 Coeficiente de balasto obtenido a partir del ensayo de penetracion estandar
SPT
Esta forma de encontrar el coeficiente Ks fue propuesto por Terzaghi (1955) y Navfac
(1982), se basa en la gréafica:
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Tabla 4.2 Correlacion entre SPT y el coeficiente de balasto

SPT arcillas N 60

10°2 M¥/m2 2 s 1 10
10 t t t f
1
09 +
08 +
07 + 2 NAVFAC 1.Arenas
' ) (1982) 2.Arcillas
06 +
Es 05 1+
04 L TERZAGHI 3.Arenas secas y humedas
(1955) 4 Arenas sumergidas
03 7T 5.Arcillas

02 —

014

0 I ] } I

"SPT  arenaN'so
Fuente: Analisis de fundaciones superficiales
Scott (1981) propuso para suelos arcillosos el valor de Ks, a partir del ensayo de
penetracion estandar como:
Ks= 1.8 N60
Donde: Neo = Resistencia de penetracion estandar corregido.
4.4.4.3 Relacion entre capacidad ultima de carga y coeficiente de balasto
La relacion entre la capacidad admisible del suelo y el coeficiente de balasto se muestra
en la Tabla 4.3. Esta es una tabla con diferentes valores del médulo de reaccion del suelo
(conocido también como Coeficiente de Balasto o Modulo de Winkler) en funcion de la
resistencia admisible del terreno en cuestion. Estos valores de la constante elastica del
terreno estan dados en kg/cm? y la resistencia del suelo debe ser en kg/cm?.
Esta tabla es un resumen de diferentes trabajos que han realizado el Prof. Terzaghi y
otros cinco ingenieros connotados (en diferentes épocas). Y se la puede encontrar en la
Tesis de maestria “Interaccion Suelo-Estructuras: Semi-espacio de Winkler”, Universidad

Politécnica de Catalufia, Barcelona- Espafia. 1993 (Autor Nelson Morrison).
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Tabla 4.3 Modulo de reaccion del suelo

MODULO DE REACCION DEL SUELO
Esf. Adm. Winkler Esf. Adm. Winkler Esf. Adm. Winkler
{Kg/CmZ) {Kg/Cm?) {Kg/Cm2) (Kg/Cm?) {Kg/CmZ) (Kg/Cm3)

0.25 0.65 1.55 3.19 2.85 570
0.30 078 1.60 328 2.90 580
0.35 0.91 1.65 337 2.95 590
0.40 1.04 1.70 3.46 3.00 6.00
0.45 1.17 1.75 355 3.05 6.10
0.50 1.30 1.80 3.64 310 6.20
0.55 1.39 1.85 373 3.156 6.30
0.60 148 1.90 3.82 3.20 6.40
0.65 157 1.95 391 3.25 6.50
0.70 1.66 2.00 4.00 3.30 6.60
0.75 175 2.05 410 3.35 6.70
0.80 1.84 2.10 420 3.40 6.80
0.85 193 2.15 430 345 6.90
0.90 2102 2.20 4 40 3.50 7.00
0.95 211 2.25 450 3565 710
1.00 220 2.30 4 60 3.60 7.20
1.05 229 2.35 470 3.65 7.30
1.10 238 2.40 4 80 3.70 740
1.15 247 2.45 490 3.75 750
1.20 2.56 2.50 5.00 3.80 760
1.25 265 2.55 510 3185 770
1.30 274 2.60 520 3.90 780
1.35 283 2.65 5.30 3.95 790
1.40 292 2.70 540 4.00 8.00
1.45 3.01 2.75 550

1.50 310 2.80 560

Fuente: fundaciones | UMSS
445 Meétodos de disefio estructural de la losa de fundacién

El disefio estructural de las losas de fundacion, se puede efectuar por los dos métodos
principales: el método rigido convencional y el método flexible.

4.4.5.1 Disefio de losa de fundacion de canto constante por el método rigido

El disefio estructural de las losas de fundacion, se realiza asumiendo una distribucién de
presiones uniforme en la base de la platea o losa de fundacion. Esto proporcionara una

estimacién conservadora de los momentos de flexion.

Si las cargas de las columnas, no estan distribuidas uniformemente en la losa, se puede
requerirse juntas de construccion para separar las partes de la losa que se asentara de

diferente modo.
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4.4.5.2 Determinacién de la ubicacion de la resultante

Para el dimensionamiento en planta, se debe ubicar el punto de aplicacion de la resultante,
para cumplir con este objetivo, calcular previamente las coordenadas (Xcg, Ycg) del
centro de gravedad de la losa como se muestra en la figura 4.2. y posteriormente calcular

las coordenadas donde actiia la resultante. (Xr,YTr).

Figura 4.2 Losa de fundacion de canto constante.

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 202.

Entonces, la resultante de la carga total de las columnas estd dada por la siguiente
ecuacion:

R=Q=) Q+Q+0Q; ..
i=1

Donde:

Q= Cargas en las columnas

Si la seccién es simétrica, es decir rectangular, (B*L) las coordenadas del centro de
gravedad estan dadas por:

X =

B
972

L
Yg=§

Si se encuentra el caso de una losa de fundacion irregular se debera encontrar el centro de
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gravedad usando el Teorema de Steiner.

Entonces se encontrara el punto donde actla la resultante con las siguientes ecuaciones:
n n
Q*XR=ZQi*Xi Q*YR=ZQi*Yi

Una vez encontrada la resultante y sus coordenadas se calcula las excentricidades:
ex = |Xr — Xg| ey = |Yr — Yl
Donde ey, ey son excentricidad de la resultante R=Q

Verificar que la resultante este dentro el ndcleo central y cumpla con las condiciones

admisibles.

L
e, < — e, <
X—6 y =

o ™

Si se verifica las expresiones anteriores, entonces se cumple con las condiciones de
volteo, quiere decir que “R” cae dentro del nucleo central, si no cumple cae fuera,
entonces la losa tiende a inclinarse a los lados, por tanto, se debe cambiar los valores de

B y L de la losa de fundacion.
4.4.5.3 Analisis de presiones

Se determina la presion sobre el suelo q debajo de la losa en los puntos de las columnas

empleando la siguiente ecuacion.

Mx * My * x
Yi y

q=gi
A Ix ly

Donde:
A= area de la fundacion B*L
IXx=momento de inercia respecto al eje x
ly= momento de inercia respecto al eje y
Mx=momento de las cargas de las columnas respecto al eje x x=Q*ey

My=momento de las cargas de las columnas respecto al eje y y=Q*ex
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Se debe realizar el calculo de presiones en muchos puntos de la losa, es recomendable
realizar para los puntos mas alejados de la resultante. La presion obtenida en cualquier

punto debe ser menor al esfuerzo admisible.
q < gadm

Verificando que la presion admisible sea menor a la calculada se cumple con la condicion

de hundimiento.
4.45.4 Dimensionamiento en elevacion

En el dimensionado en elevacidn calcular la altura de la losa, haciendo la verificacion de
corte por punzonamiento, se debe tomar en cuenta que el ancho de la viga debe contener

el perimetro critico.
Asumir “d” canto Util para toda la losa de fundacién.
4.4.5.5 Verificacion a corte por punzonamiento

Para la verificacion de corte a punzonamiento se debe tener la carga Ultima total de todas

las columnas.

Las secciones criticas a punzonamiento estan ubicadas a una distancia “d/2” de la
columna. Por lo tanto, la expresion para el célculo de “bo” que es el perimetro critico
esta en términos de “d”, que depende de la posicion de la columna con respecto al plano de

la losa figura 4.3.

Figura 4.3. Definicién de areas de corte en diferentes posiciones de columnas.
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Borde
la losa

I d/2 d/2
djz )
N L
Borde =™ d/2
Borde dmn la losa
la losa IE
f)“ =21+ L" JJJ — Lr ' L...

Fuente: Fundaciones I, UMSS, pag. 205.

El célculo se lo debe realizar para todas las columnas de la fundacion si se desea
simplificar el trabajo se hace solo para la columna que tenga mayor carga y menor seccion

es decir la columna mas critica.
Finalmente se procede a la verificacion
Vu < Vc

Qu

VU= G bord

chl,l*)\*\/ﬁ

2
VC=0,53<1+E)7&*\/f'—C

as *d
Vc =0,27 (2 +
bo

) * AWf'c
as=20 para cargas aplicadas en la esquina

as=30 para cargas aplicadas en el borde

as=40 para cargas aplicadas hacia el centro

Luego se determina la profundidad efectiva d.

4.4.5.6 Determinacion de los diagramas de cortante y momento para las franjas

Se trazan los diagramas de cortante V' y momento M para cada franja individual en las

direcciones x y
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qi + qf

dprom = 2

Donde qgi y gf son presiones en el suelo determinadas anteriormente en los puntos inicial

y final de las franjas.
Figura 4.4 Cargas modificadas
FQ, FQ, FQ, FQ,

! H &) y

¥ "
B 1 Iferfr- ymimodificada)

Longitud unitaria

)

- :
Fuente: Fundamentos de cimentaciones Braja M. Das

La reaccion total del suelo es igual a qprom*B1*B” ahora se obtiene la carga total de las
columnas sobre la franja como Q1 +Q2 +Q3 +Q4 la suma de las cargas de las columnas
sobre la franja no sera igual a q,rom*B1*B’, debido a que no se ha tomado en cuenta el
cortante entre las franjas adyacentes por esta razon la reaccion del suelo y las cargas de
las columnas se necesitan ajustar.

dpromB1 * B+ (Q1 + Q2 + Q3 +Q4)
2

Carga promedio =

Ahora la reaccion promedio modificada del suelo es:

carga promedio
qprom (modificada) = Qprom qpromBlB,

Y el factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

_ carga promedio
Q1 +Q2 +Q3 +Q4

Por lo tanto, las cargas modificadas de las columnas son FQ1, FQ2, FQ3, FQ4 estas cargas
modificadas sobre la franja en consideracion se muestra en la figura anterior ahora se

puede trazar los diagramas de cortante y momento para la franja y el procedimiento se
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repite en las direcciones x y para las demas franjas.
4.4.5.7 Determinacion del area de acero por ancho unitario

De los diagramas de todas las franjas en una direccion (x o y) se obtienen los momentos

maximos positivos y negativos por ancho unitario.

Se determinan las areas de acero por ancho unitario para el refuerzo positivo y negativo

en las direcciones x y.
4.5 Producto- Aporte

El presente proyecto esta distribuido en 3 bloques renombrados bloque A, bloque B y
bloque C, 2 bloques paralelos B y C. El blogue A, que se encuentra perpendicular a los
bloques B y C, paralelo a la calle de principal acceso, este bloque presenta un subsuelo
tiene una profundidad de 3,60 metros y presenta muros de sotano, los bloques B 'y C se

disefian con 2 losas de fundacion a distintas profundidades.

En este apartado se realiza la verificacion de la losa del bloque B que se encuentra en la
cota cero definidos para la edificacion, tiene un area de 297,84 m? donde se apoyan 21
columnas. Se desarrolla el procedimiento de disefio de una losa de fundacion por el método
rigido de canto constante, en forma resumida, mediante tablas de resultados y graficos,
manualmente se verifica los refuerzos donde se apoyan las columnas con méxima
solicitacion para refuerzo positivo y tramos entre columnas con maximo momento para
refuerzo negativo, en ambos sentidos, longitudinal y transversal. Ademas, se demuestra el
procedimiento de célculo para determinar los momentos de disefio en cada franja

horizontal y vertical, como se plante6 para el analisis.
4.5.1 Disefio de la losa de fundacién del bloque B

» Verificacion de las columnas y planteamiento
Para el disefio de la losa de fundacion por el método rigido, las columnas deben estar
alineadas en ambas direcciones, el método consiste en dividir la losa en franjas, con rectas
equidistantes de las columnas en ambos sentidos ortogonales, cada una de las franjas se
analiza independientemente, el valor del ancho de la franja serd llamado Bi1, como se

muestra en la Figura 4.1 losa del bloque B con 21 columnas.
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Figura 4.5 Planteamiento de Franjas para el analisis
LOSA DE FUND. BLOQUEB  FRANJAS HORIZONTALES FRANJAS VERTICALES
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Fuente: Elaboracion propia
4.5.1.1 Determinacion del centro de gravedad de la losa de fundacién

Se determina el centro de gravedad de la losa, el area y la inerciaen Xy Y.

B=10,2 m ancho de la losa (X) L=29,2m longitud de la losa ()
weg o B_102m veg o b _292m _ . o
®=3=73 —>0m ®=g3= 5 ~l4om

A=BxL=10,2%29,2 =297,84 m2

B L3 L * B3
Ix = =21162,52 m* ly = 12

— 4
12 = 2582,27m

4.5.1.2 Célculo de la resultante y sus coordenadas de aplicacion
Las cargas de las columnas son extraidas del Cypecad, con los cuales se realiza la
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verificacion de la losa de fundacion del bloque B, tomando en cuenta también las cargas

mayoradas de los muros, carga muerta y sobrecarga de uso, que recibe la losa.

La resultante se calcula sumando todas las cargas y las coordenadas de la resultante, se
logra haciendo sumatoria de momentos con respecto a un eje de coordenadas ubicado en

la esquina de la losa de fundacion.

Tabla 4.4 Carga axial de las columnas en estudio

Columna Dim, C_arga DenXi | DenYi Qi*Xi Qi*Yi
(cm) | (Qi) (kN) (m) (m) (kN*m) (kN*m)
C39 35x25 598,80 1,00 1,30 598,80 778,43
C40 35x25 880,70 7,55 1,30 6649,25 1144,90
C41 25x25 140,90 10,05 1,30 1416,05 183,17
C42 35x35 789,72 1,03 5,80 809,46 4580,38
C43 35x30 1034,86 7,55 5,80 7813,22 6002,21
C44 25x25 157,10 10,05 5,80 1578,86 911,18
C45 35%x25 613,82 1,00 10,30 613,82 6322,35
C46 35x25 913,92 7,55 10,30 6900,10 9413,38
C47 25x25 158,70 10,05 10,30 1594,94 1634,61
C48 35x35 781,72 1,03 14,80 801,26 11569,46
C49 35x30 1027,26 7,55 14,80 7755,84 15203,51
C50 25x25 153,31 10,05 14,80 1540,77 2268,99
C51 35x25 609,97 1,00 19,30 609,97 11772,42
C52 35x25 915,85 7,55 19,30 6914,67 17675,91
Ch3 25x25 158,52 10,05 19,30 1593,13 3059,44
C54 35x35 809,42 1,08 23,80 870,13 19264,20
C55 35x35 1100,77 7,50 23,80 8255,76 26198,28
C56 25x25 291,98 10,05 23,80 2934,40 6949,12
Ch57 35x25 532,34 1,00 28,20 532,34 15011,99
C58 35x25 783,00 7,55 28,20 5911,68 22080,71
C59 25x25 93,50 10,05 28,25 939,68 2641,38
CVv1 1429,63 5,10 14,60 7291,12 20872,63
CM1 714,82 5,10 14,60 3645,56 10436,31
CV2 225,92 8,80 14,13 1988,10 3191,12
CM?2 748,32 4,28 11,90 3202,81 8905,01
Suma 15664,85 82761,69 228071,07

Fuente: Elaboracion propia
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Entonces, la resultante de la carga total de las columnas y muros que se aplicaen la

losa de fundacién es:

n
R=Q= Z Qeso + Qcao + Qear wovv o = 15664,85 kN
i=1

El punto donde actua la resultante es:
Con respecto a X

_YR,Qi*Xi 82761,67kN*m

Xr Q ~ 15664,85 kN

=5,28m

Conrespectoa 'Y

L, QixYi _228071,07kN * m

R T T 1566485 KN

= 14,56 m

» Célculo de las excentricidades

Una vez encontrada la resultante y sus coordenadas se calcula las excentricidades usando

el eje de coordenadas:
Excentricidad en X

ex = |Xgr — Xcg| = 15,28 m — 5,10 m| = 0,18 m
Excentricidad en Y

ey = |Yr — Yeg| = 114,56 m — 14,6m| = 0,04 m

Se verifica la resultante debe ubicarse dentro del ndcleo central cumpliendo las

condiciones admisibles.

o
o

ex < ey <

Si se verifica las expresiones anteriores, entonces se cumple con las condiciones de
volteo, quiere decir que “R” cae dentro del nucleo central, si no cumple cae fuera,
entonces la losa tiende a inclinarse a los lados, por tanto, se debe cambiar los valores de

B y L de la losa de fundacion.
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4.5.1.3 Anélisis de presiones

Se determina la presion sobre el suelo, g debajo de la losa en los puntos de las columnas

empleando la siguiente ecuacion.

M M
=9i X*Yi y*Xx
A Ix ly

q
Ix =21162,52 m* ly = 2582,27m*
Q = 15664,85 kN
A = 297,84 m?
ey = 0,04m e, = 0,18 m
Mx = Q * ey = 15664,85 kN * 0,04m = 635,75 kKN * m

My = Q * ex = 15664,85 kN * 0,18m = 2874,96 kN * m

Mx * My * x
_Q Mxxy My

q_K_ Ix ly

15664,85 kN + 635,75 kN * m + 2874,96 kN * m
*
297,84m? ~— 21162,52m* y= 2582,27 m*

q=

q = 52,595kN/m? 4+ 1,112kN/m3 * x + 0,030kN/m3 x y

De acuerdo al estudio de suelo la capacidad admisible del suelo es de gadm.= 0,7 kg/cm?,
se debe cumplir la condicién de que, en ningin punto de la losa de fundacion, supere ese

valor y en nuestro caso en la Tabla 4,2 se muestra que cumple con esa condicion.

q < qadm
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Tabla 4.5 Presion admisible bajo las columnas

Columna Dim. | CargaQ |Den X|Den Y| Xcg-X | Ycg-Y | Presionq |Presionq
(cm) | (kN) m | (m | (m) | (m) | (kN/m?) | (MPa)
C39 |35x25 598,80 1,00 1,30| 4,10| 13,30 48,44 0,048
C40 | 35x25 880,70 7,55 130| 245| 13,30 55,72 0,056
C41 | 25x25 140,90 10,05| 1,30 4,95| 13,30 58,50 0,058
C42 | 35x35 789,72) 1,03| 5,80| 4,08/ 8,80 48,33 0,048
C43 |35x30| 1034,86| 7,55| 580| 245 8,80 55,58 0,056
C44 | 25x25 157,10 10,05| 5,80| 495 8,80 58,36 0,058
C45 | 35x25 613,82| 1,00| 10,30 4,10| 4,30 48,17 0,048
C46 | 35x25 913,92| 7,55| 10,30 245| 4,30 55,45 0,055
C47 | 25x25 158,70 10,05| 10,30 495| 4,30 58,23 0,058
C48 | 35x35 781,721 1,03| 14,80 4,08/ 0,20 48,06 0,048
C49 |35x30| 1027,26| 7,55| 14,80| 2,45| 0,20 55,31 0,055
C50 |25x25 153,31| 10,05| 14,80 4,95| 0,20 58,09 0,058
C51 |35x25 609,97| 1,00| 19,30| 4,10| 4,70 47,90 0,048
C52 | 35x25 915,85| 7,55| 1930| 2,45| 4,70 55,18 0,055
C53 | 25x25 158,52| 10,05| 19,30 4,95| 4,70 57,96 0,058
C54 | 35x35 809,42| 1,08| 23,80 4,03] 9,20 47,84 0,048
C55 |35x35| 1100,77| 7,50 23,80| 240| 9,20 54,99 0,055
C56 | 25x25 291,98| 10,05| 23,80 4,95| 9,20 57,82 0,058
C57 |35x25 532,34| 1,00| 28,20 4,10| 13,60 47,63 0,048
C58 |35x25 783,000 7,55| 28,20| 245| 13,60 54,91 0,055
C59 | 25x25 93,50 10,05| 28,25| 4,95| 13,65 57,69 0,058

Fuente: Elaboracion propia

Verificando que la presion admisible sea mayor a la calculada se cumple con la condicion

de hundimiento.

4.5.1.4 Determinar la altura efectiva de la losa de fundacién

En el dimensionado en elevacion calcular la altura de la losa, haciendo la verificacién de

corte por punzonamiento.

Se asume una altura de 50 cm, un recubrimiento de 5 cm y se tiene una profundidad

efectiva d= 45cm
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4.5.1.5 Verificacion a corte por punzonamiento.
» Columna de esquina

No se presenta una columna en esquina de la losa.

Borde
la losa

Borde
la losa

> Columna de borde o lateral

Se tiene columnas en el borde de la losa de dimensiones de 25x25 cm, analizamos la
columna C56 con Qu=291,98 kN.

a=25cm L
I a';’.?
b=25cm d/2
- |
L'=b + d/2
Borde —* drn

. la losa
L =a+2*d/2=a +d Lo b o= 2L+ L"

bo=2L"+L"=2b+d+a+d=2b+2d+a=2%0,25+2%0,45+ 0,25
= 1,656m

Vu < Vc

Qu 291,98kN

Vu = =
4 @+boxd 0,75 * 1,65m * 0,45

= 524,32kN/m? = 0,52MPa
Ve=11+A1%,/f'c=11%1x+V21MPa = 5,04MPa

2 2
Vc = 0,53 (1 + E)A* Vfc=0,53 (1 + I) + 1 xv21MPa = 7,29MPa

as *d

30 = 0,45
. )* JFc=0,27<2+*—m

1,65m

Ve = 0,27 (2 + ) * 1 *V21MPa = 12,60MPa

Cumple con la condicion
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> Columna central

La columna central mas solicitada es la columna C55 de 35x35 c¢cm lo que verificamos

corte por punzonamiento.

a=35cm

b=35cm
Qu=1100,77 kN

L'=a+d

L"=b+d h,= 2(L' + L")

. -
bo=2(L"+L")=2(a+d+b+d)=2@+2d+b) =2x(0,35+2 * 0,45 + 0,35)

bo = 3,20m

Vu < Vc

Qu 1100,77 kN

VU= S boxd 0,75 %3,20m = 0,45m

= 1019,23kN/m? = 1,02MPa
Ve=11+A1%,/f'c=11%1x+V21MPa = 5,04MPa

2 2
Ve = 0,53 (1 + E)?x* Vfc =053 (1 +I) * 1 *vV21MPa = 7,29MPa

40 * 0,45m
3,20m

as xd
VC=0,27<2+ — )* \/f'_c=0,27<2+

) * 1 *x+21MPa = 9,43MPa

Cumple con la condicion y se define un canto Gtil d=45cm altura total de 50 cm

4.5.1.6 Procedimiento para la determinacion de los diagramas V, M y el acero de

refuerzo

Una vez dividida la losa en franjas en ambos sentidos, se determinan los cortantes y
momentos para cada franja de forma independiente, con el siguiente procedimiento de

calculo:

1) Presion promedio en el suelo.- Se calcula el promedio de las presiones bajo las

columnas mas alejadas del centro de la franja calculada anteriormente.
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qi + qf
Qprom = 2

2) Reaccion total del suelo.- Se multiplica la presion promedio calculado con el area
total de la franja.
Reaccion total del suelo = qprom * B1 * L
3) Carga promedio.- Se calcula el promedio entre la reaccion total del suelo y las

cargas de las columnas (Qc).

Reac. total del suelo + Qc
2

4) Reaccion promedio modificado del suelo.- Se debe realizar una correccion de

Carga promedio =

las cargas y reacciones hasta lograr un equilibrio estatico, por lo que se calcula la

reaccion promedio del suelo.

carga promediO)

Jdprom (modificada) = Uprom ( Reac. del suelo

5) Factor de modificacion de las cargas de las columnas.- La carga promedio
calculado se divide con el total de las cargas de la franja, y el factor calculado se

multiplica a cada uno de las cargas de las columnas.

Fo carga promedio
Q1 +Q2 +Q3 +Qi....

6) Carga por longitud unitaria.- La reaccion promedio modificada se multiplica

con el ancho de la franja.
Quni = Bl * dpro (modificada)

7) Diagrama de carga, cortante y momentos en la franja

Hecha la correccion se obtiene la reaccion uniforme del suelo, también las cargas de

las columnas modificadas y es posible diagramar el cortante y momento de la franja.
8) Determinacion del area de acero

De los diagramas de las franjas se obtienen los momentos maximos positivos y negativos
por ancho unitario, con el cual se determinan las areas de acero para el refuerzo positivo

y negativo en las direcciones x y y.

Momento por ancho unitario positivo o negativo.
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Md = M/B1
Determinamos el momento reducido de calculo ud.

Md

ud:bw*dz*fcd

Calculamos la cuantia mecanica mediante la tabla universal a flexion simple o
compuesta se obtiene w.

Finalmente se determina el area de la armadura As

0 * DW * *
> fy d

4.5.1.7 Determinacion de los diagramas de V y M franjas horizontales

Se presentan también las cargas que acttan directamente en la losa especificada en cada
franja, fija es la carga de servicio y acabados en toda la losa y la variable presentes en
algunas franjas, se consideraron para la determinacion de los diagramas, en la ilustracion
solo se visualiza las cargas de las columnas y reaccion del suelo. Una vez obtenido los
momentos por longitud unitaria se multiplica por un factor de carga de 1,6 para la

determinacion del area de acero.
» Franjal horizontal
Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
B1=3,55m L=10,20 m Carga de columnas Qc =1733,75kN
Presion promedio del suelo

icso + Qfcar  48,44kN/m? + 58,50kN/m?
Qprom = 1222 : Tou _ / . /M _ 53,47kN/m?

Reaccion total del suelo
Reac. del suelo = Qprom * Bl * L = 53,47kN/m? = 3,55m = 10,20m = 1936,04kN
Carga promedio

Reac. del suelo + Qc _ 1936,04kN + 1733,75kN
2 B 2

Carga promedio = = 1834,89kN
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Reaccion promedio modificada del suelo es:

_ 53,47kN

_ 50,67kN

Carga promedio>

qprom (modificada) = qprom (

Reac. del suelo m?2 1936,04kN

Factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

_ Carga promedio _ 1834,89kN
Q1 4+Q2 +Q3 +Qi..... 1733,75kN

= 1,0583

Carga por longitud unitaria

(1834,89kN)
*

m?2

Quni = B1 * dpro (modificada) = 3,55m * 50,76kN/m? = 179,89kN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Carga | Presién g Factor Q modf Reaccion |[CVyCM | CVyCM
Columna de ' (Q uni) Fija Variable
Q) (kN) | (kNm2) | e Q@M KNI enim) | eNim) | (ki)
C39 | 598,80 | 4844 | 10583 633,73 CV |11,36
C40 880,70 55,72 1,0583 932,07| 179,89 25,56
C41 140,90 | 58,50 | 1,0583 149,12 CM | 17,04
Diagrama de cortante y momento en la franja
FRANJA 1
Cj:’ 40 04%1
T i f i i ) f f i i
/Qél.()m | 6.55m Qll]]l [ 2.5m A
! 10.20m ‘ g
517,46 kN '
251,94kN
o
A\ W
B 206,31 kN
BLIOKN ,_35,6,_09_@"‘7_:5-\7 414,61 KN
174,77 kN*m
619,09 kN*m

Determinacion del area de la armadura de refuerzo en la franja

Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm?
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Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
Mpax(+) = 619,09kN * m Mpax(—) = 356,09kN * m
Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax

Md = Bl * 1m
Md(+ 619,09kN + m 1 279,03kN
= —_— X% = *
) 3.55m m ’ m
356,09kN * m
Md(-) = ————* 1m = 160,49kN * m
3,55m

Determinamos el momento reducido de calculo pd para el momento positivo y negativo

Md
hd = bw * d? * fcd
27903KN * cm
hd(+) = 100cm * (45cm)?2 * 1,4kN /cm? = 0,0984
16049KkN * cm
nd(=) = = 0,0566

100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm?

Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia

mecanica w mediante interpolacion.
w (+)=0,1046 w (=)=0,0591

Determinacién del area de acero de refuerzo necesario As

W * DPW * *
S £
A( )_010 6+ 100 5 ! N/ i = 1516 2
+) = 46 * * 4 * =
S ) cm cm ’ kN/ > ,Locm
—) = 91 % * 4 * =
S ) cm cm 3’ |7EkN/ 2 , 00Cm

» Franja2 horizontal
Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2

B1=4,50 m L=10,20 m Carga de columnas Qc =2095,04kN
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Presion promedio del suelo

icaz + qf 48,33kN/m? + 58,36kN/m?
Qprom = <2 . Teas _ / . /M7 _ 53,35KN/m?

Reaccion total del suelo
Reac. del suelo = qprom * B1 * L = 53,35kN/m? * 4,50m * 10,20m = 2448,56kN
Carga promedio

Reac. del suelo + Qc _ 2448,56kN + 2095,04kN

C dio =
arga promedio > >

= 2271,80kN

Reaccion promedio modificada del suelo es:

Cargapromedio> 53,35kN (2271,80kN) 49,49kN
— " —

Qprom (modificada) = qprom( - 2448,56kN

Reac. del suelo m?2 m?2

Factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

F Carga promedio _ 2271,80kN
Q1 4+Q2 +Q3 +Qi..... 2095,04kN

=1,0844

Carga por longitud unitaria
Quni = B1 * Upro (modificada) = 4,50m = 49,49kN/m2 = 222,73kKN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Carga | Presion g Factor Q modf Reaccion |[CVyCM| CVyCM
Columna de | (Q uni) Fija Variable
(Q) (kN) | (kNm2) 1 i, | QM) (N enmy) | (kenimy | (kNvm)
C42 789,72 48,33 1,0844 856,35 Cv= ‘14,40
C43 1034,86 | 55,58 1,0844| 1122,18| 222,73 32,40
C44 157,10 58,36 1,0844 170,35 CM= ‘ 21,60

Diagrama de cortante y momento en la franja
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FRANJA 2
C42 C43 C44

/N T i i T T T T T i T i
1.0m | 6.55m < VL | 2.5m ’
! 10.20m ! g
620,02 kN '

leo,sz M
430 % 63 kN*m Mzﬁs kN
’ T [T T 502,16 kN
~”

284,80 kN*m

[ ——

738,54 kN*m
Determinacion del area de la armadura de refuerzo en la franja
Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?
Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
M ax(+) = 738,54kN * m Max(—) = 400,63kN * m

Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

_ Mmax
Md = Bl * 1m
Md(4) = AN M 62.50kN
- % = *
) 450m m ’ m
Md 400,63kN + m 1 142,45kN
—_) = * = k
=) 450m m ’ m

Determinamos el momento reducido de calculo pd para el momento positivo y negativo

Md
~ bw * dZ  fcd
26259KkN * cm
100cm * (45cm)? = 1,4kN /cm?

ud

ud(+) = = 0,0926
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14245kN * cm
100cm * (45cm)? = 1,4kN /cm?

nd(—) = = 0,0502

Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia
mecénica w mediante interpolacion.
w (+)=0,0982 w (—)=0,0522

Determinacién del area de acero de refuerzo necesario As

A b q fcd
= * ES X —
s =w*bw fd
As(+) = 0,0982 * 100cm * 45 LARN/em” ) o aem?
= E3 E 3 £ 3 =
S ’ T oM 43 478k N Jem2 — — <2
1,4kN /cm?
As(=) = 0,0522 * 100cm * 45cm * = 7,56cm?

43,478kN /cm?

» Franja 3 horizontal
Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
B1=4,50 m L=10,20 m Carga de columnas Qc =1799,80kN
Presion promedio del suelo

icas + qf, 48,17kN/m? + 58,23kN/m?

Reaccion total del suelo
Reac.del suelo = qprom * Bl * L = 53,20kN/m? * 4,50m * 10,20m = 2441,72kN

Carga promedio

Reac. del suelo + Qc _ 2441,72kN + 1799,80kN
2 B 2

Carga promedio = = 2120,76kN

Reaccion promedio modificada del suelo es:

Carga promedio 53,20kN /2120,76kN 46,20kN
" _
) (2441,72kN)

dprom (modificada) = Aprom (

Reac. del suelo m? m?

Factor de modificacidn de las cargas de las columnas es:
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“Ql +Q2 +Q3 +Qi..... 1799,80kN

Carga promedio

_2120,76kN

Carga por longitud unitaria

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

1,1783

Quni = B1 * dpro (modificada) = 4,50m * 46,20kN/m? = 207,92kN/m

Carga |Presion g Factor Q modf Reaccion |[CVyCM| CVyCM
Columna de ' (Q uni) Fija Variable
(Q) (kN) | (kN/Mm2) T oir, | Q@M KNI enm) | (knim) | (kN/m)
C45 613,82 | 48,17 1,1783 723,28 Cv= \ 14,40
C46 913,92 | 55,45 1,1783| 1076,90| 207,92 32,40
C47 | 158,70 | 58,23 | 1,1783] 187,00 CM=21,60
Diagrama de cortante y momento en la franja
FRANIJA 3
Cj;S C;E6 C4{Z
Q i i i i i Tt i i i T AN
1.0m | 6.55m Qui. | 2.5m §
! 10.20m ! |
587,31 kN '
30241 kN
126,89M
\ W
273,79 kN
* ]
420,87 kN - §5_0L7T_klﬂ o 489,59 kN

Y Q. T -

214,65 kKN*m \\uy

759,74 KN*m

Determinacion del area de la armadura de refuerzo en la franja

Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?

Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
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Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax
Md = B1 * 1m
Md(+) 759, 74kN * m 1 270,13kN
= - % = *k
4,50m m ’ m
360,75kN * m

Md(-) =——-————%1m = 128,27kN * m

4,50m

Determinamos el momento reducido de célculo pud para el momento positivo y negativo

Md
hd = s @ = fed
27013kN * cm
hd(H) = 100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm? = 0,0953
12827KkN * cm
ud(-) = = 0,0452

100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm?

Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia

mecénica w mediante interpolacion.
o (+)=0,1012 w (—)=0,0469

Determinacion del area de acero de refuerzo necesario As

fcd
— * * ) ——
As = w xbw*d F
A ( ) 0,1012 * 100 5 " 1‘CIV/CTN.Z = 14,66 2
+) = * * 4 * =14
S ) cm cm ]3,178kN/Cm2 ,00Cm
l,4kN/cm2

AS(—) = 0,0452 * 100cm * 45cm * = 6,80C1’Tl2

43,478kN /cm?

» Franja4 horizontal
Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
B1=4,50 m L=10,20 m Carga de columnas Qc =2075,65kN
Presion promedio del suelo

icas + Qfcsy  48,06kN/m? + 58,09kN /m?
Qprom = < > Teso _ / . /™ _ &3 08KkN/m?

183



Reaccion total del suelo
Reac. del suelo = qprom * B1 * L = 53,08kN/m? * 4,50m * 10,20m = 2436,15kN

Carga promedio

Reac. del suelo + Qc _ 2436,15kN + 2075,65kN

C dio =
arga promedio 5 >

= 2255,90kN

Reaccion promedio modificada del suelo es:

Cargapromedio> 53,08kN (2255,90kN) 49,15kN
_ X _

Uprom (modificada) = Uprom ( Reac. del suelo / 2436,15kN

m? m?2

Factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

Fo Carga promedio _ 2255,90kN
Q1 +Q2 +Q3 +Qi..... 2075,65kN

= 1,0868

Carga por longitud unitaria
Quni = B1 * qpro (modificada) = 4,50m = 49,15kN/m? = 221,17kN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Factor Q modf Reaccion |[CVyCM| CVyCM
de (Qm) (kN) (Q uni) Fija Variable
modif. (KN/m) | (kN/m) (KN/m)

Carga |Presiénq

Columna Q) (kN) | (kN/m2)

C48 | 781,72 | 48,06 | 1,0868| 849,60 CV= | 14,40
C49 | 1027,26 | 5531 | 1,0868| 1116,47| 221,17 | 32,40
C50 | 15331 | 58,09 | 1,0868| 166,62 CM=]21,60
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Diagrama de cortante y momento en la franja

FRANJA 4
C48 C49 C50

¥

AT T T T T J T T T T A

i
1.0m | 6.55m ¢ UL | 2.5m |
! 10.20m ! N
615,28 kN |

374,10 kN
181,15 M
\Y W W
210 231,88 kN

475,50 kKN 391,42 kN*n 501,18 kN
e

]~ w V»/*
284,83 kKN*m

M _ /(HW (
740,88 KN*m

Determinacion del area de la armadura de refuerzo en la franja
Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?
Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
M. (+) = 740,88kN * m Mpac (=) = 391,42kN * m

Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax
Md = Bl * 1m
Md 740,88kN » m 1 263,42kN
e ———— 3 = *
) 450m m ' m
391,42kN * m
Md(-) = ——————1m = 139,17kN * m
4,50m

Determinamos el momento reducido de calculo pd para el momento positivo y negativo

Md

Hd=bw>l<d2>kfcd
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26342kN * cm

100cm * (45cm)? = 1,4kN /cm?
13917KkN * cm

100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm?

ud(+) = = 0,0929

ud(-) = = 0,0491

Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia
mecénica w mediante interpolacion.
w (+)=0,0981 w (—)=0,0510

Determinacion del area de acero de refuerzo necesario As

fcd
A = (|)*I)V\}*(l*—
S de
+) = 9 * * * —
S ’ cm * 45cm ’ kN/ 2 e/ cm
1,4kN/C”lZ
AS(—) = 0,0510 * 100cm * 45cm * = 7,39CTT7.2

43,478kN /cm?
» Franja5 horizontal

Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
B1=4,50 m L=10,20 m Carga de columnas Qc =1797,70kN
Presion promedio del suelo

ics1 + qf, 47,90kN/m? + 57,96kN/m?
Qprom = dics1 . dlcss _ / - / = 52,93kN /m?

Reaccion total del suelo
Reac.del suelo = qprom * Bl * L = 52,93kN/m? * 4,50m * 10,20m = 2429,31kN

Carga promedio

Reac. del suelo + Qc _ 2429,31kN + 1797,70kN
2 B 2

Carga promedio = = 2113,51kN

Reaccion promedio modificada del suelo es:

Carga promedio> 52,93kN (2113,51kN) 46,05kN
— " —
2429,31kN

Jprom (modificada) = Uprom ( Reac. del suelo m2 m2
Factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

186



_ Carga promedio _ 2113,51kN 11757
Q1 4+Q2 +Q3 +Qi..... 1797,70kN

Carga por longitud unitaria

Quni = B1 * dpro (modificada) = 4,50m * 46,05kN/m? = 207,21kN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Carga |Presion g Factor Q modf Reaccion |[CVyCM| CVyCM
Columna de ' (Q uni) Fija Variable
Q) (kN) | (kN/m2) | i, | Q@MY N enim) | knim) | (ki)
C51 609,97 | 47,90 1,1757 717,12 Cv= \ 14,40
C52 915,85 | 55,18 1,1757| 1076,74| 207,21 32,40
C53 | 15852 | 57,96 | 1,1757| 186,37 CM=]21,60
Diagrama de cortante y momento en la franja
FRANJA 5
Cj 1 ij CSj;
Q i T T i i T 1 i i i i /‘T\
1.0m | 6.55m QU | 2.5m |
! 10.20m ! '
586,12 kN '
299.71 kN
o
\% W
275,96 kKN
* +
WA §5;6‘12f__k15 m 490,62 kN
M H\%/A/ﬂ W T( { { ‘W\l\ ——
212,31 kN*m \\Kuj/u
764,86 kN*m

Determinacion del area de la armadura de refuerzo en la franja

Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?

Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo

Mpax(+) = 764,86kN * m M ax(—) = 356,28KkN * m
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Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax
Md = B1 * 1m
Md(+) 764,86kN » m 1 271,95kN
= - % = *k
4,50m m ’ m
356,28KkN * m

Md(-) = ————— % 1m = 126,68kN * m

4,50m

Determinamos el momento reducido de célculo pud para el momento positivo y negativo

Md
hd = s @ = fed
27195KkN * cm
hd(H) = 100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm? = 0,0959
12668KkN * cm
ud(-) = = 0,0447

100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm?

Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia

mecénica w mediante interpolacion.
o (+)=0,1018 w (—)=0,0464

Determinacion del area de acero de refuerzo necesario As

fcd
— * * ) ——
As = w xbw*d F
A ( ) 0,1018 = 100 5 L, 1‘CN/CmZ =1 5 2
+) = * * 4 * = 14,7
S , cm cm ]3,178kN/Cm2 ,/oCem
l,4kN/cm2
AS(—) = 0,0464 * 100cm * 45cm * = 6,72C1’Tl2

43,478kN /cm?

» Franja6 horizontal
Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
B1=4,50 m L=10,20 m Carga de columnas Qc =2315,53kN
Presion promedio del suelo

iceq + qgf 47,84kN/m? 4 57,82kN/m?
Qprom = 25 . ese _ / . /M7 _ 52 83KN/m?
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Reaccidn total del suelo
Reac. del suelo = qprom * B1 * L = 52,83kN/m? * 4,50m * 10,20m = 2425,02kN
Carga promedio

Reac. del suelo + Qc _ 2425,02kN + 2315,53kN
2 B 2

Carga promedio = = 2370,27kN

Reaccion promedio modificada del suelo es:

Carga promedio 52,83kN (2370,27kN 51,64kN
_ X _
) (2425,02kN)

Jprom (modificada) = Uprom ( Reac. del suelo -

m? m?2

Factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

Fo Carga promedio _2370,27kN
Q1 +Q2 +Q3 +Qi..... 231553kN

= 1,0236
Carga por longitud unitaria

Quni = B1 * qpro (modificada) = 4,50m = 51,64kN/m? = 232,38kN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Carga |Presion g Factor Q modf. Reaccion |[CVyCM| CVyCM

Columna Q) (kN) | (kN/m2) de (Qm) (kN) (Q uni) Fija Variable

modif. (KN/m) | (kN/m) (kN/m)
C54 | 809,42 | 47,84 | 1,0236| 828,56 CV= |14,40
C55 1100,77 | 54,99 1,0236| 1126,79| 232,38 32,40
C56 291,98 07,82 1,0236 298,88 CM= \ 21,60
Diagrama de cortante y momento en la franja
FRANJA 6
C54 Cés C56
T 1 1 1 1 1 ¥ t 1t T 1
71.0m | 6.55m VAL | 2.5m ‘
\ ! 10.20m ‘ o
‘ 642,03 kN ‘
324,50 kKN
111,14M
VvV m
MO,77kN
50406kN 477,21 kN'm 484,76 KN
Mo T T -
234,90 kN*m
678,20 kKN*m
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Determinacion del &rea de la armadura de refuerzo en la franja
Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?
Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
Mpax(+) = 678,20kN * m Mpnax(—) = 477,21kN * m

Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax
M 1
d B1 m
678,20kN * m
Md(+) = ——— % 1m = 241,14kN * m
4,50m

Md 477,21KN * m 1 169,67kN

—) = * = *

=) 450m m ’ m

Determinamos el momento reducido de célculo pd para el momento positivo y negativo

Md
~ bw  d? * fcd
24114kN * cm
100cm * (45cm)? = 1,4kN /cm?
16967KkN * cm
100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm?

ud

ud(+) = = 0,0851

nd(—) = = 0,0598

Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia
mecanica w mediante interpolacion.
o (+)=0,0900 w (—)=0,0625

Determinacion del area de acero de refuerzo necesario As

A bw s d 1
= * * X —
S = w*bw d
As(+) = 0,0900 * 100cm * 45 LARN/em” o Gaem?
= * * * =
> ’ T e Y3 478kN Jem2 — >
1,4kN /cm?
As(=) = 0,0625 * 100cm * 45cm * = 9,06cm?

43,478kN /cm?
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» Franja7 horizontal
Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
B1=3,20m L=10,20 m Carga de columnas Qc =1490,76kN
Presion promedio del suelo

ics7 + qf, 47,63kN/m? + 57,69kN/m?
qprom — q C57 2 q C59 — / 2 / — 52,66kN/m2

Reaccion total del suelo
Reac.del suelo = qprom * Bl * L = 52,66kN/m? * 3,20m * 10,20m = 1718,76kN
Carga promedio

Reac. del suelo + Qc _ 1718,76kN + 1490,76KkN

C dio =
arga promedio > >

= 1604,76kN

Reaccion promedio modificada del suelo es:

Cargapromedio> 52,66kN (1604,76kN) 49,17kN
_ " _

Uprom (modificada) = Uprom ( - 1718,76kN

Reac. del suelo m? m?2

Factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

Fo Carga promedio _ 1604,76kN
Q1 +Q2 +Q3 +Qi...... 1490,76kN

1,0765

Carga por longitud unitaria
Quni = B1 * Qpro (modificada) = 3,20m * 49,17kN/m? = 157,33kN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Carga |Presion g Factor Q modf Reaccion |[CVyCM| CVyCM
Columna de v (Q uni) Fija Variable
Q) (kN) | (kN/m2) | i, | @MY N) | inym) | (kN/m) | (kN/m)
C57 532,34 47,63 1,0765 573,05 Cv= ‘10,24
C58 783,00 54,91 1,0765 842,88 157,33 23,04
C59 93,50 57,69 1,0765 100,65 CM= ‘ 0,00

Diagrama de cortante y momento en la franja
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FRANIJA 7
C57 C58 C59

i i i i i i i i i i i
0

_1.0m | 6.55m Qllnl | 2.5m
\ ! 10.20m ! :
\

496,82 kN ‘

190,27 kN
55,98
Vv JEEEE W
382,78 kN 422,42kN*m 136,59 kN

Y Q— AT T, o8

123,12 kN*m

T

496,59 kN*m
Determinacion del area de la armadura de refuerzo en la franja
Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?
Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
My (+) = 496,59kN * m Max(—) = 422,42kN * m

Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax
Md = Bl * 1m
Md(+ 496,59kN + m 1 248,30kN
= X = *
+) 3.20m m ’ m
Md 422,42kN + m 1 211,21kN
—_) = * = k
=) 3.20m m ’ m

Determinamos el momento reducido de calculo pud para el momento positivo y negativo

d Md
Ha = bw * d? * fcd
24830kN * cm

nd(+) =

= 7
100cm * (45cm)?2 * 1,4kN /cm? 0,0876

21121kN * cm

hd(=) = 100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm? = 0,0745
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Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia

mecénica w mediante interpolacion.
w (+)=0,0927 w (—)=0,0778

Determinacion del area de acero de refuerzo necesario As

fcd
As = *bw * d *x —
S w w F
A( )_00 2 100 5 ' N/ ’ = 1343 2
= 9 7 % *4 * =
s(+ , cm cm ’ kN/ > ,23CM
= /78 * * 4 * = /
S , cm cm ’ kN/ > ,a/cm

4.5.1.8 Determinacion de los diagramas de V' y M franjas verticales

Se presentan también las cargas que actuan directamente en la losa especificada en cada
franja, fija es la carga de servicio y acabados en toda la losa y la variable presentes en
algunas franjas, se consideraron para la determinacion de los diagramas, en la ilustracion
solo se visualiza las cargas de las columnas y reaccion del suelo. Una vez obtenido los
momentos por longitud unitaria se multiplica por un factor de carga de 1,6 para la

determinacion del &rea de acero.
» Franjal Vertical
Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
B1=4,28 m L=29,20 m Carga de columnas Qc =5864,09kN
Presion promedio del suelo

ic39 + qf 48,44kN/m? + 47,63kN/m?
qprom — Alcsg : Qqics7 — / ; / — 48,05kN/m2

Reaccidn total del suelo
Reac. del suelo = qprom * Bl * L = 48,05kN /m? * 4,28m = 29,20m = 6005,19kN

Carga promedio

Reac.del suelo + Qc _ 6005,19kN + 5864,09kN
2 B 2
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Reaccion promedio modificada del suelo es:

_ 47,49kN

Cargapromedio> 48,05kN (5934,64kN)
= E3

Qprom (modificada) = 9prom ( 6005,19kN

Reac. del suelo m?2 m?2

Factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

Fo Carga promedio _ 5934,64kN
Q1 +Q2 +Q3 +Qi..... 5864,09kN

=1,0120

Carga por longitud unitaria
Quni = B1 * Qpro (modificada) = 4,28m * 47,49kN/m? = 203,24kN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Carga |Presion g Factor Q modf Reaccion |CVyCM| CVyCM
Columna de | (Quni) Fija Variable
Q) (kN) | (kNm2) 1 i, | Q@M KNYT enm) | (knim) | (kNvm)
C39 | 598,80 | 4844 | 1,0120| 606,00 Cv= |
C42 789,72 | 48,33 1,0120 799,22
Ca5 | 613,82 | 4817 | 1,0120| 621,20 CM=|15,74
C48 781,72 | 48,06 1,0120 791,12 | 203,24 30,82
C51 609,97 | 47,90 1,0120 617,31
C54 809,42 | 47,84 1,0120 819,16
C57 532,34 | 47,63 1,0120 538,74
Diagrama de cortante y momento en la franja 1 Vertical
FRANJA 1
C:f c42 145 CJ:S le ch: Cj
/;/I);r T T T T T T T 1T T - T T T T T A
Q uni.
398,29kN 387,99kEN 389,68KN
299,231 304,131 301,93kN 329,17kN
- /fﬂ /(m /fﬂ m
v U/V 37,11k
306,76 kN 400,52 317,06k 400 126 315,37kKN e 209,56KN
M T e T AT LV%WE 1’%W
Ly X oz e
462,58KN*m 404, 44KN*m 343,14 N*m
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Determinacion del &rea de la armadura de refuerzo en la franja
Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?
Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
Mpax(+) = 462,58KkN * m Mpax (=) = 190,87KN * m

Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax
M 1
d B1 m
462,58kN * m
Md(+) = ——— % 1m = 172,93kN * m
4,28m
Md 190,87kN * m 1 71 35kN
—-)=— % = *
=) 428m m=74 m

Determinamos el momento reducido de célculo pd para el momento positivo y negativo

Md
~ bw  d? * fcd
17293KkN * cm
100cm * (45cm)? = 1,4kN /cm?
7135KkN * cm
100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm?

ud

ud(+) = = 0,0610

nd(—) = = 0,0252

Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia
mecanica w mediante interpolacion.
w (+)=0,0413 w (—)=0,0308

Determinacion del area de acero de refuerzo necesario As

A bw s d 1
= * E 3 X —
S w \"% fyd
As(+) = 0,0413 * 100 45 L4kN/cm” 5,98cm?
= E 3 E3 * =
> ’ T e 43 478kN fem2 ~ 70T
1,4kN /cm?
As(—) = 0,0308 * 100cm * 45cm = = 4,46cm?

43,478kN /cm?
» Franja2 Vertical

Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
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B1=4,53m

L=29,20 m

Presion promedio del suelo

dprom =

_Qicao + qfcss _

55,72kN/m? + 54,91kN/m?

2

Reaccion total del suelo

2

Carga de columnas Qc =7930,67kN

= 55,31kN/m?

Reac. del suelo = qprom * Bl L = 55,31kN/m? = 4,53m = 29,20m = 7315,55kN

Carga promedio

Carga promedio =

Reac.del suelo + Qc _ 7315,55kN + 7930,67kN

Reaccion promedio modificada del suelo es:

qprom (modificada) = Clprom (

2

= 7623,11kN

_ 57,63kN

Reac. del suelo

m?2

Factor de modificacién de las cargas de las columnas es:

F = = =
Q1L +Q2 +Q3 +Qi....... 7930,67kN

Carga promedio

_ 7623,11kN

Carga por longitud unitaria

Carga promedio> 55,31kN (7623,11kN
= *
7315,55kN

0,9612

m?2

Quni = B1 * Qpro (modificada) = 4,53m * 57,63kN/m? = 261,07kN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Columna Carga | Presion q Fa(tj:;or Pl R(gtjcril?)n CVF)i/jg M (\:/\allr>i/act:)ll\:
Q) (kN) | (kN/m2) | ogis, | @MY KN) L inm) | (knim) | (kNim)

C40 | 880,70 | 55,72 | 09612| 846,54 cv=| 4,00
C43 | 1034,86 | 5558 | 09612 99473

C46 | 91392 | 5545 | 09612| 87848 CM=]1574
C49 |1027,26 | 5531 | 09612| 987.43| 261,07 | 32,62

C52 | 91585 | 5518 | 09612 88033

C55 | 1100,77 | 54,99 | 09612| 105808

C58 | 78300 | 5491 | 09612 752,64
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Diagrama de cortante y momento en la franja 1 Vertical

FRANIJA 2
C40 43 C46 C49 C52 C55 C58
r%rr‘%rrr‘f TYL‘TTTJaTTT:LA
Q uni.

490,42kN 495 60kN 506,23kN

397,76kN 434 33N 447 36KN 435,73EN
448,77 KN W 443,59KN W 4M W 316.90KN
kN*m

504,30 491,82

551,84KN
141,74 BN*m 174,82 193,14 RN¥m 184,20]:N*m 153 31 1a0%n 218 7 1*m
AT i |
M \
204,68 kN'm
340,741 e 29850 v
4344610 295 30 KNP 45903 EN'm

Determinacion del area de la armadura de refuerzo en la franja
Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?
Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
Mpax(+) = 459,03kN * m Mpax(—) = 218,27KN * m

Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax
M 1
d Bl m
459,03kN * m
Md(+) = W *1m = 162,13kN * m
218,27kN * m
Md(—) = W * 1m = 77,09KN * m

Determinamos el momento reducido de célculo pd para el momento positivo y negativo

Md
hd = s @ fed
16213KkN * cm
hd(H) = 100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm? = 00572
7709KkN * cm
pd(—) = ~=0,0272

100cm * (45cm)? = 1,4kN /cm
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Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia

mecénica w mediante interpolacion.
w (+)=0,0597 w (—)=0,0308

Determinacion del area de acero de refuerzo necesario As

S W W F
+) = 97 * * 4 * =
S , cm cm , kN/ > ,00CM
1,4kN /cm?
AS(—) = 0,0308 * 100cm * 45cm * = 4,46cm2

43,478kN /cm?
» Franja3 Vertical

Datos: los faltantes necesarios son los calculados anteriormente presentes en la Tabla 4.2
B1=1,40 m L=29,20 m Carga de columnas Qc =1448,35kN
Presion promedio del suelo

_ Qicar T qfcse 58,50kN/m? + 57,69kN/m?

qprom - 2 ) = 58,O9kN/m2

Reaccion total del suelo
Reac. del suelo = qprom * Bl * L = 58,09kN /m? = 1,40m * 29,20m = 2374,82kN

Carga promedio

Reac.del suelo + Qc _ 2374,82kN + 1448,35kN

= 1911,58kN
2 2

Carga promedio =

Reaccion promedio modificada del suelo es:

Cargapromedio> 58,09kN (1911,58kN) 46,76kN
— " —

Gprom (modificada) = qpmm( Reac. del suelo m? 2374,82kN/ m?

Factor de modificacion de las cargas de las columnas es:

Carga promedio 1911,58kN

F = =
QL +Q2 +Q3 +Qi..... 144835kN

=1,3198

Carga por longitud unitaria
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Quni = B1 * Qpro (modificada) = 1,40m * 46,76kN/m? = 65,47kN/m

Resumen de cargas para determinar los diagramas.

Carga |Presion g Factor Q modf Reaccion |[CVyCM | CVyCM
Columna de ’ (Q uni) Fija Variable
Q) (kN) | (kNMm2) | i | Q@M KNYT inm) | (knim) | (kN/m)
C41 140,90 | 58,50 1,3198 185,97 Cv= \4,48
C44 157,10 | 58,36 1,3198 207,35
ca7 | 15870 | 58,23 | 13198| 20946 CM=0,00
C50 153,31 | 58,09 1,3198 202,34| 65,47 10,08
C53 158,52 | 57,96 1,3198 209,22
C56 291,98 | 57,82 1,3198 385,37
C59 93,50 57,69 1,3198 123,40
Diagrama de cortante y momento en la franja 3 Vertical
FRANJA 3
c41 C44 c47 C50 C53 C56 59
;I”\)T J71‘ T T TW T T T Jj‘f T T ‘TT?T T T T\/ T T T VT T T ’%7&
Q uni.
91 66K 133,04kN 179,67kN
48,546N 113 41KN 159.80KN m
. A A
L/W 105,09KN
174N 115 69KN #6,05KN 69,30k 45A2N
2035,70kN
165,42 B¥m AR et v
D sunizanl 1110~ 10N o -
2008 kT 198,83 N*m J J ’))/ 79,64 ¥tm

491,49 KN*m
Determinacion del area de la armadura de refuerzo en la franja

Datos: h=50cm d=45cm fyd=43,478kN/cm? fcd=1,40 kN/cm?

Del diagrama se obtiene el momento maximo positivo y negativo
Mmax(+) = 491,49kN * m Mmax(—) = 214,34kN * m

Distribuimos el momento por ancho unitario de la franja para, el positivo y negativo.

Mmax
B1
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491,49kN * m

Md(+) = W * Im = 262,13kN * m
214,34kN * m
Md(—) = W *1m = 114,31kN * m

Determinamos el momento reducido de célculo pd para el momento positivo y negativo

Md
bw * d? * fcd
26213kN * cm
100cm * (45cm)? = 1,4kN /cm?
11431KkN * cm
100cm * (45cm)? * 1,4kN /cm?

ud =

ud(+) = = 0,0925

ud(—) = = 0,0403

Mediante la tabla universal a flexion simple o compuesta con pd se obtiene la cuantia
mecénica w mediante interpolacion.
w (+)=0,0981 w (—)=0,0417

Determinacion del area de acero de refuerzo necesario As

A b q fcd
= * *xd x —
S w \"% fyd
As(+) = 0,0981 * 100cm 45 LARN/em” 1 o em?
= E 3 E 3 * =
: ’ = M 3 478kN Jemz — 2™
As(=) = 0,0417 * 100cm * 45 LN /em” o gem?
—) = E 3 E3 * =
> ’ T A Y3 478kN fem2 —

4.5.1.9 Resumen del refuerzo de acero de la losa de fundacién bloque B
» Franjas horizontales

En la tabla a continuacion se presentan, los momentos maximos positivos y momentos

maximos negativos, de cada franja y con el area requerida de acero por longitud unitaria.
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Tabla 4.6 Resumen de Momentos méaximos (+) (-) de cada franja horizontal.

. lumn M (+ M (- Md (+ Md (-
Franja SOTl;amg stfrr)l kN*En)n kNSrSI/r)n kNErrEIZn As (cm?)
1 C39-C40 356,09 160,49 8,56
C40 619,09 279,03 15,16
5 C42-C43 400,63 142,45 7,56
C43 738,54 262,59 14,23
3 C45-C46 360,75 128,27 6,80
C46 759,74 270,13 14,66
4 C48-C49 391,42 139,17 7,39
C49 740,88 263,42 14,27
5 C51-C52 356,28 126,68 6,72
C52 764,86 271,95 14,75
6 C54-C55 477,21 169,67 9,06
C55 678,2 241,14 13,04
7 C57-C58 422,42 211,21 11,27
C58 496,59 248,30 13,43
Maximos Momentos de Disefio 279,03 211,21

Fuente: Elaboracion propia

De la tabla de resumen, elegimos de todas las franjas, el maximo momento de disefio

positivo y maximo momento de disefio negativo, con su area de acero requerido, para su

distribucién del acero en un metro.

- EI momento maximo positivo de las franjas horizontales, se encuentra en la franja 1

columna C40, el area de acero necesario es de As = 15,16cm?.

- EI momento méaximo negativo de las franjas horizontales, se encuentra en la franja 7

tramo C57-C58, el &rea de acero necesario es de As = 11,27cm?.

- Distribucién del acero longitudinal

La losa de fundacidn se disefia con armadura base superior e inferior, para dicha

armadura se distribuye 5¢12c/20cm en un metro lineal,

AsBase = 5012 = 5,65 cm?

Armadura de refuerzo inferior o positivo.

As Ref = As — AsBase = 15,16 — 5,65 = 9,51cm?
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Se dispone 5@16¢/20cm con As= 10,05 cm? cumple con la necesaria.

Armadura de refuerzo superior o negativo.

As Ref = 9,51cm?

As Ref = As — AsBase = 11,27 — 5,65 = 5,62cm?

As Ref = 5,62cm?

Se dispone 5@12¢/20cm con As= 5,65cm? cumple con la necesaria.

» Franjas verticales

En la tabla a continuacidn se presentan, los momentos maximos positivos y momentos

maximos negativos, de cada franja y con el area requerida de acero por longitud unitaria.

Tabla 4.7 Resumen de Momentos (+) (-) de cada franja vertical.

. + - + -
Frania | CTramo | knem | kNem | kaemin | ke | A5 €M)
1 C54-C57 190,87 71,35 4,46
C54 462,58 172,93 5,98
5 C55-C58 218,27 77,09 4,46
C55 459,03 162,13 8,65
3 C41-C44 214,34 114,31 6,04
C56 491,49 262,13 14,21

Maximos Momentos de Disefio 262,13 114,31

Fuente: Elaboracidn propia

De la tabla de resumen, elegimos de todas las franjas, el mdximo momento de disefio

positivo y maximo momento de disefio negativo, con su area de acero requerido, para su

distribucién del acero.

- EI momento maximo positivo de las franjas verticales, se encuentra en la franja 3

columna C56, el area de acero necesario es de As = 14,21cm?.

- EI momento maximo negativo de las franjas verticales, se encuentra en la franja 3

tramo C41-C44, el area de acero necesario es de As = 6,04cm?.
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- Distribucion del acero transversal

La losa de fundacion se disefia con armadura base superior e inferior, para dicha

armadura se distribuye 5¢12c/20cm en un metro lineal,
AsBase = 5012 = 5,65 cm?
Armadura de refuerzo inferior o positivo.
As Ref = As — AsBase = 14,21 — 5,65 = 8,56cm?
As Ref = 8,56cm?
Se dispone 5@16¢/20cm con As= 10,05cm? cumple con la necesaria.
Armadura de refuerzo superior 0 negativo.
As Ref = As — AsBase = 6,04 — 5,65 = 0,39cm?
As Ref = 0,39cm?
Se dispone 1¢12¢/100cm con As= 1,13cm? cumple con la necesaria.
Comparacién de la verificacién manual y el Cypecad

La verificacion y distribucion se realizé para los momentos méaximos de todas las franjas
verticales y horizontales , con los cuales realizamos la comparacion con el programa del
Cypecad, el area de acero que se necesita se calcul6 en el apoyo de las columnas mas

solicitadas y tramos entre columnas mas solicitadas.
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Tabla 4.8 Resultados en la losa de fundacion manual y Cypecad

Armadurade | As (cm2) | As (cm2) | Verificacion | Armadura | Diferencia
la losa de Manual | Cypecad manual CYPECAD %
fundacion Adoptada

A. base 5,65 5,65 @12c/20cm | @12c/20cm 0%
Positiva Long.

A. base 5,65 5,65 @12c/20cm | @12c/20cm 0%
Negativa

Long.

A. base 5,65 5,65 @12c/20cm | @12c/20cm 0%
Positiva trans.

A. base 5,65 5,65 @12c/20cm | @¢12c/20cm 0%
Negativa trans.
Longitudinal 9,51 8,04 @16¢/20cm | @16c/25cm 15,46%
Positivo C40
Longitudinal 5,62 4,52 ¢12c/20cm | @12c/25cm 19,57%
Negativo C57-

C58

Transversal 8,56 4,52 @16¢/20cm | @12c/25cm 47,20%
Positivo C56

Transversal 0,39 0 @12c/100cm | No presenta 100%
Negativo C41-

C44

Fuente: Elaboracidn propia
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

CONCLUSIONES

Una vez culminado el desarrollo del presente proyecto, se expresan las conclusiones y

recomendaciones que se obtuvo, tomando en cuenta factores de disefio y normativas.

De acuerdo a la propuesta de los objetivos generales y especificos planteados, se
llegd a cumplir con el disefio de la “Nueva Unidad Educativa Carmen Echaz(”,
cabe mencionar lo complejo que puede llegar a ser la toma de decisiones, ya que
se debe basar en lo econémico y la eficiencia para lo cual se debe analizar y
optimizar la estructura de la mejor forma posible dentro del campo de la ingenieria.
Del estudio topografico realizado, se puede concluir que el terreno presenta un
desnivel de 6 m, por lo que es necesario definir la cota de emplazamiento que

permita compensar en el movimiento de tierra entre corte y relleno.

El estudio de suelos se realiz6 con la Alcaldia de la ciudad de Tarija, en cuanto a
la capacidad portante se tomd el valor de 0,70 kg/cm? a 2,50 m de profundidad,
por la baja capacidad que presenta se disefio losa de fundacion. Al disefiar zapatas
aisladas para la estructura, se presenta mucho solapamiento y ocupan un area mayor
al 60% del &rea de la construccidn, por lo que la teoria nos respalda para el disefio
de losas de fundacion.

Se vio conveniente incluir juntas de dilatacion en el mdédulo disefiado a distancias

menores a los 50 m, para su mejor situacion de los bloques.

El disefio estructural con el programa CYPECAD 2018 proporcioné valores de
armadura similares a los del calculo manual, en algunos casos hubo una pequefia
diferencia en las cuantias de armaduras.

Se escogieron losas alivianadas con viguetas prefabricadas de hormigén
pretensado por razones constructivas, y es muy comun en nuestro medio, este
sistema nos permite ahorrar en mano de obra, personal para colocar las armaduras,

los encofrados, y el tiempo que se necesita para llevar a cabo.

El disefio de la losa de fundacion es un elemento de una estructura muy

importante, permite transmitir la carga de la edificacion al terreno y de acuerdo a
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su disefio es el comportamiento de la edificacion en su tiempo de servicio.

e En el aporte académico se concluyé con el objetivo de disefiar una losa de
fundacion que permite transmitir la carga de muchas columnas hacia una

superficie de suelo.

¢ Mediante un andlisis de precios unitarios, la cantidad de materiales y mano de obra
requerida, se determind las de actividades y el presupuesto estructural de la obra.

e El presupuesto estructural para la construccion de la nueva U.E. Carmen Echazd,
es de 4.503.617,79 Bs. En el costo, no se incluye costo de mobiliarios,

instalaciones, ni el costo de la obra fina.

e El plazo para la construccion estructural de la nueva U.E. Carmen Echazu, es de

300 dias habiles segun plan de obra.
RECOMENDACIONES

e Se recomienda al Gobierno Autdnomo Municipal de la ciudad de Tarija, realizar
mas puntos de estudio de suelos a diferentes alturas, previo a la licitacion del
proyecto, para poder garantizar el disefio de fundaciones realizado y no tener que

tropezar con inconvenientes al momento de ejecutar el proyecto.

e Es de gran importancia, la correcta introduccion de datos a los programas
computarizados, puesto que es la etapa donde se suelen cometer errores, se
recomienda tomarse el tiempo necesario, para analizar y comprender lo que pide

el programa computarizado.

e Para la elaboracion de los planos, se recomienda redondear las dimensiones o
distribucion de los aceros a multiplos de 5 lo que permite la mejor comprension

al momento de la ejecucion.

e Se recomienda usar varillas de fierro corrugado con didmetro menor, por varias
razones, la primera porque una varilla de menordidmetro resulta mas facil de
adquirir, es mas practica de trabajar en obra, y porque posee mas propiedades de

adherencia con el concreto que una varilla de diametro mayor.
e Se debe complementar el disefio, con un calculo de las respectivas instalaciones
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de agua potable, sanitaria y eléctrica para la total funcionalidad de la obra.

Es necesario seguir las recomendaciones de las normas en el analisis de las cargas

que soportan las estructuras, para dimensionar de manera correcta los elementos.

Es de fundamental importancia tomar en cuenta el recubrimiento en las piezas de
hormigén armado, ya que el recubrimiento en las piezas cumple la funcion de
proteccion de las armaduras contra la corrosion.

Se recomienda cumplir con todos los puntos estipulados en la norma y
especificaciones técnicas para la construccion, garantizando asi la calidad y
seguridad de la edificacion.

Para lograr la resistencia del hormigon requerida en disefio se recomienda utilizar
agregados cuya granulometria y propiedades se encuentran indicados en las
especificaciones técnicas.

Es importante realizar la revision minuciosa de los resultados del programa, es
recomendable uniformizar las secciones de vigas y columnas, procurar gue no sean
muy diferentes para facilitar la construccion.

Para la construccidn, se debe seguir de manera estricta los planos de detalles y

especificaciones técnicas, para evitar cualquier tipo de inconveniente.
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