CAPITULO 1

1. ANTECEDENTES
1.1. El problema

El hombre ha construido su civilizacion a través de las ciudades y con el paso del tiempo se
han creado relaciones entre los habitantes de las ciudades y de ahi nace la necesidad de
transportarse, es tan necesario y util moverse en cualquier medio de transporte de un lado a

otro para generar actividades econdmicas, sociales, entre otras.

Este problema determinado muestra la demanda y surge el proyecto de un conjunto de
necesidades y problemas sociales que sufre la poblacion, que al no contar con esa
infraestructura tiene que recorrer una gran distancia hasta llegar a la nueva terminal de buses
de Torrecillas para emprender viajes a otros lugares. La elaboracion de este proyecto
permitird acortar distancias para evitar el congestionamiento vehicular que causa pérdida de

tiempo y dinero para emprender viajes al exterior e interior del departamento.
1.1.1. Planteamiento

El proyecto del Gobierno Auténomo del Municipio de San Lorenzo se encuentra en etapa de
preinversion cuenta con el disefio arquitectonico, pero presenta el problema de la falta del
calculo estructural de la terminal de buses en San Lorenzo, este problema determinado
muestra la demanda y surge el proyecto de un conjunto de necesidades y problemas sociales
que sufre la poblacidon que al no contar con esa infraestructura tiene que recorrer una gran
distancia hasta llegar a la nueva terminal de buses de Torrecillas para emprender viajes a
otros lugares. La elaboracion de este proyecto permitira acortar distancias para evitar el

congestionamiento vehicular que causa pérdida de tiempo y dinero para emprender viajes.

Con la nueva infraestructura de la “Terminal de buses San Lorenzo” se puede solucionar el
problema puesto que tendrd instalaciones adecuadas donde se puedan desarrollar las
actividades econdmicas incentivando el intercambio comercial y social entre las

comunidades.
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1.1.2. Formulacion

Se realizard el calculo estructural de la terminal de buses San Lorenzo, el mismo que
contempla el célculo de las fundaciones que serdn zapatas aisladas de hormigén armado,
estructura de sustentacion en la cual estdn las vigas y columnas de hormigén armado,
entrepiso conformado por losa alivianada de viguetas pretensadas con complemento de
plastoformo y losa reticular basandome en las recomendaciones que establece el codigo
boliviano del hormigoén (CBH-87) y la cubierta que estara formada por cerchas con perfiles
metalicos tubulares conformados en frio basindome en las recomendaciones AISI utilizando
el Método de Factores de Carga y Resistencia “LRFD” para satisfacer la demanda para ello
realizaré el levantamiento topografico mediante un Teodolito o Estacion total y el estudio de
suelos mediante el ensayo “in situ” utilizando el equipo SPT (Ensayo de Penetracion

Estandar).

Con la construccion de la terminal de buses de San Lorenzo se pretende disminuir el
congestionamiento vehicular y la pérdida de tiempo que ocasiona recorrer desde la provincia
Méndez hasta la provincia Cercado para emprender viajes a los diferentes destinos, ya que la
provincia Cercado solo cuenta con una sola terminal de buses que se encuentra ubicada en
Torrecillas, de esa manera también se incentiva el intercambio comercial y social entre las

comunidades.
1.1.3. Sistematizacion

Para la implementacion de la alternativa seleccionada, que comprende una estructura
aporticada de Hormigéon Armado se procederd al analisis estructural y disefio de los

siguientes elementos:

e Cubierta compuesta por cerchas metalicas.

e Entrepisos de losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento de
plastoformo y losa reticular.

e Estructura aporticada de Hormigén Armado.

e Escalera De Hormigon Armado.

e Zapatas aisladas de Hormigdén Armado de canto constante.

pag. 2



1.2. Objetivos

1.2.1 General

Realizar el Disefio Estructural de la “Terminal de Buses De San Lorenzo” en la
Comunidad de Rancho Norte, Provincia Méndez del Departamento de Tarija,
cumpliendo los lineamientos de disefio de la Norma CBH-87 para el Hormigén

Armado y la especificacion AISI para la cubierta Metalica.

1.2.2 Especificos

Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento de la estructura mediante
el uso de Teodolito o Estacion total para realizar el replanteo para ejecutar la obra.
Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno sobre
el cual se va fundar la estructura mediante el ensayo de SPT para definir el nivel de
fundacion.

Realizar el calculo manual y verificar con el software informatico CYPECAD que
tenga incluido la Normativa CBH-87 y AISI-2007 para el calculo y disefio de la
estructura de sustentacion y demas componentes.

Obtener los planos estructurales mediante la herramienta de dibujo AUTOCAD.
Determinar el presupuesto de la obra gruesa del proyecto, para lo cual se realizara el
computo métrico y el andlisis de precios unitarios de los items.

Formular un plan de trabajo, estimando el tiempo de ejecucion del proyecto y sefialar

la ruta critica a través de un diagrama de barras (Gantt).

1.3. Justificacion

1.3.1. Académica

Se profundizaran los conocimientos adquiridos en el disefio estructural de edificaciones de

hormigén armado, analizando las estructuras de acuerdo a sus usos. Ademas, se propondra

soluciones a los distintos problemas que se presenten en el calculo estructural basandose en

el principio de ingenieria que son el analisis, calculo y verificacion.
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1.3.2. Técnica

De acuerdo a las caracteristicas del disefio arquitectonico, se establece que la estructura mas
idonea para satisfacer los requerimientos planteados es una estructura aporticada de
hormigdén armado, entrepisos de losa alivianada, siendo zapatas aisladas la opcion viable.
Aplicando las acciones de sobrecargas destinadas a oficinas y salas de reunion, se elaborara
el disefio estructural de la edificacion tomando en cuenta la normativa vigente para su

respectivo disefo.
1.3.3. Social

Contribuir con el disefo estructural de la terminal de buses, dicho proyecto sera en beneficio
de toda la poblacion del municipio de San Lorenzo. Donde se contara con ambientes comodos
amplios para el funcionamiento de las distintas oficinas y asi ayudar a mejorar el desarrollo

y calidad de vida de la poblacién del municipio.
1.4. Alcance del proyecto

Teniendo ya clara la idea de que es lo que se pretende realizar, es de vital importancia, definir
el alcance y las limitaciones que tendra nuestro estudio, para asi poder encarar

satisfactoriamente las actividades propuestas.

Como alcance primordial se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion, asi como de la cubierta de la terminal de buses, plasmando el disefio en planos

estructurales para su posterior utilizacion.

Debido a que el proyecto se enfoca principalmente en el disefio estructural, el cual contempla
el disefo la estructura de sustentacion compuesta por losas, vigas, columnas, zapatas aisladas,
escalera de hormigén armado y la cubierta metalica, no se calculard ningin tipo de
instalaciones en el proyecto como instalacion de agua potable, instalacion eléctrica,

instalacion sanitaria, instalacion pluvial, etc.
1.5. Localizacion

El proyecto se encuentra localizado en el departamento de Tarija, en la comunidad de Rancho
Norte perteneciente al distrito 3 de Santa Barbara, Primera Seccion de la provincia Méndez,
sus Coordenadas 21°25°59” de latitud Sur, 64°45°10” de longitud Oeste y una altura de 1979
m.s.n.m.
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Figura 1.1. Ubicacion del proyecto

Fuente: Google Earth Pro
1.5.1. Descripcion de la infraestructura

Un andlisis previo de los elementos estructurales que se implementaran en el disefio

estructural de la infraestructura son:
Cubierta.- Compuesta por cerchas con perfiles metalicos conformados en frio.

Entrepisos.- Compuesto por losa alivianada de viguetas pretensadas con complemento de

plastoformo y losa reticular.

Estructura de sustentacién.- Compuesta por vigas y columnas de Hormigén Armado.
Fundaciones.- Zapatas aisladas de Hormigén Armado de canto constante.

Escalera.- Tipo helicoidal, compuesta por dos tramos curvos y un descanso.

Las normas utilizadas para el disefio son:

e Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87).

e Norma para aceros conformados en Frio (AISI-2007).
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1.5.2. Servicios basicos
La comunidad de Rancho Norte cuenta con los siguientes servicios basicos:

Agua potable.- La cobertura del sistema de agua potable en la comunidad alcanza a cubrir
toda la region, la administracion y control del suministro estd a cargo de la Cooperativa de

Servicio de Agua y Alcantarillado de Tarija (COSAALT).

Servicios sanitarios.- La comunidad cuenta con los servicios de alcantarillado sanitario para

las aguas residuales.

Energia eléctrica.- La comunidad cuenta con servicios eléctricos domiciliarios en un 100%
y con alumbrado publico en lugares estratégicos, la administracién y control del suministro

esta a cargo de Servicios Eléctricos de Tarija (SETAR).

Gas domiciliario. - La cobertura de gas domiciliario en la comunidad es deficiente ya que

no todos los comunarios gozan de este beneficio.
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CAPITULO IT

2. MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general del proyecto Diseno Estructural de la “Terminal de Buses
De San Lorenzo” en la Comunidad de Rancho Norte, Provincia Méndez del Departamento
de Tarija, se debe tener conocimiento sobre el suelo de fundacion del lugar de emplazamiento
de la obra, asi como conocer la topografia del lugar de emplazamiento, idealizar y definir las
estructuras de sustentacion de la infraestructura, definir los materiales a emplear, definir las

cargas a utilizar en el disefio, definir la normativa a utilizar y el método de disefio, etc.

En consecuencia, con lo sefialado en el parrafo anterior, se debe elaborar el marco tedrico el
cual nos brindara conocimientos para realizar los estudios de disefios que se contemplan en

el presente proyecto.
2.1. Levantamiento topografico

El levantamiento topografico es el conjunto de operaciones necesarias para obtener la

representacion de un determinado terreno natural.

Se realiza para tener una idea clara de la configuracion del terreno, de la presencia de
elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre, se toman los datos necesarios
para la representacion grafica o elaboracion de las curvas de nivel del area en estudio con

ayuda de equipos topograficos.

Todos los resultados seran obtenidos mediante el uso de GPS RTK GALAXY SOUTH
equipo con el que se cuenta en el laboratorio de Topografia perteneciente al departamento

Topografia y Vias de Comunicacion de la U.A.J.M.S.
2.2. Estudio de suelos

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

estandar).

El dato fundamental para proceder al calculo de un sistema de fundacion es la tension

admisible del terreno y la determinacion de la profundidad de cimentacion.

pag. 7



Resumiendo, los pasos de un estudio convencional, son:

- Ensayos “in situ” (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos 0 pozos

cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la obra.

- Toma de muestras “in situ” de cada pozo realizado.

- Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

- Andlisis de los resultados seglin los ensayos realizados “in situ” y de laboratorio.
- Elaboracion del informe final con resultados, graficos y tensiones calculadas.
2.3. Diseiio arquitectonico

Es la disciplina que tiene por objeto generar propuestas e ideas para la creacion y realizacion

de espacios fisicos enmarcado dentro de la arquitectura.

El disefio arquitectonico tiene como objetivo, satisfacer las demandas por espacios que sean
acorde a la funcionalidad para la cual es disefiada, tanto estética como tecnologica; ademas
presenta soluciones técnicas, constructivas para los proyectos. Sin embargo, el disefio
arquitectonico influye en el planteo estructural. Debe ser apropiado, emplear la tecnologia en
los sistemas estructurales, buscar la eficiencia y la productividad, permitir la accesibilidad a

todos los segmentos sociales.

El disefio arquitectonico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas de disefio
arquitectonico de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad y la provincia; en
forma conjunta el personal técnico del Municipio de San Lorenzo con la sociedad se

determino la alternativa mas acorde y funcional, que se procedié a aprobar.

Para el disefio arquitectonico se debid conocer las siguientes pautas:

- La situacion del terreno, dimensiones y caracteristicas topograficas del lugar.

- Orientacion cardinal y la relacion de esta con la funcionalidad de los espacios a disefiar

- Acceso a las redes de servicio; energia eléctrica, agua, drenajes, circulacion vehicular, etc.

Luego de verificar los aspectos anteriores, se valoran las necesidades para la construccion:

superficie construida total, altura de pisos, cantidad de plantas, relaciones entre los espacios,
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los usos, circulacion, etc. Otro elemento a tener en cuenta es el presupuesto disponible para

la construccion, elemento que es determinante para el disefio final.
2.4. Idealizacion estructural

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 andlisis. Los componentes
estructurales tienen ancho y espesor. Las fuerzas concentradas rara vez actiian en un punto
aislado; generalmente se distribuyen sobre dreas pequefias. Sin embargo, si estas
caracteristicas se consideran con detalle, el andlisis de una estructura serd muy dificil, sino
que es imposible de realizar. El proceso de reemplazar una estructura real por un sistema

simple susceptible de analisis se llama idealizacion estructural.
2.4.1. Estructura de sustentacion de la cubierta.

Para realizar la proyeccion estructural de la cubierta metalica, se toma en cuenta la forma de
distribuir y proporcionar las partes de la estructura de manera que puedan ejecutarse sin
ningun inconveniente, asi mismo, que tengan resistencia suficiente y que sean economicas,
en el presente proyecto se opto por la utilizacion de cerchas metélicas. Por otro lado, el techo
o cubierta es la parte del edificio que mayores dificultades presenta en cuanto a su disefio y
construccion. Ademads de soportar su peso propio, materiales de recubrimiento o cubierta, asi
como las cargas permanentes y accidentales que pudieran presentarse, las cubiertas deben
proteger los espacios interiores contra la intemperie, en especial contra la lluvia. Debe
considerarse también el aislamiento térmico. La apariencia es sin duda otro aspecto

fundamental.
2.4.1.1. Norma a utilizar

La cubierta se disefiara segiin el método LRFD (Load and Resistance Factor Design) del

American Iron and Steel Institute (AISI-2007).

El AISI-2007 es un documento guia para el disefio de estructuras de acero conformados en
frio, estd basado en los métodos LRFD y ASD, ambos métodos son igualmente aceptables,
aunque es posible que no produzcan idénticos resultados. Sin embargo, al disefiar los
diferentes componentes de acero conformado en frio de una estructura no se deben mezclar

estos dos métodos.
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2.4.1.2. Disefio con factores de carga y resistencia (LFRD).

La resistencia de calculo de cada uno de los componentes estructurales es mayor o igual que
la resistencia requerida determinada en base a las cargas nominales, multiplicadas por los

factores de carga correspondientes, para todas las combinaciones de cargas aplicables.
El disefio se debe efectuar de acuerdo con la ecuacion:
R, <@ *R, (1)

Donde:

Ru = Resistencia requerida.

Rn = Resistencia nominal.

@ = Factor de resistencia.
2.4.1.3. Factores de carga y combinaciones de cargas

El proposito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las

incertidumbres implicadas al estimar las magnitudes de las cargas vivas y muertas.
Las combinaciones usuales de cargas consideradas son:

Tabla 2.1. Factores de Carga segin el método LRFD

U=14D

U=12D+1.6L+0.5(LroSoR)

U=12D+1.6 (LroSoR)+(0.5L 0 0.8W)

U=12D+13W+0.5L+0.5(LroSoR)

U=12D+1.0E+0.5L +0.2S

U=09D-(1.3W o0 1.0E)

Fuente: Especificacion AISI-2007
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Doénde:

D = Cargas Muertas.

L = Cargas Vivas.

Lr = Cargas Vivas en Techos.

S = Cargas de Nieve.

R = Carga inicial de agua de lluvia o hielo sin incluir el encharcamiento.

W = Carga de Viento.
E = Carga de Sismo.

U = Carga Ultima.

2.4.1.4. Factores de resistencia.

Con el factor de resistencia, el proyectista reconoce implicitamente que la resistencia de un

miembro no puede calcularse exactamente, debido a imperfecciones en las teorias de analisis,

a variaciones en las propiedades de los materiales y a las imperfecciones en las dimensiones

de los elementos estructurales.

Tabla 2.2. Factores de Resistencia segiin el método LRFD

Simbolo Valor | Descripcion
b 0.9 Para elementos en tension por fluencia
b 0.75 Para elementos en tension por ruptura
b, 0.85 Para elementos en compresion
bp 0.9 Para elementos en flexion
by 0.9 Para elementos sometidos a esfuerzo cortante

Fuente: Especificacion AISI-2007
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2.4.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

La sustentacion de la edificacion esta de acuerdo al criterio del ingeniero para elegir una
estructura aporticada de Hormigén Armado, muros portantes, estructura de madera; de
acuerdo al tipo de estructura y funcionalidad que va a tener, tomando en cuenta el tamafio de

las aberturas, luces que debe cubrir, topografia del terreno y tipo de suelo.

En el presente caso sera una estructura aporticada de Hormigoén Armado, tomando en cuenta

que la construccion es una estructura de 2 plantas.
2.4.2.1. Método de diseiio para el Hormigon Armado
2.4.2.1.1. El disefio por estado limite.

El disefio por estado limite trata de lograr que las caracteristicas accidn-respuesta de un
elemento estructural o de una estructura estén dentro de limites aceptables. Segun este
método, una estructura o un elemento estructural deja de ser Util cuando alcanza un estado

limite, en el que deja de realizar la funcion para el cual fue disenada.

Se propone que la estructura se disefie con referencia a varios estados limites. Los estados
limites mas importantes son: resistencia bajo carga maxima, deflexiones y ancho de grietas
baja carga de servicio. En consecuencia, la teoria de la resistencia maxima se enfoca para el
dimensionamiento de las secciones, utilizando la teoria eldstica solamente para asegurar el

comportamiento bajo cargas de servicio.
2.4.2.1.2. Hipdtesis de carga para la estructura de Hormigon Armado

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

simultanea sea compatible.

Hipoétesis I: yfg.G +yfq.Q (2)
Hipotesis I1: 0,9. (yfg.G +vfq.Q) +09.yfq« W 3)
Hipotesis I11: 0,8. (yfg.G + yfq.Qeq) + Feq + Weq (4)
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G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter permanente.

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

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

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

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

Wegq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,

se tomara Weq = 0.
En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara: Weq = 0.25W.
Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.
2.4.2.1.3. Resistencias de Calculo

Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigdn (en compresion fea 0
en traccion fctd), al valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto, dividido

por un coeficiente de minoracion ye.

fea = ©

Donde:
fck: Resistencia caracteristica del hormigén a compresion.
yc: Coeficiente de minoracion.

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo debera
reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad que el hormigon

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

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor fy4, dado por:

fra =22 (6)

Donde:

pag. 13



fyk: Limite elastico caracteristico del acero.
ys: Coeficiente de minoracion.
2.4.2.1.4. Diagrama de calculo Tension - Deformacion

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

deformacion longitudinal:
* Diagrama Pardbola-Rectangulo del hormigon
Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.

Figura 2.1. Diagrama parabola — rectangulo.

esfuerzo

0,85fcd

deformacion

>

—-270 -3,9%0
Fuente: Hormigén Armado de Jiménez Montoya 14* edicion
El vértice de la pardbola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura del
hormigén 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 maxima de este diagrama

corresponde a una compresion igual a 0,85 fed.
* Diagrama tension-deformacion del acero

El diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene la

propiedad de que los valores de la tension, correspondientes a deformaciones no mayores del
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10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los correspondientes

valores obtenidos en ensayos de traccion.

Los diagramas de calculo tension-deformacion del acero (en traccién 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/ys.

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

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

Figura 2.2. Diagramas de calculo tension-deformacion del acero.

".1
o ”
OI“ f'. = fo'a .!t————-;'f’ :
'vﬁ e ——————— - // /
/ ! fo,24 £ :
1 " ] ’ iy > '
"‘ + i / /, '
: 0 / :
i e o |/fu/ I
W I o ‘© // 1
0,0035 e © o [ :
L) v ] L -
| 0,01 | I/’ 0,002 0.01
. '
/
| [}
-1t PGt b
Licaad —f" ,____“ -

Fuente: Hormigon Armado Jiménez Montoya 14 edicion
2.4.2.1.5. Médulo de elasticidad del acero.

El modulo de elasticidad del acero estd dado por la pendiente de la porcidn eléstica lineal de
la curva esfuerzo-deformacion, el valor del médulo de elasticidad de los distintos tipos de

acero cambia muy poco y generalmente se toma igual 2x10° MPa.
2.4.2.2. Elementos estructurales
2.4.2.2.1. Vigas de Hormigon Armado

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal
y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. En el presente proyecto, se

trata de secciones rectangulares de hormigon armado sometidas a solicitaciones normales en
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el estado limite ultimo de agotamiento, por rotura o por exceso de deformaciones plasticas,
donde existen fibras comprimidas y fibras traccionadas. El método seleccionado para su

calculo es el diagrama rectangular.
* Célculo a flexion simple

Se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple o compuesta en el caso mas
elemental de flexion simple sin armadura de compresion, ya que proporcionan los valores de

la cuantia w, en funcion del momento reducido p:

Mg

Ha = g 7 < Hum (7
_ As*fyd
_d*bw*fcd (8)

bw: Ancho de la seccion.

d: Canto util.

fea = Jek / e Resistencia de célculo del hormigon a compresion.

f- yd = fy k/ ¥s: Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).

Ma: Momento flector de agotamiento o de célculo.
ud: Momento flector reducido de calculo.
w = Cuantia mecanica.

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes a las econdmicas, limitar la contribucion
del hormigén de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga menos que 0,45

d y no mas.

De este modo, el valor del momento reducido wiim es independiente del tipo de acero utilizado

y su valor es:
§=10,450 uim = 0,252 @ =0,310
* Proceso de célculo de la armadura longitudinal a traccion

Se presentan dos casos:
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a) Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se debera disponer

de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

1) Se comienza por determinar pqy se verifica que ésta sea menor al limite.

Ud < Ulim €))
2) Con el valor de pd entrar en las tablas y determinar el valor de w.

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

Aszw*bw*d*;ﬂ (10)

yd

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

valor minimo de:

Asg
Wnin = A_c (1T)
As min = Wmin * by, xd (12)

As: Area del acero (en traccion o en compresion).
Ac: Area del hormigon (area total, referida normalmente al canto util).
wmin: Cuantia geométrica minima.

5) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se calculara

la separacion libre entre armaduras.

g = by —2x@est.—N° Hierros*dong.—2+T (13)

N° Hierros—1

b) Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccidon y compresion.

(1)52 — #d;_”g[lim (14)
Ws1 = Wiim + Ws (15)
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oiim: Cuantia mecénica limite.

ws1: Cuantia mecanica para la armadura a traccion.

ws2: Cuantia mecanica para la armadura a compresion.
&' =1/d: Relacion entre el recubrimiento y el canto util.
r: Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccidon como para compresion.

Agy = wgy % by, +d L2 (16)
fyd
— fed
ASZ = Wq >kbw*d* (17)
fyd

Asi: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

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

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura

transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.

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

armadura si:
Vew 2 Vg (18)
Vo = fer * by, x d (19)
for = 0.50 % \[foq (kg/cm?) (20)

Vcu: Cortante absorbido por el hormigon.
Va: Cortante de calculo del hormigén.

fev: Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante.
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La norma recomienda que en todas las piezas de H°’A° se debe colocar, por lo menos una
armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccidn transversal de la pieza

multiplicada por la separaciéon entre planos de estribos (s).

A __0.02%f cgxby*s
stmin —

@2y

fyd

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza Ve < V4, es necesario

colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual, de la diferencia.

Va2 Ve (22)
Va =Veu + Veu (23)
Vou =Va —Veu (24)

Vi =030 f,q * by, * d (25)

Visu: Cortante resistido por la armadura transversal.
Vui: Esfuerzo cortante de agotamiento por compresion oblicua en el alma.

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

las dimensiones de la seccion transversal.

_ Vsu*s
St 0.90%dxfyq

(26)
Donde (s) es la separacion entre planos de cercos o estribos y debe cumplir la condicion:
30 cm
s<{ 6 (27)
0.85d

La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera de 4200 kg/cm?.
2.4.2.2.2. Columnas de Hormigon Armado.

Las columnas de hormigén armado forman piezas, generalmente verticales, en las que la

solicitacion normal es la predominante.

La mision principal de las columnas es canalizar las acciones que actlian sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obra y, en Gltimo extremo, al terreno de cimentacién, por lo que

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

hormigoén a lo largo de planos inclinados.

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

su ductilidad y resistencia.
* Esbeltez geométrica y mecéanica

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

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

a) Para esbelteces mecanicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a esbelteces
geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando los efectos de

segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a pandeo.
b) Para esbelteces mecanicas 35 < A < 100, puede aplicarse el método aproximado.

c¢) Para esbelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < A4 < 58), debe aplicarse el

método general.

d) No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con esbelteces

mecanicas A > 200 (geométricas A4 > 58).
* Flexion esviada

Se dice que una seccidn se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se conoce a

priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:
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En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las

seccionas en L de lados desiguales.

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

plano de simetria.

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

tiempos recientes, de métodos practicos para su tratamiento.
* Seccidn rectangular con armadura simétrica

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

conocidas, en la que, la inica incégnita es la armadura total.

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion:
» Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el calculo, de las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que
alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccidon un conjunto de diagramas de interaccioén
(N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas
superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos N
= cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacién en roseta).

Si ademads se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos
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(v, ux, Wy), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones

y la resistencia del hormigon.

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

Wy, para obtener la cuantia mecdanica total necesaria .
* Compresion simple

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

normal N que actia en el baricentro plastico de la seccion.

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

minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de seguridad.
* Excentricidad minima de céalculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actie realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo de la

direccion en que se esta considerando el pandeo), igual al mayor de los dos valores:

Donde:

e =420 20 (26)

h: Canto total en la direccion considerada.
» Excentricidad de primer orden

Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento.
€, =— (27)

* Excentricidad ficticia

Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:
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= de) c+20.e0  Lo” —4
€fic = (3 * 3500/ * 106, n 10 (28)

fya: Resistencia de calculo del acero, en kg/cm?
c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considera, en cm.
lo: Longitud de pandeo de la pieza, igual a lo = k. [, en cm.
* Excentricidad total o de calculo
La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual a:
er = e, + €fjc (29)
» Método general de calculo

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

armaduras sobre la rigidez de la pieza y la fluencia.

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

especiales, siendo ademas un método de comprobaciéon y no de dimensionamiento.
* Calculo de la Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las

proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

_ Ngxer
K= s (30)
Axil reducido:
_ _Na
V= P (31)
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De los 4bacos en rosetas se determina la cuantia mecanica w.

Aszw*b*h*fﬂ (32)

f yd
¢ Célculo de la Armadura transversal
Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos sera:

b 6 h (el de menor dimension)

s <{15=% ¢minimo de la armadura longitudinal (33)
30cm

El diametro del estribo sera:

1 y . . -
Bostrive = {Z * gmax de las barras lgngltudmales comprimidas (34)
mm

2.4.2.2.3. Losas con viguetas prefabricadas de hormigon pretensadas.

Figura 2.3. Losa Alivianada con viguetas pretensadas.

Fuente: Elaboracion propia.

Son los principales elementos horizontales que transmiten las cargas vivas de movimiento,
asi como las cargas muertas estacionarias a los apoyos verticales de los porticos de una

estructura.

En estos tiempos, los costos de construccion han aumentado considerablemente, una de las
razones principales para estos altos costos es la gran cantidad de mano de obra que se
involucra en los tradicionales procesos de construcciéon. Aun sin considerar el costo, la
demanda por la mano de obra experimentada para construccion en el sitio supera la oferta y
esto seguird siendo asi en la mayor parte de las naciones industrializadas y en otras muchas
en desarrollo.
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La construccion prefabricada se utiliza en todos los tipos principales de estructuras:

Edificios industriales, residenciales y de oficinas, salones con luces considerables, puentes,

etc.

Por las razones explicadas anteriormente, y ademas que en nuestro medio existen industrias
que efectuan el trabajo de realizar las viguetas prefabricas, se ve la necesidad de obviar el
calculo estructural o el disefio de dichas viguetas. Pero se realizara el calculo de la longitud

necesaria de viguetas y del complemento aligerante en este caso el Plastoformo.
a. Viguetas pretensadas de hormigén

Funcionan como la armadura de la losa ya que absorben las tracciones que se dan en el
forjado. Las viguetas en si mismas no conforman una estructura, deben completarse con la
capa de compresion, podriamos definirlas como semiresistentes, las viguetas tienen una

seccion de hormigon constante, su forma caracteristica es la de una T invertida.

La cantidad de armadura produce la variacion de la resistencia de las viguetas, otra variacion
estd dada por la excentricidad de las cargas de pretensado, de esta forma las series de

produccion estandar se adecuan a los requerimientos de célculo.
b. Complemento.

Dentro de la losa su funcion es solamente relleno, su altura permite establecer el brazo
elastico resistente entre las fuerzas de traccion y compresion. El complemento permite la
separacion estandar de 50 cm entre ejes de viguetas, requiriendo dos complementos por metro

cuadrado de losa.
c. Capa de compresion.

Se realiza el hormigonado in situ y tiene (como su nombre lo indica), la funcion de absorber
la compresion en la losa. El espesor es variable y se realiza con una dosificacion 1:2:3.

Estaticamente, la estructura final obtenida es una losa nervada.
d. La malla de temperatura.

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

volumétricos debidos a variaciones de temperatura, el acero de refuerzo calculado es el
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minimo requerido por contraccion y temperatura. Este refuerzo de acero no debe apoyarse
directamente sobre los complementos de la losa, sino sobre dados de concreto previamente

elaborados.

Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo de 30

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

50xh 200
Apin = —= = —
fsd fsd

(35)
Doénde:

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

h: Espesor de la losa de compresion (cm).

fsa: Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (MPa).
2.5. Estructuras complementarias

2.5.1. Escalera

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

comunicar espacios situados en diferentes planos.

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

facil la movilizacidn a través de ellas.

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

tiene acceso a plantas de distinto nivel.

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

escaleras de caracol, helicoidales, etc.

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

o tabica”.

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

Desembarco.

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

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

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

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

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

hasta 1,80 m.

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

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

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

saliente para el avance de la escalera.

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

de la escalera.
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Las barandillas son elementos de proteccion y seguridad; asi como una ayuda para que sea
mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por los

pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85 y 90 cm.
En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.

Figura 2.4. Partes constitutivas de una escalera

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Zanca
Arrangue

Fuente: Detalles constructivos.net.
Su proceso de calculo se puede describir de la siguiente manera:

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

para posteriormente determinar el 4rea de acero conforme se realiza en losas macizas.
2.5.2. Cimentacion de Hormigon Armado.

El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompafiado por un estudio de terreno,
en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria, plasticidad, humedad natural,
consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad, expansividad y agresividad, la

situacion del nivel freatico, las posibles galerias y las estructuras colindantes, etc.

Entre las acciones que se debe considerar en el calculo de las cimentaciones estan, en primer
lugar, los esfuerzos (axil, momentos y cortantes) transmitidos por la estructura. Ademas, esta
el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la misma, el empuje
de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresion).
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Es practica habitual separar el calculo de la cimentacion del de la estructura soportada. Esta
se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estdn empotrados rigidamente en la
cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones opuestas a estas
reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado por la cimentacion y
el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus pequenos desplazamientos
elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y reacciones de la misma que en general
son de apoyo empotrado. Las reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas

sobre la cimentacion para el analisis de esta y de su interaccion con el suelo.
* Zapatas aisladas

En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser ho > h/3 y no menor que 25
centimetros. El é&ngulo de inclinaciéon suele tomarse B < 30° que corresponde,
aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigén fresco, con lo cual podria no ser
necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion del hormigon

es muy dificil.

Figura 2.5. Formas tipicas de zapatas aisladas.

a) Zapata de canto constante b) Zapata de canto variable c¢) Zapata escalonada

] ] ]

ao a0 ao

Fuente: Hormigon Armado 11T Elementos Estructurales - Alvaro Garcia Meseguer
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* Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.

Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funciéon de la tension
admisible para el terreno:

N+P _

= Ogdm (36)

axb
En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En principio,

para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10 % de N.

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

util d con valores inferiores al mayor de los siguientes:

ao*by axb ao*bg

dy = 4 25k—1 4 (37)
d, = 22 (38)
dy =220 (39)
k = ﬁ (40)
ec.(20) foa = 0.5* [foq (kg/em?)

* Determinacion de las armaduras de traccion

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

simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los paramentos del

soporte de hormigén, 0.15 * aoy 0.15 * bo, respectivamente (Figura 2.6).
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Figura 2.6. Calculo a flexion de una zapata flexible

[. ~g=btas+2h L
i - ;
r T
I [
1 I
v — I I
4 I
] r |
! bD | b
-t S ! i |
d + 0o+ !
— — J _l_ '
!
— J

Fuente: Hormigén Armado de Jiménez Montoya 14* edicion

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

carga del terreno o1 = N/ (a * b), que es:

% _ 2
Moy ="L2 (2224 015+ a,) (41)

2a 2

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b * d, puede determinarse
mediante las tablas o dbacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores mayores
que 1.5 * v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy comoda la

formula simplificada:

MC
ec.(7) h
w=ul+p (42)
U=Axfig=w*bx*dx*f (43)

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

consideraciones de adherencia.
2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto
2.6.1. 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.
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2.6.2. Precios unitarios

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

parcial.
2.6.3. Computos métricos

Los computos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volumenes de
las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas geométricas

y trigonométricas.
2.6.4. Presupuesto de obra

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

otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.6.5. Planeacion y cronograma de obra

En toda actividad a realizar se requiere conocimientos precisos y claros de lo que se va a
ejecutar, de su finalidad, viabilidad, elementos disponibles, capacidad financiera, etc. Es una
etapa previa que se debe desarrollar separadamente y para la cual también puede utilizarse el

método de la Ruta Critica.
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CAPITULO III

3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Generalidades

Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio de suelos
en la zona del proyecto, se procedio al respectivo calculo estructural de la infraestructura, asi
mismo se consideran los diferentes factores que intervienen en el célculo de este tipo de

estructuras tal como establecen la norma boliviana de hormigén armado (CBH-87).
3.2. Analisis del levantamiento topografico

El levantamiento topografico se realiz6 mediante el uso de GPS RTK GALAXY SOUTH
equipo con el que se cuenta en el laboratorio de Topografia perteneciente al departamento

Topografia y Vias de Comunicacion de la U.A.J.M.S.

Obtenidos los puntos representativos del terreno, se empled el programa Autocad Civil 3D,
con el cual se hizo la representacion del terreno, mediante planos de curvas de nivel a cada

50 cm, como se ve en la siguiente figura.

Figura 3.1. Plano topografico

11
=037
47,

Fuente: Elaboracion propia.

El terreno cuenta con una superficie de 6900 m? con un area de construccion en planta de
2296 m?, topograficamente se considera una pendiente de aproximadamente 2 %, el plano

detallado del levantamiento topografico se encuentra en el Anexo 14 Planos.
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3.3. Analisis del estudio de suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del terreno, se realizd6 mediante el ensayo de

SPT (Prueba de penetracion estandar).

Dicho ensayo se realizd en tres pozos, ubicados en lugares estratégicos del terreno, con

profundidades variables con dimensiones de 2.0 x 2.0 m de seccidn transversal.

Figura 3.2. Ubicacion de los pozos

Fuente: Informe del estudio de suelos.

El estudio de suelos fue elaborado por la Empresa Consultora y Constructora CEPAS

Dando como resultado lo que se indica a continuacion.

Tabla 3.1. Capacidad portante del terreno

Muestra |Profundidad (m)| esf.Adm.(kg/cm?2)
S-01 3 3
S-01 4 3
S-01 5 4,17
S-02 3 3
S-02 4 3
S-02 5 3,66
S-03 3 3
S-03 4 3
S-03 5 4,36

Fuente: Informe del estudio de suelos.
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Analizando los tres pozos podemos observar que constan con caracteristicas similares tanto
en estratificacion, clasificacion y esfuerzo admisible. La profundidad de fundacion
establecida es de 2 metros a partir del nivel del suelo, para el presente proyecto se tomara
como medida de seguridad la resistencia del pozo mas desfavorable, siendo este un suelo GM
(gravas limosas o limoarenosas) segun la norma SUCS, con una capacidad portante de 3.00
kg/cm?. Observando dichos esfuerzos admisibles y que el suelo va mejorando sus
caracteristicas conforme se profundiza en los estratos, se pueden emplear las zapatas aisladas
tomando una resistencia de 3 kg/cm?. El detalle de los resultados del estudio de suelos se
encuentra en el informe entregado por la empresa CEPAS, este se encuentra en el Anexo 3

Estudio de suelos.

Figura 3.3. Cotas de los niveles

B Editar plantas X
9
Cota del plano de cimentacion m
MNombre Altura Cota
cubiettalosa 2 EE 10.00
:E: cubierta losa 1 0.70 850
) fin columnas 3 1.80 7.80
fin columnas 2 0.87 6.00
—— {1 columas 1 0.12 5.13
\b Plarta alta comedares 066 5.01
cubierta de losa ofi. y bafios | 160 435
Q‘ cubierta de losa taquillas 017 275
Descanso escalera 243 258
TO 0©\> Planta Baja taguilas 185 015
o Cimentacisn -1.70
' -O' o i e e
SETSOT SO S0
Aceptar Cancelar

Fuente: Cypecad 2018.
3.4. Disefo arquitectonico

Es la disciplina que tiene por objeto generar propuestas e ideas para la creacion y realizacion

de espacios fisicos enmarcado dentro de la arquitectura.
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El disefio arquitectdnico tiene como objetivo, satisfacer las demandas por espacios que sean
acorde a la funcionalidad para la cual es disefiada, tanto estética como tecnologica; ademas
presenta soluciones técnicas, constructivas para los proyectos. Sin embargo, el disefo
arquitectonico influye en el planteo estructural. Debe ser apropiado, emplear la tecnologia en
los sistemas estructurales, buscar la eficiencia y la productividad, permitir la accesibilidad a

todos los segmentos sociales.

El disefo arquitectonico fue realizado mediante la elaboracion de alternativas de disefio
arquitectonico de acuerdo a las caracteristicas propias de la comunidad y la provincia; en
forma conjunta el personal técnico del Municipio de San Lorenzo con la sociedad se

determind la alternativa mas acorde y funcional, que se procedio a aprobar.
Para el disefio arquitectonico se debid conocer las siguientes pautas:

- La situacion del terreno, dimensiones y caracteristicas topograficas del lugar.
- Orientacion cardinal y la relacion de esta con la funcionalidad de los espacios a disefiar
- Acceso a las redes de servicio; energia eléctrica, agua, drenajes, circulacion vehicular, etc.

Luego de verificar los aspectos anteriores, se valoran las necesidades para la construccion:
superficie construida total, altura de pisos, cantidad de plantas, relaciones entre los espacios,
los usos, circulacion, etc. Otro elemento a tener en cuenta es el presupuesto disponible para
la construccion, elemento que es determinante para el disefio final. El detalle de los planos

arquitectonicos se encuentra en el Anexo 14 Planos.

3.5. Planteamiento estructural

La estructura aporticada estd compuesta por elementos de hormigén armado, también cuenta
con cubiertas de losas de hormigén armado y por cubiertas de estructuras metélicas en los

techos de los tinglados y en los tragaluces de las losas de terrazas.
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Figura 3.4. Planteamiento estructural

Vigas de H°A® Cubierta de perfiles metalicos

Losa reticular de H°A°

Losa de viguetas pretensadas

Cubierta de perfiles metalicos

Columnas de H°A°

Zapatas de H°A°
Fuente: Cypecad 2018.

3.6. Diseiio estructural
3.6.1. Disefio de las cubiertas de perfiles metalicos

El disefio de las cubiertas compuesto de perfiles conformados en frio, estard basado en la

norma AISI-LRFD 07, ya que en nuestro pais no se cuenta con una normativa propia.
El tipo de acero a usarse es el que se encuentra en nuestro medio con una fluencia
F, = 25.30 KN/ cm? (Tensién de fluencia del acero A-36 ksi)

3.6.1.1 Calculo y disefio de cerchas Fink o W

Figura 3.5. Ubicacion de la cubierta del tragaluz

it

[

[t
g
b

=y

s
=]
e

e
P

Fuente: Cypecad 2018.
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3.6.1.1.1 Calculo y disefio de la sustentacion de la cubierta metalica

El dimensionamiento y calculo de los perfiles de acero, fueron desarrollados en el programa
Cype-3D (que forma parte del mismo programa Cypecad, especialmente para estructuras
metalicas).

3.6.1.1.2. Geometria de la cubierta metalica

Figura 3.6. Geometria de la cubierta del tragaluz-vista frontal

Cuerda superior

1.00m
1.50m

0.50m

071m | 071m | o7im | 071m | 07im | 071m

428m

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.7. Geometria de la cubierta del tragaluz-vista en planta

2.76 m
1.84m

1/ -Correas

0.92m

3.29m
2.20m
1.10m

Ve Cercha

Fuente: Elaboracion propia.
3.6.1.1.3. Cargas para el diseiio
El analisis de las cargas se lo realizo por area, en proyeccion del angulo de cada pafio (P).

Figura 3.8. Vista en planta de los paiios del tragaluz de cerchas W.

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.2. Cargas sobre la cubierta del tragaluz

CARGAS CONSIDERADAS EN EL DISENO (KN/m?)

N° DNE Lr S Wb Ws
PANO | (Policarbonato.) | (Mantenimiento.) | (Granizo) | (Barlovento) | (Sotavento)
1 0.06 1 0.42 0.08 -0.17
2 0.06 1 0.42 0.08 -0.17
3 0.06 1 0.42 0.08 -0.17
4 0.06 1 0.42 0.08 -0.17

Fuente: Elaboracion propia.
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3.6.1.1.4. Comprobacion de la flecha admisible (E.L.S.)

Ainstantémea < Aadmisible

Determinacion de la flecha admisible (A, gmisible)-

Datos:

L=4280 mm (Luz entre ejes de apoyo)

L
Aoy, = ——
admisible 300

Aadmisible = 1.43 mm

2. Determinacion de la flecha instantanea (A;pstantanea)-

(44)

(45)

El célculo de esta flecha se lo realizara en servicio, asumiendo perfiles costanera 50x40x12x2

para las secciones; cuerda superior e inferior, montantes y diagonales y perfiles costanera

80x40x15x3 para secciones correas.

E.L.S.= (Peso propio)DN + Policarbonato(DNE) + Sobrecarga (Lv) (46)

N3 (CNX)

Figura 3.9. Desplazamiento maximo en la cercha W.

N16

N22

g

Dx: (-0.005, 0.022) mm Dx: (0.007, 0.182) mm
Dy: (0.000, 0.000) mm Dy: (0.007, 0.153) mm
Dz:[-0.658,-0378)mm__| || Dz: (-0.308,-0.027) mm
Gx: (0.259, 0.275) mRad Gx: (0.349, 0.574) mRad
Gy: (0.164, 0.220) mRad Gy: (0.140, 0.350) mRad
Gz: (-0.285,-0.012) mRad Gz: (-0.291,-0.012) mRad

N17

N1 (CNX)

Fuente: Cypecad 2018.

Dz = Ainstanta’mea = 0.66 mm
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Remplazando valores en ec. (44)
0.66 mm < 1.43

Se debe recordar que esta flecha reducira con los perfiles de disefo, por lo tanto, no se volvera

a realizar esta respectiva verificacion.
3.6.1.1.5. Combinaciones de Disefio

En base factores de carga y resistencia (LRFD) se consider6 la combinacion mas
desfavorable en proyeccion del &ngulo de inclinacidn de la cubierta, segin las combinaciones

de carga tltima de las especificaciones AISI-LRFD-07.

Datos:

Lr = 0.1 — (Mantenimiento)
m
KN
DNE = 0.06 ) (Policarbonato)
KN
Wb = 0.08— (Barlovento)
m

KN
Sgr = 0.42 — (Granizo)
m

La combinacién de carga factorizada utilizada para el disefio sera:
U = 1,2x (DN) + 1,2x(DNE) + 1,6x(Lr) (47)
3.6.1.1.6. Calculo y dimensionamiento de los perfiles metalicos.

Las cargas fueron introducidas en unidad de area (m?) en toda la cubierta (Pafios), de esta
forma se podra realizar un analisis completo del disefio y dimensionamientos de los perfiles

metalicos, gracias a las herramientas proporcionadas por el programa.

Al ser una estructura simétrica, en el dimensionamiento de los perfiles se tomara el siguiente

criterio:

e Un solo perfil para los elementos cercha

e Un solo perfil para los elementos correas

Por lo tanto, las solicitaciones para la carga factorizada para cada elemento seran:
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ESFUERZOS EN LAS BARRAS (KN)

N° | Fuerza Axial Comportamiento

1 9.19 compresion

2 1.47 compresion

3 1.79 compresion

4 9.77 compresion

5 1.67 traccion

6 1.06 compresion

7 0.67 compresion

8 1.17 traccion

9 0.86 compresion

10 0.95 traccion

11 0.33 compresion

LADO BARLOVENTO LADO SOTAVENTO

Al ser sometidos a compresion y traccion el disefio se regira con el valor maximo de cada
una de ellas. El detalle del calculo estd en el Anexo 6 (Disefio de cubiertas metalicas). A

continuacion, se da un resumen:
Disponer: “Costanera 50x25x12x2”, para diagonales.
Disponer: “Costanera 50x40x15x2”, para cordon superior e inferior.
Disponer: Perfil “Costanera 100x50x12x2, para seccion de correas.

Usar: Placa de anclaje de; de 4 mm de espesor (t), de dimensiones 15x15 cm; con perfiles

angulares (L) de “1/8” (3 mm) de espesor x 2”, resistencia de acero A-36.
Usar: 4 @ 12, por cada plancha metalica.

Longitud de anclaje de los pernos Ly, = 20 cm
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3.6.1.2. Calculo y disefio de cubierta parabdlica

El disefio completo de esta cubierta estd detallado en el Anexo 6 (Disefio de cubiertas

metalicas).
3.6.1.2.1. Geometria de la cubierta metalica

El modelo de la cubierta: cubre una luz de calculo entre apoyos de 19.21 m, y una separacion

entre cerchas de 3.80 - 4.10 m.
Figura 3.10. Vista en planta del tinglado, de cercha parabdlica.

410 380 3580 380 380 380 380 285

1,00 4,00

17.27
19.21

2734

4,32 0.94

ONONONONONONONOIO)

Figura 3.11. Vista lateral del tinglado, de cercha parabdlica.

3.98

0,88

27.54

Fuente: Elaboracion propia.

Disponer: “Costanera simple 80x40x15x2”, para secciones; diagonales

Disponer: “Costanera 100x50x15x2 mm doble en cajon” para cuerda superior e inferior
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Disponer: Perfil “Costanera 100x50x15x3mm”, para seccion de correas.

Usar: Placa de anclaje de; de 13 mm de espesor (t), de dimensiones 30x60 cm; con

perfiles angulares (L) de “1/8” (3 mm) de espesor x 2'°, resistencia de acero A-36.
Usar: 8 @ 12mm, por cada plancha metalica.
Longitud de anclaje de los pernos = 20cm
3.6.1.3. Calculo y disefio de cubierta cupula.

El disefio completo de esta cubierta, esta detallado en el Anexo 6 (disefio de cubiertas

metalicas).
3.6.1.3.1. Geometria de la cubierta metalica.

Figura 3.12. vista en planta y vista lateral de cubierta de cupula.

7

Correas

2.65

%»,“
B
W

Fuente: Elaboracion propia.
Disponer: “Costanera 50x40x15x2”, para secciones arco.
Disponer: Perfil “Costanera 60x40x10x2, para seccion de correas.

Usar: Placa de anclaje de; de 4 mm de espesor (t), de dimensiones 15x15 cm; con perfiles

angulares (L) de “1/8” (3 mm) de espesor x 2”, resistencia de acero A-36.
Usar: 4 @ 12, por cada plancha metalica.

Longitud de anclaje de los pernos Ly, = 20 cm
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3.6.2. Diseiio de Losa reticular.

Esta losa, se disefiara a partir de las solicitaciones que el programa facilite, es correspondiente

al forjado del primer piso, de acuerdo a como se introdujo el nimero de plantas en el

programa de célculo. La dimension de la losa reticular es de 5.76 m x 6.47 m. y se encuentra

entre las columnas C14, C15, C86 y C87.

8.02+6.20
2

Lmed=L=———=7.11m

Figura 3.13 Losa reticular a verificar

]:\j 0

C33

C150

[
C145

]
C146

25x30

é%d—

25x30

c12

] [
c10 25x30 c1iT 25%30 T4 2530

g )
| h=15+5 o 1545 &
I3 4
& 20x40 = it [ g | | C88

ces| ‘E I AN

)~ > 4

Fuente: CYPECAD 2018

3.6.2.1. Dimensionamiento de la Losa Reticular

- Altura de la Losa reticular:

Segun CBH-87: (CBH 87 pag. 134)

L
>—=0.
hLR_28 0.25m

De acuerdo a Florentino Regalado:

C15
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0.296 < h;g <£0.36
Se asume una altura de:
hjg =0.30m
- Separacion entre nervios:

Segun CBH-87: (CBH 87 pag. 136) Separacién maxima entre nervios es de 1 m.

De acuerdo a Florentino Regalado: La separacion de nervios no debe exceder 1 m, ya que el

analisis de célculo se realiza para 1 metro.
Se asume:
E=0.50m

- Espesor de la Losa de compresion:

Lcomp _ 40cm
10 10

CBH-87: (CBH 87, pag.134) e>3cm 0 = 4cm

Florentino Regalado: 3cm <e < 10cm
Se adoptara un espesor de:
e =5cm

- Base de Nervio:

Segtin CBH-87: (CBH 87, pag.134) b>7cm 6 % = 25:m = 6.25 cm

De acuerdo a Florentino Regalado: b>7cm 6 b > 0.28 xH=8.04 cm
Se adopta una base de nervio de:
b=10cm

- Recubrimiento mecanico:

Pbase

I'm <r+ (bbase +

mm

Iy < 20mm 4+ 10mm + = 40 mm

(48)
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Datos Geométricos de la Losa:
Espesor de la losa = 300 mm
Losa de compresion = 50 mm
Ancho de nervio = 100 mm
Altura del nervio = 250 mm

Separacion libre entre nervio = 400 mm

Figura 3.14. Dimensiones de la Losa reticular empleada en el disefio.

L 30CM
I T
7w
kK 7

Fuente: Elaboracioén Propia.

Figura 3.15. losa como viga T.

S0cm

s

2ocm

cp

Fuente: Elaboracion Propia

El procedimiento de célculo procede como explica la Norma CBH-87

Datos:
foxk = 21 Mpa resistencia caracteristica del hormigén a compresion
fyx = 500 Mpa limite de fluencia del acero
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f.q = 14 Mpa resistencia de disefio del hormigén

fyq = 434.78 Mpa resistencia de disefio del acero
E=b =500 mm separacion entre nervios

1 =8020 mm luz de célculo

h =300 mm canto de la losa

hf = 50 mm altura de la carpeta de compresion
by, = 100 mm ancho unitario

d =260 mm canto util

Relaciones geométricas de la losa que permiten determinar el ancho efectivo:

B 0167 —goz : 2 401
TR N

Con los valores de las relaciones anteriores se entra a la siguiente tabla:

Tabla 3.3. Vigas T multiples continuas

e “w
Tabla de valores de b-b,
Valores de Valores de
h, £ Valores de b-b,
; b
h w 0 1 2 3 4 6 8 10 >10
Cabeza de
compresion sin — 0 0,19 0,38 0,57 0,71 0,88 0,96 0,99 i
rigidez a flexion

10 0 0,19 0,38 0,57 0,72 0,89 0,96 1 ]
50 0 0,19 0,39 0,58 0,73 0,89 0,96 1 q
0,1 100 0 0,21 0,42 0,6 0,75 0,89 0,96 1 1
150 0 0,24 0,45 0,62 0,75 0,9 0,96 1 1
200 0 0,27 0,48 0,64 0,77 0,9 0,96 1 1
10 0 0,19 0,39 0,58 0,72 0,89 0,97 1 1
50 0 0,23 0,44 0,62 0,74 0,9 0,97 1 i
0,15 100 0 0,31 0,53 0,68 0,78 0,91 0,97 1 1
150 0 0,37 0,61 0,74 0,83 0,92 0,97 1 1
200 0 0,41 0,66 0,8 0,87 0,93 0,98 1 1
10 0 0,21 0,42 0,61 0,74 0,9 0,97 1 1
50 0 0,3 0,54 0,71 0,82 0,92 0,97 1 7|
0,2 100 0 0,41 0,66 0,8 0,87 0,94 0,98 g | 1
150 0 0,44 0,71 0,86 0,91 0,96 0,98 1 1
200 0 0,45 0,74 0,89 0,93 0,97 0,99 1 1
10 0 0,28 0,5 0,65 0,77 0,91 0,97 1 1
50 0 0,42 0,69 0,83 0,88 0,93 0,97 1 1
0,3 100 0 0,45 0,74 0,9 0,94 0,96 0,98 1 1
150 0 0,46 0,76 0,92 0,95 0,97 0,99 1 ]
200 o] 0,47 0,77 0,92 0,96 0,98 0,99 1 1

Fuente: Norma Boliviana del Hormigéon Armado CBH-87, pag. 102.
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k=1
b, =k X (b—by) + b, (49)
b, = 500 mm
Por norma:
b; = 8 hf = 400 mm
be = 2b; + by, = 900 mm
Ancho efectivo de la losa, considerando una seccién T:
be = 500 mm }
be < menor valor
be = 900 mm
Se adoptaun b, = 500 mm

Se debe comprobar:

by >

(h — hf) (50)

| -

100mm > 31.2mm
1 <12xb (51)
500mm < 6000mm
3.6.2.2. Momento positivo resistente de la losa
M, = 0.85 X f.q X bg X h¢ X (d — 0.5 X hy) (52)
M, = 69912500 N X mm

3.6.2.3. Armadura inferior en direccion “X” (longitudinal)
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Figura 3.16. Diagrama de momentos, mom. positivo nervio en el eje X.

Momento de disefio

m
Md = Mx+ = 55.2KN X E

M4 = M,, = 55200000 N X mm/m
Verificacion:
Mg < M,

Como My < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula como

seccion rectangular.
=d|1- |1 Ma 53
y= 0.425 X by X d2 X f.g (53)
y = 38,53 mm
fcd
Ay =085 Xb, XyXx — (54)
fyq

Ag = 527,28 mm?/m
De tabla wg ,;, = 0.0015 — Cuantia geométrica minima

Asmin = Wsmin X by X d (55)
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A min = 78 mm?/m
Se escoge el mayor entre As min'y As: Ag = 527,28 mm?/m

Obtencion del nimero de fierros para un nervio

527,28

Area de armadura para un nervio = =263,62 mm?/m

1010 mm + 1 ®16 mm =278,5 mm?
Calculado=1 ®10 mm + 1 ®16 mm
CYPECAD =1 ®10 mm + 1 ®16 mm
Se usaran 20 16 mm como la armadura inferior en el nervio
3.6.2.4. Armadura superior en direccion “X” (longitudinal)

Figura 3.17. Diagrama de momentos, mom. negativo nervio central en el eje X.

- Myq = My_ =4300000 N X mm/m

Remplazando valores en ecuacién (53):
y = 7,04mm

Remplazando valores en ecuacion (54):
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A = 3853 mm?/m
De tabla wg i, = 0.0015 — Cuantia geométrica minima
Remplazando valores en ecuacion (55):

mm?

Agmin =78

m

Se escoge el mayor entre As miny As: A; = 78 mm?/m

Obtencion del nimero de fierros para un nervio
, . 78 2
Area de armadura para un nervio = 5 36 mm
As @10mm = 78,5 mm?

78,5 mm? > 36 mm?
Calculado =1 ®10 mm

CYPECAD =1 ®10 mm

Se usaran 10 10 mm como la armadura superior en el nervio

De igual manera se realiza para los deméas momentos calculados:

mm
M,, = 55200000 N x — Ag = 263,6 mm?/m
mm
M,_ = —4300000 N x — = As = 78 mm?/m
mm X
My, = 34600000 Nx — = A, = 162 mm?/m

mm
My_ = —11900000N x — = A, = 109,5 mm?/m
m

Resumen de resultados para los momentos maximos obtenidos:
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Tabla 3.4. Resultados de la Armadura de la Losa Reticular

Manual

CYPECAD

Dif.

Momentos

As

(mm?/m)

® Adoptado

As

(mm?/m)

® Adoptado

(“e)

Mx+

263,6

1®16mm +1d10mm c/Nervio

266

1®16mm +1d10mm c¢/Nervio

0.9

78

1 ® 10mm c/Nervio

82

1 ® 10mm c/Nervio

4.9

160

2 ® 10mm c/Nervio

162

2 ® 10mm c¢/Nervio

1.2

119,5

1 ® 10mm c/Nervio

117

1® 10mm c/Nervio

2.1

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3.18. Armadura de la Losa Reticular

Armadura negativa en direccion X

Armadura positiva en direccion X
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Fuente: Elaboracién propia
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3.6.2.5. Dimensionamiento del nervio a esfuerzo cortante

Armadura minima para cortante: para un nervio bw=100 mm, s=1000mm

Agmin = 0.02 X by, X 5 X ;’y—j (CBH 87, pag. 74) (56)
mmz
A, = 64.4 ™
m

Un estribo de dos piernas de 6mm tiene un 4rea de: 56.6 mm?

n° de estribos—64'4=l.14
56.6

1000mm _ 877mm c/estribo

Separacion=

Maxima separacion de estribos segiin Norma CBH-87 haciendo cumplir el punto 8.2.3.3. de
la norma se tiene:
s <30cm 0 s<3 Xbw=30cm
Se asume una separacion maxima de s = 30 cm.
En direccion “X y Y”

Figura 3.19 Diagramas de cortantes en el eje X y el eje Y.

V4, = 47.5 KN/m = 47500N/m
Vgy = 41.9 KN/m = 41900N/m

Para un nervio
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Vax = 23750N
Vay = 20950N
para el disefio usaremos el mayor

resistencia de corte del hormigdn, ecuacion (20):

f,q = 0.5 X /140 kg/cm2 = 5.91 kg/cm?
f,q = 0.591 N/mm?
Remplazando valores en ecuacion (19):
Vey = 15366 N
Vq < Vg,
23750 N < 15366 N no Cumple,nececita estribos
El cortante resistido por el acero es: t=1000mm, fyd=420N/mm?2
Vsu = Vq — Veu = 8384N

V, Xt

Ag=— 2"
® 090 xd xfyq

(57)

As = 85.3mm?/m
Célculo de la armadura minima, segun ecuacion (21):

A = 74.07 mm?/m

Stmin
Armadura transversal tiene dos piernas Ast = 74.07/2= 37 mm?*/m

Con un diametro de ® = 6 mm Area de la barra 6 mm A = 28.3 mm?

Numero de barras:

Nebarras = — M _ 1 31 estrib
arras = —o——— = 1.31 estribos
Separacion de Estribos
o 1000 mm
Espaciamiento = 131 - 763 mm
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Disposicion @ 6mm cada 300 mm

Nota: la disposicion de estribos @ 6mm cada 30 cm, se realizara en todas las zonas de la losa
donde requiera refuerzo por cortante la losa reticular, esta armadura ademas de resistir el
cortante que no resiste el hormigén ayuda a mantener fijas las barras longitudinales de los

nervios.
3.6.2.6. Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado

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

forjado en su plano.

Segun la norma CBH-87 en su tabla 8.1.7.3, la cuantia de refuerzo de retraccion y

temperatura deben ser al menos igual a 0.0015 para aceros de S00N/mm?.
Ag min = Wsmin X by X d (58)
A : Armadura de reparto en una direccién (mm?/m)
by = 1000 mm Ancho unitario
d =50 mm Canto de la capa de hormigén
Ag¢min = 75 mm?/m
Ag g6 = 28.3 mm? Aupe =4 X283 =113 mm?

Por lo que se dispondra una malla de varillas de %4” ® 6mm cada 25 cm, en ambas

direcciones.
3.6.2.7. Comprobacion de flechas en forjados reticulares

De acuerdo a lo que refiere la Norma CBH-87 pag. 196, el valor de la flecha vertical en caso

de vigas o forjados que vayan a soportar muros o tabiques que han sido construidos con

. .. .1
mortero de cemento, la flecha maxima admisible sera e

Deflexion admisible:
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Figura 3.20. Deflexion de la losa segun cypecad.

| | Eﬂ ]

|

Flecha secante
Luz=771m
& Flecha = 1.328 cm (L/580)

Combinacion pésima : PP+CM+POLICARBONATO+CALAMINAN®26+Qa(1)+Qa(3 ) +GRANIZO
i B Bt e B
N a0 B nn7o -

1

Aaam= £5g (59)
7710mm
Aadm: W = 15.42 mm

Deflexion maxima real de la losa: 13,28 mm

Ajgm= 1542 mm > A= 13.28 mm

3.6.2.8. Comprobacion manual de flechas en forjados reticulares
Recubrimiento mecénico, remplazando valores en ecuacion (48):
Iy = 40 mm

Datos Geométricos Losa reticular:

Espesor de la losa = 300 mm

Losa de compresion = 50 mm

Ancho de nervio = 100 mm

Altura del nervio = 250 mm

Separacion libre entre nervio = 400 mm

Peso especifico del hormigén = 250 N/m?

Resistencia caracteristica del hormigén a compresion: fck =21 N/mm?

Limite elastico caracteristico del acero: fyk =500 N/mm?
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Deflexion maxima segun norma:

En la norma CBH-87 en su pagina 196 dice: En caso de vigas o forjados que hayan de
soportar muros o tabiques; si los muros o tabiques han sido constituidos con mortero de

cemento, la flecha maxima admisible es de L/500.

El valor maximo admisible de la flecha vertical de forjados y vigas que no hayan de soportar

tabiques ni muros, es de L/300.

Para la determinacion de esta flecha, se considerara solamente la flecha instantanea producida
por la actuacion simultanea de la carga permanente y la sobrecarga de uso ambas con sus

valores caracteristicos.
Calculo de flechas:

S0cm

SC

2ocCcm

10cm

Centro de gravedad de la seccion sin fisurar:

500 X 50(275) + 100 X 250 (@)

_ 2
ye8 = 500 X 50 + 100 X 250

= 200mm

Momento de inercia sin fisurar:

500 x 503 100 x 2003

Ig o+ 500 X 50(75) + —————+ 100 x 200(75)?

Ig = 325,000,000mm*
Momento flector médximo con cargas en servicio:
Ma = My, = 366000 N X m/m

Ma = My, = 366000 N x m/m X 0.5m = 183000 N X m
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Momento de fisuracién del hormigon:
Mcr = 0,21 (fck)2/3 X % (CBH 87, pag. 99)

Mcr =12056.43 kgxcm
Mecr =120564.3 Nxm
Mcr < M la seccion esta fisurada

Relacion modular:

Es

1’1=§

N
mm?
N
mm?

210000
n=

33300

n=6,31
Profundidad del eje neutro de la seccion fisurada homogeneizada:

As =2016 mm= 4,022 cm’= 402,2 mm?

b
E(x)2+n*As*x—n*As*d=0

500
T(X)Z + 6,31 x402,2Xx—6,31 x402,2%X 260=0

Resolviendo la ecuacion de segundo grado, hallamos los valores de x:
x1=46,55 mm
x2 =-56,70mm
Momento de inercia de la seccion fisurada homogeneizada:
Z=d-x/72
7=236,7mm

Icr = E—z X As Xz X (d —x) (CBH 87,pag.99)

Icr = 128.222.973 mm*

(60)

(61)

(62)

(63)
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Momento de inercia efectivo:

le = (o) xIg+ (1= o)) x Ier (CBH 87, pag 99) (64)

le = 184,568,665 mm*
Deflexion de la losa:

Como la losa no tiene continuidad en sus extremos, se la considera como elemento

empotrado-empotrado.

Figura 3.21 Continuidad en extremos de la losa.

[T [T o

D [T T[] [ 1 I D
co \lHHH - HH e C13 oty [ HHA
I
C10 25x30 1] 25x30 . | | . 014 25x30 C15
gl g gl ___ %
2 h=15+5 = S w=iss g
(oY) val T )
[T __7har__ 2050 (- 200 IHCSB
C85] cae car §
g = = g
é h=15+5 é 1545 é h=13+5 é
C89  20xa090 20%50 CoT . 200 C92

Fuente: Elaboracion propia

qy X 1*
= 65
0 384 X Ec X le (65)

Determinacion del porcentaje de carga distribuida absorbido por los nervios de la losa en

sentido del eje Y:

qy X ly?
My == (66)
Despejando qy:
_ My x 24 7
qy = Ty (67)
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_ 18300000 N x mm x 24
Gy = (8020mm)2

= 6,828 N
=5 mm

Remplazando valores en ecuacion (65):
6=11,96 mm
Flecha admisible:

Como se trata de una losa de cubierta, tendrd muros sobre ella, por lo tanto, la flecha

admisible es:

A = 16,04 mm

adm™= %

Deflexion maxima real de la losa: 11,96 mm
60=1196mm < A, zn= 16,04 mm

Figura 3.22 Armado de Losa Reticular H=30 cm

armadura superior

1010 .
¢10mm parrilla en ambas

direcciones 6mm

25cmx25cm
o £ R AR . ; N ‘ ] ]
25cm / bt
R=20M AR

A0cm 10cm— \ |
armadura inferior estribos

161 6mm+1$10mm G6mme/30cm

Fuente: Elaboracion propia
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3.6.3. Disefio de losa de viguetas pretensadas.

El disefio y verificacion se realizard a la losa del primer piso que esta entre las columnas P-

126, P-127, P-129, y P-124.

Figura 3.23. Representacion grafica de la losa

C?"( T0xa0 120 X 40"10143
=
CT4 . 50uatCT5 o076 opeatCTT opadoT8 a7 o0ad80_ g §57 =1 . EYP
cr2” &, I it {F {1 I} 1 -
4 i 4 i 4 i y 2 =
2
€73 Y W Y W Y i 5 s
< 1Y 2\ 2 it 2 2 § bol | gamiCiat
c101 Sy i Sriy i Sriy i \ 126 20t C1Z9] o 2
i i i i i i 4 g —f
A i A i A ' i - %i 3 140
c138 20040 C5120x40 Ch220x40 C5320x40 Ch420x40 ChA20x40 CEB20x40 CEIxdd  (ChHB Bl o —
8
E
—7 — —
cog® c103” c122) Gies C139
4 g
| &
c34° 20x40 C3b20xs0____ C36z20xs0 __ C37z0x40___C38z0x40___ C3%0xe0 __ CADzoxso  Céibwap C42
C137]] i i/ i i/ i i/ i C1200 20x45  C1
i i i i i i 7
f 7 f i f i
g /i /i ) af i /i I
2
é{ = oif = oif [~ =f I~ &
cwsi o v/ o v/ o v o o o
f i ] i ] i ] €119
- 4 7 | 7 | 7 !
LT E 1 E -l = 1 E -l = 1 E = > |
c1s” Ry Zwlcyg- Dwiloyg-  Dwigag  dbkdy  2kdlpy  wicyy 2w (4

Fuente: CYPECAD 2018

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

en una sola direccion, estd compuesta por:

a) Viguetas Pretensadas
b) Complemento aligerante de Plastoformo

¢) Carpeta de compresion de Hormigoén armado

Para la losa alivianada se utilizard viguetas pretensadas de la marca 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 generacion, obteniendo un producto de alta estandarizacion y calidad, lo cual

garantiza las resistencias y funcionalidad en las losas de entre piso y cubiertas.
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Figura 3.24. Vigueta Pretensada CONCRETEC

Fuente: Ficha Técnica CONCRETEC

TABLA 3.5 Especificaciones Técnicas de las Viguetas Pretensadas

Dimensiones (mm) Peso Resistencia
Producto Promedio del Acero Tipo de
K s .
a b n L (Kg) (fyk=Kg/cm?) | Hormigén
Vigueta Variable
Pretensada | 56 | 119 | 1144 | (hasta 17.2 18.000 350
9.00 m.) Kgem’
Vigueta Variable
Pretensada | 6y | 151 | 11p | (hasta 19 18.000 350
9.00 m.) Kg/em?

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC

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

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

causa de cualquier tipo de carga aleatoria.
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Figura 3.25. Caracteristicas Geométricas de la Vigueta seleccionada

% 6Cm {

Fuente: Elaboracion Propia
Sistema de aplicacion de la Vigueta Pretensada:

Tabla 3.6. 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 hi de 10 a 25 de 12 a 25
Altura de carpeta de compresion h2 5 5
Altura paquete estructural H de 15a30 de 17 a 30

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensada CONCRETEC

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

estables.
Se asumira una distancia entre ejes de:

D =50 cm.
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Se recomienda una altura del paquete estructural de:

l

5z = para losas unidireccionales simplemevte apoyadas (CBH 87, pag 198)

Por lo tanto:

5.4m_0225
2 =0 m

Constructivamente H = 0.25 m = 25 cm.
Entonces se asumird una altura de complemento de:
h;1 =20 cm.

Figura 3.25. Detallamiento de armado de losa aligerada.

Carpeta de Hormigon
— - 06 c/25 cm

- — = 06 ¢/25 cm

[

|

|
Sem
3em

4 0.10 m

Complemento de plastoformo h=20cm

Vigueta pretensada

™ — — 71 Muro deladrillo 6 huecos

Carpeta de Hormigon
06 c/25 cm

T 06 /25 cm

|

|

|
Scm
3em

\
\
\
—

25 cm

-
D

0.50 m & \ 0.50 m

Complemento de plastoformo h=20cm

Vigueta pretensada

- — — 4 Murode ladrillo 6 huecos

Fuente: Elaboracion propia.
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3.6.4. Disefio de 1a Viga

A continuacion, se realiza la verificacion de la viga mas solicitada (Seccion Critica). Los
datos fueron obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos de la peor

combinacion que produce las mayores tensiones y/o deformaciones (envolvente de disefio).
3.6.4.1. Verificacion de estados limites ultimos

Para realizar el calculo de la armadura en las vigas, se escoge la viga con mayores tensiones,
comprendida en el portico 2 y entre las columnas 86 y 87, la viga tiene una seccion de 20 x

50 cm. Y se ubica en el nivel +4.55 m (planta alta).

Figura 3.26. Viga a ser disefiada.

> — e —— . a5
= W
o e —F—
1t = —
. ——-E?Eia"ﬂigﬁa:g%
By e R =
» : S S
S
oS s
A —

Fuente: Cypecad 2018.

3.6.4.1.1. Verificacion de la armadura longitudinal negativa para la viga entre C-86 y

C-87 (Lado izquierdo apoyado en la columna C-86)

Datos:
Momento Maximo negativo Mayorado Md=170.16 KN x m
Canto de la Viga h =550mm
Base de la Viga bw =200 mm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=25mm
Resistencia del Hormigon foc=21 Mpa
Resistencia del Acero fyk = 500 Mpa
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Resistencia de célculo del Hormigén
Resistencia de célculo del acero
Cuantia minima
Coeficiente de minoracion para el hormigon
Coeficiente de minoracion para el acero
Coeficiente de mayoracion de cargas

Canto Util de la Seccion:

Centro de gravedad de las barras

V33Xel

2 X 3.142cm? X 3.8cm

fca= 14 Mpa
fya=434.783 Mpa
wmin = 0.0028
Ye=1.5

vs=1.15

ve=1.6

pcc— @=16mm

Bs(=) @=20mm

= 1.94cm = 19.4mm

3 X 2.011cm?2 + 2 x 3.142c¢m?

d =550mm -25mm -8 mm -16mm/2 -19.4mm = 489.6 mm

Determinacion del momento reducido de calculo: ud

Remplazando valores en ecuacion (16):

Entonces: pulim = 0.319 valor obtenido en funcidn al tipo de acero fy = 500Mpa

Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion

0.253<0.319

Calculo de la armadura en traccion:
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Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws”
Con: ud = 0.253 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.312
Determinacion de la armadura As, remplazando valores en ecuacion (10):
As=983.7mm?
Determinacion de la Armadura minima: Asmin
El c6digo CBH-87 recomienda la armadura minima para evitar la aparicion de fisuras por
retraccion o efectos térmicos.
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500 N/mm?
omin= 0.0028 (CBH 87, pag. 67)
Remplazando valores en ecuacion (12):
Ag min = 274.176 mm?

Como: As > As min

Entonces el area de calculo sera:

As = 983.7mm?

Para determinar el numero de barras se considerara los siguientes diametros: ® = 16 mm con
un 4rea de Asoi2 =2.011 cm?, y @ = 20 mm con un 4rea de As 20 = 3.142 cm? entonces el

nimero de barras a usar seran:
N° de barras = 3916 + 2d20(en 2%%capa)
Con un 4rea total de célculo de:
Agrear = 1231.7 mm?

Se utilizara: 316 mm + 2®20 mm (en 29 capa)

pag. 68



3.6.4.1.2. Verificacion de la armadura longitudinal negativa para la viga entre C-86 y

C-87 (Lado derecho apoyado en la columna C-87)

Datos:
Momento Maximo Negativo Mayorado M=182.86 KN x m
Canto de la Viga h =550 mm
Base de la Viga bw =20 cm

Canto Util de la Seccion:

VooxXel poi—y B=16mm

Bs(=) @=20mm

2 X 3.142cm? X 3.8cm

3 x 2.011cmZ + 2 x 3.14zcm? . orem = 19.4mm

d =550mm -25mm -8 mm -16mm/2 -19.4mm = 489.6 mm

Determinacion del momento reducido de calculo: ud

Remplazando valores en ecuacion (16):

Entonces: ulim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero fy = 500 N/mm?
Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0.27<0.319

Calculo de la armadura en traccion:
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Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws”.

Con: ud = 0.27 se obtiene una cuantia mecéanica de s =0.34
Determinacion de la armadura As, remplazando valores en ecuacion (10):

As=1072.27 mm?
Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500 N/mm?

omin= 0.0028 (CBH 87, pag. 67)
Remplazando valores en ecuacién (12):
Ag min = 274.76 mm?

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

As=1072.27 mm?

Para determinar el nimero de barras se considerara los siguientes didmetros: ® = 16 mm con
un 4rea de Asoi2 =2.011 cm?, y ® = 20 mm con un area de As 20 = 3.142 cm? entonces el

nimero de barras a usar seran:
N° de barras = 3®16 + 2020(en 2%capa)
Con un 4rea total de calculo de:
Agreat = 1231.7 mm?

Se utilizara: 316 mm + 2020 mm (en 292 capa)

3.6.4.1.3. Verificacion de la armadura longitudinal positiva para la viga entre C-86 y C-

87

Datos:
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Momento Maximo positivo Mayorado Ma=116.00 KN x m

Canto de la Viga h =550 mm
Base de la Viga bw =200 mm
Canto Util de la Seccién d=550mm -25mm -8 mm -16mm/2 = 509 mm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Remplazando valores en ecuacion (16):

ug = 0.16
Entonces: plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fy = 500 N/mm?
Como:
ud < plim no se necesita armadura a compresion
0.16<0.319
Calculo de la armadura en traccion:

Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws”.

Con: ud = 0.16 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.1795
Determinacion de la armadura As, remplazando valores en ecuacion (10):

As= 588.4mm?
Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500 N/mm?
omin= 0.0028 (CBH 87, pag. 67)
Remplazando valores en ecuacion (12):
Ag min = 285.04 mm?
Como: As > As min
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Entonces el area de calculo sera:
As = 588.4 mm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 16 mm con un

area de Aso16 = 2.011 cm? entonces el nimero de barras a usar seran:
N° de barras = 3®16mm
Con un area total de calculo de:
A reat = 603.3 mm?

Se utilizara: 3 ®16mm

3.6.4.1.4. Verificacion de la armadura transversal

Figura 3.27. Diagrama de cortantes en la viga

153.5KN

(+)

C 86 (=) \: 87

194.34K

Fuente: Elaboracion propia
Seccion apoyada sobre la C-86 lado derecho de la viga

El cortante de disefio es Vd = 199.5 KN (cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara

del apoyo).

Nota: Se disefa con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo, debido,

a que a partir de esa distancia aparece la fisura por el corte.
Datos:

Va=199.5 KN
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La determinacion de la resistencia convencional del hormigon a esfuerzo cortante es:

Remplazando valores en ecuacién (20):

f,q = 5.92 kg/cm?

f,q = 0.592 N/mm?
Entonces, la contribucion del hormigén a la resistencia al esfuerzo cortante es:
Remplazando valores en ecuacion (19):

Veu = 60265.6N
Condicion:
Vq < Ve
199500N < 60265.6N

Por tanto, necesita armadura transversal.
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Remplazando valores en ecuacion (25):

Vou = 411264 N (CBH 87, pag. 70)
El cortante que debe resistir el acero:

Vsu = V4 — Veu = 139234.4N
Condicion: Vi, < Vg < V,, — cumple!!!
fyd <420 N/mm? Resistencia limite del acero ante esfuerzos de corte.

Armadura transversal, remplazando valores en ecuacion (57):

A = 723.7mm?/m
Armadura transversal para una pierna Astl = 361.2mm?/m
Con un diametro de ® = 8§ mm Area de la barra 8 mm A = 0.503 cm?
Numero de barras:

N°b _361.2 mm? 718D
arras = === 7. arras
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Separacion de Estribos

E amient _1000mm_139
spaciamiento = 18— mm

Se utilizara estribos: ® 8mm ¢/12.5 cm

Seccion apoyada sobre la C-87 lado derecho de la viga

El cortante de disefio es Vd = 194.34 KN (cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara

del apoyo).

Nota: Se disefia con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo debido a

que a partir a esa distancia aparece la fisura por el corte.
Datos:

Va=194.34 KN

Determinacion de la resistencia convencional del hormigon a esfuerzo cortante es:

Remplazando valores en ecuacion (20):

f,q = 5.92 kg/cm?

f,q = 0.592 N/mm?
Entonces la contribucion del hormigén a la resistencia al esfuerzo cortante es:
Remplazando valores en ecuacion (19):

Veu = 60265.6N
Condicion:
Vq < Vg
194340N < 60265.6 N

Por tanto, necesita armadura transversal.
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Remplazando valores en ecuacion (25):

V,, = 427560 N (CBH 87, pag. 70)
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Vg = Vg — V,, = 134074.4N

Condicion: Vi, < Vg < V,, — cumple!!!

fyd <420 N/mm* Resistencia limite del acero ante esfuerzos de corte

Armadura transversal, remplazando valores en ecuacion (57):
mm?
A = 696.8—
m
Armadura transversal para una pierna Astl = 348.4 mm?*/m

Con un diametro de ® = 8§ mm

Numero de barras:

ND _ 3484mm* 6.93b
arras = — .= = 6.93barras
Separacion de Estribos
. W 1000 mm — 144
spaciamiento = —-o— = mm

Se utilizara estribos: ® 8mm c¢/12.5 cm

Figura 3.28. Armado de la Viga

(CBH 87, pag 71)

Area de la barra 8 mm A = 0.503 ¢cm?

c85 208 C86 805 ca7 208 cas
i 2®2q L: 405 23capa 2020 L=400 2%capa
H ~—155— A
i 3@16 L=730 220 =
al B 3016 L=775 | |
: P B &
-'4—[ 20x40 - 20%55 : 20x40 r—l
I L]
| I | |
1,1 § ; l, 1
i f
9l 30916 L=888 s :
| 2012 L=350 T 2@121=385 e
i Tx1ed6 |
c/125 14xle@bc/125 | 10x1e@8¢/12.5 15x1e@8c/20 19x1e@8c/12.5 i 21x1e@6c12.5 i
25 89 171 1323 233 294 233 2313 260 25

Fuente: CYPECAD 2018
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Verificacion de la flecha maxima
Segun el programa, se tiene una flecha maxima de:
fmax = 9.1 mm

Pero seglin recomendacion de la norma CBH-87 en el punto 9.9.10.4.3, la flecha maxima no

debe de exceder el valor de la siguiente expresion:

1

fuam == (CBH87,pég.196) (68)
7480 mm
fadm = W = 14.96 mm

Se puede apreciar que la flecha maxima no sobrepasa la admisible; por lo tanto, estd correcto.

Comprobacion manual de la flecha en la viga

Recubrimiento mecanico:

@l
rm=r+(2)t+? (69)
16mm
Iy = 25mm + 8 + > = 41 mm

Datos Geométricos la viga:
Base de la viga = 200 mm
Canto de la viga = 550 mm
Resistencia caracteristica del hormigén a compresion: fck =21 N/mm?

Limite elastico caracteristico del acero: fyk =500 N/mm?

3.6.4.1.5. Deflexion maxima segiin norma:
En la norma CBH-87 en su pagina 196 dice:

En caso de vigas o forjados que hayan de soportar muros o tabiques; si los muros o tabiques

han sido constituidos con mortero de cemento, la flecha maxima admisible es de L/500.

pag. 76



El valor maximo admisible de la flecha vertical de forjados y vigas que no hayan de soportar

tabiques ni muros, es de L/300.

Para la determinacion de esta flecha, se considerara solamente la flecha instantanea producida
por la actuacion simultanea de la carga permanente y la sobrecarga de uso ambas con sus

valores caracteristicos.
3.6.4.1.6. Calculo de flechas.

Centro de gravedad de la seccion sin fisurar:
h
ycg = 5= 275mm

Momento de inercia sin fisurar:

200 X 5503
lg=—7

= 3,050,208,333mm4
Ig = 3,050,208,333mm*
Momento flector maximo con cargas en servicio:
Ma = 83300 N X m
Momento de fisuracion del hormigoén, ecuacion (60):
Mcr = 82292 kgxcm
Mecr =8229.2 Nxm

Mcr < M la seccion esta fisurada

Relacion modular, ecuacion (61):

N
mm?
N
mm?

210,000
n=
33,300

n=6.31
Profundidad del eje neutro de la seccion fisurada homogeneizada:
As=3016 mm+1012 mm = 7.164 cm?>= 716.4 mm? 4rea de acero longitudinal en la viga

Remplazando valores en ecuacion (62):
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200
T(x)2 +6.31 X 716.4 X x— 6.31 X 716.4 X 509 =0

x1 =130.76mm
x2 =-175.96mm
Momento de inercia de la seccion fisurada homogeneizada:
Z=d-x/2
Z=509 — 130.76/2= 443.62mm
Remplazando valores en ecuacion (63):
Icr = 607629265 mm*
Momento de inercia efectivo, ecuacion (64):
le = 609984241 mm*
Deflexion de la viga:

Como la viga tiene continuidad en uno de sus extremos, se la considera como elemento

empotrado-empotrado.

Figura 3.29. Continuidad de la viga.

3 1 Dcu (:13.D M M N

c11 ricia

H | {cas
C85{] C ’ 87

c89 C90 Co c92

Fuente: CYPECAD 2018
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Determinacion de carga distribuida absorbido por la viga:

Remplazando valores en ecuacion (67):
=11.48 N
by = A m

Remplazando valores en ecuacion (65):
6 = 5.56 mm
Flecha admisible:

Como se trata de una losa de cubierta, tendrd muros sobre ella, por lo tanto, la flecha

admisible es:

Remplazando valores en ecuacion (68):

_ 7840mm

Aadm_ W = 15.68 mm

Deflexion maxima real de la viga: 5.56 mm

0 =556mm< A zn= 15.68 mm

Comentarios de los resultados

La verificacion del disefio de la viga en estados limites tltimos refleja una gran similitud en
cuanto al calculo realizado y la armadura que el programa CYPECAD proporciona, tanto en

las armaduras longitudinales positivos y negativos, y armadura transversal a corte.
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Tabla 3.7. Resultados del Armado de la Viga

Manual CYPECAD
Diferencia
Armadura As o As ® (%)
(mm*m) | Adoptado | (mm?*/m)| Adoptado
Longitudinal 3 ® 16mm + 3@ 16mm +
(positiva) 630.7 1 ® 10mm 681.8 1 ® 10mm 8.1
Negativa (lado 3® 16mm + 3® 16mm +
S do) 9387 | 2®20mm | 1023 | 2®20mm 8.9
q (2da capa) (2da capa)
Negativa (lado 3® 16mm + 3® 16mm +
ierecho) 10783 | 20 20mm | 1047 | 2 ®20mm 23
(2da capa) (2da capa)
L O 8mm ® 8mm
Transversal izquierdo | 723.7 /12 5cm 773 /12 5cm 6.4
O 8mm ® 8mm
Transversal derecho 696.8 /12.5¢m 773 /12 5cm 10.9

3.6.5. Diseno de la Columna.

Fuente: Elaboracion propia

A continuacion, se realiza la verificacion de una de las columnas mas solicitadas. Los datos

fueron obtenidos del programa CYPECAD, usdndose los esfuerzos correspondientes a la

peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o deformaciones. La columna C-12,

presenta los siguientes datos:

Datos C-12:

Resistencia caracteristica de H°A°

Resistencia caracteristica de acero

Recubrimiento
Dimensiones
Longitud

Axil de calculo

Momento de calculo en direccion x

Momento de calculo en direccion y

fek =21 Mpa
fyk = 500 Mpa

r=25mm

b =450 mm; h =

L =4400 mm

Na =990.8 kKN

350 mm

Max = 111400 KNxmm

My = 105000 kNxmm
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Resistencias Minoradas de los materiales:

_fg  21Mpa
“d”y. T 15
£ - fy_k _ 500Mpa
ya . 1.15

= 14Mpa

= 434.783Mpa

Figura 3.30. Vista de la columna a ser disefiada.

Fuente: CYPECAD 2018

3.6.5.1. Coeficiente de pandeo, longitud de pandeo y esbeltez: (CBH 87,pag 84)

VISTA FRONTAL

EJE X EJEY
B Z(El+l) de todos las columnas cz =
Va= Z(EI +1) de todos las vigas — — — =
B Z(EI +1) de todos las columnas e b
V= Z(EI +1) de todos las vigas Ve Ve v v

c3 c3
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Datos de geometria de los elementos que concurren a la columna en estudio:

Elemento Longitud (¢cm) |b (¢cm) | h (cm) | Ix (cm4) | Iy (cm4)
Columna 1 (C1) 440 45 35 160781.25|265781.25
Columna 2 (C2) 395 35 25 45572.92 | 89322.92
Columna 3 (C3) 200 45 35 160781.25|265781.25

Viga 1 (V1) 252 20 40 106666.67 -
Viga 2 (Vz) 773 20 50 208333.33 -
Viga 3 (V3) 597 20 45 151875.00 -
Viga 4 (V4) - - _ - -
Viga 6 (V6) 765 20 40 106666.67 -
Viga 7 (V7) 584 20 30 45000.00 -
Viga 8 (V8) - } ) - -
Por lo tanto, el coeficiente es:
L1 | Ixc2
L L
Yax = % (70)
xV1 4 Ixv2
Lys Ly,
l/)AX = 12
e | b
L L
Yay = % (71)
xV3 4 IxV4
Lys * Ly,
ll)Ay = 1.87
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L
Ypx = Toor Lo - i <3 (72)
XVS 4 xV6
Lys * Lys
Yy = 5.98
Ler | Lyes
L L
Ypy = % (73)
vz Zxvs
Ly; * Lyys
l/)By = 15.18

Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la estructura

Segun el libro Proyecto y Calculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo 45.2.1.

indica que en el caso de una estructura de edificaciéon de menos de 15 plantas en las que el
corrimiento horizontal maximo en el dintel de la Gltima planta, no supere ?10 de la altura
total, se considera un portico intraslacional. Entonces:

Desplazamiento maximo en “y” de la columna de la tltima planta = 2.9 mm

Altura Total = 9.5 m. = 9500 mm.

1
— X 2.
7T0 9500 mm > 2.9 mm

12.7 mm > 2.9 mm
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 a.
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¥ k ¥p
(=] = =]
A 4
500 = T 10 ~ 50,0
100 3 1 - 10,0
50 3 =~ 5.0
30 = = — 3.0
20 — + — 20
—+-o08
1.0 — 1.0
09 — — 09
0.3 — T — 0.8
07 — 0.7
0.6 — i — 0.6
05 — 05
04 — 1 — 0.4
0.3 — =03
02 — —Tos — 02
0.1 — -+ — 0.1
0 - o5 —0
ax = 0.85 ay=10.9

Célculo de la longitud de pandeo:

loxy =ax XL (74)
lox = 3740 mm

loy =ay XL (75)
loy = 3960 mm

Valores limites de la esbeltez: (CBH 87,pag.82)
A <35 pieza considerada corta
35 <A <100 puede calcularse excentricidad adicional

Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

lO.X'
M=% (76)
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396cm

AX = —— = 30.45
265781cm*
J 1575cm?
Ay = lo—y (77)
iy
374cm
Ay = ———— =37.02

160781cm*
\N 1575cm?

Como la esbeltez se encuentra entre el intervalo A > 35, es una columna larga; por lo tanto,

hay pandeo en el sentido Y.

3.6.5.2. Calculo de las excentricidades

Excentricidad de primer orden (CBH 87, pag 85)

Mg
€ox = Ndx (78)
€ox = 112.4 mm
M
€oy = N—d;' (79)
€oy = 106.0 mm
Excentricidad Accidental (CBH 87, pag 85)
héb
€ = €q = 20 > 20mm. (80)
h
€ax = % (81)
450mm
Cax =55 = 22.5mm

e, = 22.5mm.

pag. 85



€ay =55 (82)
350mm
€ax = 0 - 17.5mm
e, = 20mm.
Excentricidad ficticia (CBH 87, pag 88)
eficy = [0.85 + 12{‘(’?‘) 0] x l?y': ig i zi loy” ;y10_4 (83)
eficy = 9.52mm
Excentricidad total (CBH 87, pag 88)
€(xy)mix = €0 T €fic + €4 (84)
ex = 1124+ 0+ 22.5 =1349mm ; ey = 106 +9.52 + 20 = 135.5mm
3.6.5.3. Calculo de la armadura
La capacidad mecénica del hormigén Uc es:
Ue = foqg X A, (85)
U.= f,gxbxh (86)
U. = 2205000 N
Los esfuerzos reducidos seran:
N
v= U—‘z (87)
v =0.45
= (88)
ue = 0.173
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_Nd.ey

"~ Uq.b (89

Hy

n, = 0.135

Con estos valores se ingresa al abaco en roseta para flexion esviada de secciones
rectangulares en el sector correspondiente al valor de v de que se trate; con los valores pi1 'y
L2, se obtiene la cuantia mecanica total @. Como px > py se entra en el dbaco con p1=0.173

y u2=0.135 resultando las siguientes cuantias mecanicas:
v =0.45 o =0.43
3.6.5.3.1. Armadura longitudinal.
La armadura longitudinal necesaria serd, remplazando datos en la ecuacion (10):
A = 2257.5 mm?

Se calcula la armadura minima con la cuantia minima que se obtiene de la Norma CBH-87

(Tabla 8.1.7.3)
Win = 0.0050  cuantia geométrica minima para columnas
Agmin = Wmin -b-h (90)
Agmin = 787.5 mm?
Se utilizara: 4 @ 16 mm (esquinas) + 8 ®@ 16 (lateral)
Con un 4rea total de calculo de:
Agreal = 2413.2 mm?
Eleccion =4 ®16mm +8 ®16mm

CYPECAD =4 ®16mm + 8 ®16mm

3.6.5.3.2. Armadura transversal (estribos)
La separacion que tendré la armadura transversal serd: (CBH 87, pag. 64)

{ b 6 h (menor dimensidon de la pieza) = 35 mm
s <
15 - @ge 1a armadura longitudinal = 15-1,6 = 24 cm
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Separacion adoptada de estribos s = 20 cm
El didmetro del estribo sera: (CBH 87, pag. 65)

1 1

BEstribo = - 4 Ddela armadura longitudinal = Z 16 = 4 mm

= Dgstribo = 6 MM
Diametro de estribo adoptada = 6 mm
Por lo tanto, la armadura del estribo sera:
Se utilizara: ® 6mm ¢/20 cm
Comentarios y evaluaciones de los resultados:

Para la verificacion de la columna, los datos fueron obtenidos del programa CYPECAD. De
acuerdo a los resultados, se nota que el armado que realiza el software y el que se adopta de

forma manual son iguales, como se muestra en la siguiente tabla.

Tabla 3.8. Resultados de la columna C-12

Manual CYPECAD
Diferencia

Armadura As As (%)

0

(mm?/m) | ® Adoptado | (mm?*m) | ® Adoptado
Longitudinal | 2257.5 12 ® 16mm 2413.2 12 @ 16mm 6.4
® 6mm ¢/20 ® 6mm

Transversal 283 cm 283 ¢/20cm 0

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.41. Armado de la Columna C-12

‘ 45 | D3
| | 28
m o} [
" r
o q // 3
K ¥ 4 4 Z
- 2x11P306 =131

Fuente: CYPECAD 2018
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3.6.6. Zapata Aislada.

Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C12, la misma es una
zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion. Los datos de esfuerzos se

obtuvieron del programa CYPECAD.

Figura 3.32. Representacion grafica de la zapata aislada C12

Fuente: CYPECAD 2018

Datos:

Nd = 1259.6 kN Carga Axial

Mdx = 10.2 KN x m Momento en direccion X

Mdy = 9.3 KN x m Momento en direcciéon Y

Qx =10420N cortante en direccion X

Qy = 13000N cortante en direccion Y

fck =21 N/mm? Resistencia caracteristica del H*

fyk = 500 N/mm? Resistencia caracteristica del acero

ao = 450 mm Dimension de la base de la columna en X

bo =350 mm Dimension de la base de la columna en Y

y=25 KN/m® Peso especifico del H'A°

r = 50 mm Recubrimiento inferior de armadura

wim = 0.319 Momento reducido minimo para acero AH 500Mpa

wsmin = 0.0015 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 500 Mpa

pag. 89



Gadm = 0.294 N/mm? (3 kg/cm?) Capacidad portante del suelo de fundacion

Resistencias caracteristicas reducidas:
fck )
fcd = 5= 14N/mm

fyk

3.6.6.1. Calculo del area necesaria:

N + PP
0o = < Oadm (91)
despejando A:
N + PP
A= (92)
Oadm
1.05 x 125?66001\1
A= N = 2811607.1 mm?
0.294 —=
mm?2

a=b=vVA= \/4498571.4 mm? entonces a=b =1677mm = 1.68m

Se debe alterar "a" y "b" hasta encontrar la alternativa més conveniente, siempre que no se

sobrepase la tension admisible Gadm.
a=1700 mm b =1700 mm
Resistencia a cortante del hormigon, remplazando en ecuacion (20):
fvd = 5.92 kg/cm?
fvd = 0.58N/mm?
Adoptando h = 500 mm

Con un recubrimiento de 50 mm el canto util de la zapata sera:

d=h—r—§ (93)
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d = 442 mm
Zapata flexible (v > 2h, en una o ambas direcciones)
Zapata rigida (v < 2h, en ambas direcciones)
Vuelov=680 mm y 2h=1000mm
Por tanto, se la clasifica como zapata rigida.

3.6.6.2. Comprobacion a Esfuerzo Cortante (CBH 87, pag. 169)

Ye X N a—a,
axbx( . —d) <dg X fig (95)
101.55N/mm < 256.36N/mm

3.6.6.3. Comprobacion por Punzonamiento en la seccion Ac (CBH 87, pag. 174)

Figura 3.33. Area de corte por punzonamiento y corte por flexién.

b)

d?

d2

;TLGD

—a0 —+—d

I

Fuente: Hormigdén armado, Jiménez Montoya, 15° edicion.
Ac=2X(a,+d+b,+d)xd, (96)
Ac = 1478400 mm?
Y£XN

Ex[axb—(ao+d)x(bo+d)]SACXZXde 97)

953155.5N < 1714944 N
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Figura 3.34. Representacion de los términos usados en el calculo.

[4]s

Fuente: Hormigon armado, Jiménez Montoya, 15° edicion.
3.6.6.4. Determinacion de la armadura (CBH 87, pag. 162)
Momentos en las secciones 1-1y 17y 1”

Figura 3.35. Seccion de analisis para flexion en la zapata.

a
a2z &z

&

Nig

Fuente: Hormigén armado, Jiménez Montoya, 15° edicion.
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Calculo del tirante Td:

Nd , 4Md
xi=2 2 b 98
“Nd_ 3Nd *% (98)
2 " 2XDb
X1 = 435mm
R1d = Nd + 3Md (99)
2 2X%xb
R1d = 638800N
Ty = d X (X1 —0.25a) (100)
47 0.85d 48
Tq = 590851.7 N
Determinacion de la Armadura necesaria
Td
Ay =— 101
A = 1358.9 mm?
Armadura minima
Con fyk =500—— @iy = 0.0015
Remplazando en ecuacion (12):
Agmin = 0.0015 X 1700mm X 442mm = 1127 mm?
Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A; = 1358.9 mm?
Determinacion del numero de barras:
Con una barra @ = 16mm ; Ay = 201.1 mm?
As
N° Barras = — = 6.76 = 7 barras
Ag
Determinacion de distancia entre ejes de barras:
_b—2 X rec 102
STTNB-1 (102)
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_ 1700mm — 2 X 50mm
5= 7-1

s = 266.7mm
Se utilizara 7016mm c/26.7cm
Célculo del peso propio de la zapata:
P, = Vol . ypeae (103)
P, = 1.445m> x 25KN/m? = 36.125KN

3.6.6.5. Verificacion al deslizamiento (CBH-87, 9.8.1)
Para suelos no cohesivos.

od=29/3 Valor de célculo del angulo de rozamiento interno

¢ =32° Angulo de rozamiento interno

Qx =10420N Esfuerzo cortante

Qy =13000N Esfuerzo cortante

N + Pp)tgepd
y= NHPRtBed (104)
Qx
48.56 > 1,5
N + Pp)tgopd
y= NHPRtged (105)
Qy
3892 > 1,5

3.6.6.6. Verificacion al vuelco (CBH-87, 9.8.1)

(N + PP) -

"2 g5 106
YVX MX + Qy . ( )

= o]

54.4 1.5

\Y

_(N+PP)-b/2

= 1,5 107
Yvy© M;+Q,-h (107)

63.5> 1.5
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Comentarios y conclusiones de los resultados

Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son bastante cercanos a

los del programa CYPECAD, donde se adopt6 barras de diametro 16mm. A continuacion, se

presentan los resultados.

Tabla 3.9. Resultados de la zapata C-12

Manual CYPECAD . .
Diferencia
Armadura (%)
As (mm?) | ® Adoptado | As (mm?) | ® Adoptado °
et 4 7® 16mm 70 16mm
Longitudinal | 1358.9 /25cm 1407.7 o/25cm 3.5
Transversal | 13589 | /Cl6mm 505 | 7@ 16mm 35
c¢/25cm ¢/25cm

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.36. Grafica de los resultados obtenidos para la zapata aislada

c12 c12

oy TE16c25 =178 | | TE16c25 =178

170

Fuente: CYPECAD 2018.
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3.7. Estrategia para la ejecucion de la Obra
Los items a desarrollarse para la realizacion del proyecto son los siguientes:
3.7.1. Especificaciones Técnicas

En las especificaciones técnicas se define como ejecutar cada item, el equipo y maquinaria a
utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y por ultimo la forma de

pago (Véase Anexo 9).
Para cada uno de los items se desarrolla los siguientes puntos:

e Definicion

e Materiales, herramientas y equipo
e Procedimiento para la ejecucion

e Medicion

e Forma de pago

3.7.2. Computos Métricos

En los computos métricos se tiene el nombre del item, la unidad en que se efectuara el
computo, las dimensiones de la pieza, como: largo, ancho y alto, el nimero de piezas iguales,
el volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los médulos que comprenden el

proyecto (Véase Anexo 10).

3.7.3. Analisis de Precios Unitarios

Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el Anexo 11.
Las incidencias consideradas en los precios unitarios son:

e Cargas sociales 70.50%

e Impuestos [.V.A. 14.94%
e Herramientas menores 5%
e QGastos generales 10%

e Utilidad 10%

e Impuestos I.T. 3.09
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3.7.4. Presupuesto general de la obra

Se obtuvo en funcion a los computos métricos y precios unitarios correspondientes a cada
item. Por lo que, el presupuesto de la obra es de 3,669,170.33Bs que corresponde a solo los

items dispuestos (Véase Anexo 12).
3.7.5. Cronograma de Ejecucion

El plan y cronograma de obras propuesto se lo efectuo utilizando el método de barras Gantt
con la ayuda del programa: “Microsoft Project 2010”, donde se determiné una duracion de
439 dias habiles, que corresponde a 518 dias calendario necesarios para la conclusion de los

items considerados en este proyecto, para mas detalle (Véase Anexo 13).
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO

4.1. Disefio estructural de la escalera helicoidal del proyecto, y calculo de esfuerzos

internos mediante la Aplicacion de Método Fuchssteiner — Darmstadt.

El aporte académico a lograr abarcard, el andlisis y obtencion de esfuerzos internos de la
escalera helicoidal del proyecto, mediante el método de Fuchssteiner — Darmstadt, para su
posterior comparacion de resultados con el programa SAP 2000, para asi poder validar el
posterior disefio de armaduras que se realizara siguiendo los lineamientos de la norma CBH-

87.

En la siguiente figura se puede apreciar la ubicacion de la escalera helicoidal, esta se

conforma por dos tramos curvos unidos mediante un descanso.

Figura 4.1. Escalera helicoidal del proyecto.

Fuente: CYPECAD 2018
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4.1.1 Marco teorico
4.1.1.1. Escaleras helicoidales

Al considerar el calculo, se complica de tal modo, que preferimos considerar la escalera
helicoidal como formada por un elemento lineal (su eje helicoidal), en cuya linea imaginamos

condensada la seccidn transversal con todas sus caracteristicas geométricas y mecanicas.

El fundamento6 del célculo que vamos a desarrollar se basa en las hipdtesis sentadas en el
Betonkalender, consistente en la resolucion del sistema hiperestidtico que plantean las
ecuaciones de equilibrio de barras. Sobre la exactitud del sistema y valoracion de los errores

introducidos hay que considerar los siguientes puntos:

1.- En el calculo de barras admitimos que las tensiones adoptan una cierta distribucion lineal
en la seccion trasversal de la pieza. Para materiales que se comporten de acuerdo con la Ley
de Hooke, esta hipotesis es realmente cierta, siempre que la seccion transversal sea pequefia
en comparacion con la longitud de la pieza y con el radio de curvatura del eje de la barra. Si
nosotros aceptamos las mismas hipoétesis para el calculo de escaleras helicoidales, el error
cometido no es mayor que el producido al calcular vigas de gran canto, piezas curvas, o
placas, cuyas soluciones son, normalmente, aceptadas por todos en edificacion, en virtud de

los coeficientes de seguridad habitualmente
empleados.

2.- El mismo razonamiento es valido para despreciar las deformaciones producidas por las
tensiones normales y tangenciales, teniendo en cuenta, sin embargo, las deformaciones de

torsion.

3.- Siendo frecuente hormigonar, simultdneamente, sobre la placa helicoidal los peldafios de
la misma, el fuerte cambio de momento de inercia de las sucesivas secciones transversales,
no es tenido en, cuenta en el calculo, aceptando la seccidon minima como seccion uniforme
de la pieza, en beneficio de la simplificacion del sistema. Por lo tanto, consideramos,
cualquiera que sea el caso, la placa helicoidal sin peldafios y como si estuviese constituida
por un cuerpo isétropo de seccidon uniforme, sin consideraciones previas sobre la situacion
de las armaduras. El no considerar la anisotropia de la placa, nos lleva, evidentemente, a un

resultado distinto del riguroso, pero el error producido es bastante incierto.
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4.2. Disefio manual de la escalera helicoidal
4.2.1. Determinacion de la geometria

Se desea calcular la escalera helicoidal y sometida a una carga uniforme, para la terminal de

buses que tiene la siguiente configuracion.

Figura 4.2. Dimensiones de la escalera helicoidal (Vista en planta y vista frontal).

0.16m

re— 2.00m—

Fuente: Elaboracion propia.

D = 66° Desarrollo de la escalera.

Jo = +£33°=0.576 rad 5 del desarrollo de la escalera

Hr=2.43 m Altura de entre piso.
b=2m Ancho de la escalera

Disefio geométrico.
Adoptando un valor de contrahuella de:
C=162cm

Célculo de N° de peldanos.
N2 =— (108)

N2 =15 Usar N° de peldafios = 15
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Calculo de la huella.
Comprobaciones de seguridad:

Debe cumplir Hr,+0.50)> 0.28 cm y Hrp) < 0.44cm

sen 2.36° = — = —

x/2 X
31 6.2

x=sin 2.36°x 6.2m
x=0.26m

0.26m > 0.28m no cumple...!

0.38m < 0.44m cumple...!

0.50m

| 2.6m
| 23° \f
B
| 2360 /
2 \
|
\/S.lm

Foérmula del paso medio (Ley de Blondel)

2C+H=64cm (109)
H=31.6cm
Formula de la comodidad
H-C=12cm (110)
H=28.2cm
Foérmula de la seguridad
C+H=46cm (111)

H=29.8cm

Diametro de la escalera.

Asumiendo:
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Radio interno ri=2.6m Di=5.32m
Radio medio r=3.6m D =7.32m
Radio externo r2=4.6m D2=9.32m

Célculo de la pendiente o angulo vertical.

662 Rad ., .
= —— (conversion a radianes)
3602 2T

Hp — 1H
tan, = ——— (112)
r+x0
2.43m — 0.162m
tan_ =

o4 662X 2T
3.6m x W

a =28.67°
Espesor de losa.

Se asumira un espesor de la escalera.
t=0.15m

4.2.2. Cargas que actuan en la escalera helicoidal
Materiales.

yHoA = 2500 kg/m?

Yyeso = 1200 kg/m? e=1.5cm

Yearp. niv.= 2000 kg/m3 e=2cm

Yeeramico = 2000 kg/m3 e =1cm
Carga muerta Wp.

Peso propio:

Carpeta de Nivelacion

Mozaico

0=28,67°
t=0,15m

Cielo Raso
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u= =0.171m
coSsa
z= §+u (113)
z=(0.081+0.171)
z=0.252m fcf;?
TR

k
Ppropio = 2500—7x0.252mx2m=1260 kg/m
Peeramico= 2000=%x2mx0.01m=40 kg/m
k
Pearp. de niv.= 2000-x2mx0.02m=80 kg/m

k
Pyeso.= 1200-7%0.015mx2m=36 kg/m
Peso total=D=1416 kg/m
Carga viva WL.

Se adoptara una sobrecarga de uso para escaleras en Edificios Publicos.
SU =400 kg/m?
SU =400 kg/m2x 2m
L=SU =800 kg/m

Combinacién de cargas Wu.

WU =1.6D+ 1.6L (114)
Wu = 3545.6 kg/m

4.2.3. Determinacion de fuerzas internas en la escalera helicoidal aplicacion de Método

Fuchssteiner — Darmstadt. Datos.

“La metodologia para la deduccion de las formulas empleadas en el método de fuchssteiner-

Darmstadt se encuentra en el Anexo 5 de este documento”
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Datos:

9 =66°

Jo =+33°=0.576 rad

Hp=243m
ri=2.6m
b=2m
r=3.66m
C=0.162m
r=4.6m
t=h=0.15m
n°=15
a=28.67°
Carga ultima.

Ya anteriormente calculado:

Célculo de las simplificaciones.

Hallando ay c.

Angulo de abertura de la escalera

Angulo de abertura de la escalera/2
Altura que salva la escalera

radio interno

Ancho de la escalera

radio medio de la escalera
Contrapaso

Radio externo de la escalera

Espesor de la losa de la escalera
Peldafios

Angulo de inclinaciéon

Wu= 3545.6 kg/m

I_b><h3
X7

Ix = 0.0005625m*

h x b3
ly=—17
Iy = 0.1m*

a=0.005625

(115)

(116)

(117)
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c=(1->cos?a)(1~a) (118)

c=0.612
Calculo de la excentricidad y la relacion e/r. |
| - \ |
| TS 49
gi %1 ";F\
e= 2 (119) 5| TR ey
12xr - CH ) )0 /]
: i/
e= 0.091m z }’{'{;&i‘;
nif:1";
e
—= 0.0249 ' 5
r _\\T ®
il
;‘\\ .uj\ 3
oy lg
y— \/ :
%
Célculo de deformaciones (955, 0 56, 0 66)
8s5 = tan’a (% (2 -0)8,° - % (cx(Z)ozsenZ(bo) - i (2 —3c —2a)(sen2@, —
2¢0cosz(z)0)) +=(2c — 1+ 3a)(20, — sen2@,) (119)

855 =0.0079

056 = —itana 2x(A—-c—a)(20, — sen2@,) + c(sen2@, — 20,c0s2D,)) (120)

856 = —0.062
d66 = (2 — )@y +% X ¢ x sen2@, (121)
866 = 1.077
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Célculo de deformaciones (005, 6 06)

801 =10,802 = 0,603 = 0,804 =0
8os = 2qr? tana (4 —3c—a+ E) (sen@, — @ycosPy) — (1 — c)(@ozsen%))
805 = 3238.5
806 = 2qr? < (1 —c)(@ocosDy) — (2 —c+ ;) (sen®0)>

806 = —53539.4

Célculo de las incognitas hiperestaticas (xs, X6)

_ =666 X 85 + 856 X 8o

x5 = 5
855X 866 — 056
x5 = —35569
_ 055X g + 056 X Ops
X6 =

055X 066 — Os6 2

X6 = 47569.74

Célculo de la funcion (fe))
foy=—qxr(rte)
fioy=—47132.84 kg/m

Determinacion de fuerzas y momentos en funcion de ¢.

X5
N=r X q X ¢ X sen(x—T X cosa X seng

X5
Qx=r X q X @ X cosa+— Xsena X seng

x5
Qy = " X COS®

(122)

(123)

(124)

(125)

(126)

(127)

(128)

(129)
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Mt = cosa (r? X q X ¢ —x6sen®) —x5 X sena (¢ X cos@ — seny) (130)
Mx = f(@) — x5 X tana X @ X sen® + X6 X cos@ (131)
My = —sena(r? X q X @ —x5 X tana X @ X cos@ — x6 X seng)
+ x5
X cosa X sen® (132)
Determinacion de los esfuerzos internos para diferentes angulos.
Tabla 4.1 Resumen de esfuerzos, calculo manual
@ (Ograd) N Qx Qy Mt Mx My
-33 1-0,576 | -8.248,49 | -3.868,60 | -8.286,30 562,01 -1.136,47 | 21.771,92
-30 | -0,524 | -7.540,87 | -3.493,81 -8.556,57 553,08 -844,43 19.967,18
-20 [-0,349 | -5.102,55 | -2.288,03 | -9.284,42 440,71 -109,91 13.624,24
-10 | -0,175| -2.574,15 | -1.131,51 -9.730,17 241,11 303,67 6.907,72
0 | 0,000 0,00 0,00 -9.880,28 0,00 436,90 0,00
10 | 0,175 | 2.574,15 1.131,51 -9.730,17 241,11 303,67 -6.907,72
20 | 0,349 | 5.102,55 2.288,03 -9.284,42 -440,71 -109,91 | -13.624,24
30 | 0,524 | 7.540,87 3.493,81 -8.556,57 -553,08 -844,43 | -19.967,18
33 10,576 | 8.248,49 3.868,60 -8.286,30 -562,01 -1.136,47 | -21.771,92

Fuente: Elaboracion propia.

Grafica de esfuerzos y momentos Esfuerzo Normal.

¢ () | N(Kg)
-33 | -8.248,49
-30 | -7.540,87
20 |-5.102,55
-10 |-2.574,15
0 0,00
10 | 2.574,15
20 | 5.102,55
30 |7.540,87
33 [8.248,49

N(kg)

-30

ESFUERZO NORMAL

10,000.00
8,000.00
6,000.00
4,000.00
2,000.00

000

-4,000.00
-6,000.00
-8,000.00

-10,000.00
angulo (9)

30 40
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Esfuerzo Cortante.

¢ (°) | Qx(Kg) ESFUERZO CORTANTE QX
-33 | -3.868,60 6,000.00
-30 | -3.493,81 4,000.00
-20 | -2.288,03 2,000.00

10 | -1.131,51 = 00
340 -30 -20 0 10 20 30
0 0,00 -2,000.00
10 1.131,51 -4,000.00
20 2.288,03 -6,000.00 .
angulo (9)
30 3.493,81
33 3.868,60
Esfuerzo Cortante.
¢ () | Qy(Kg) ESFUERZO CORTANTE QY
-33 -8.286,30 0.00
-30 | -8.556,57 40 30 20 -0 0 10 20 30
-2,000.00
-20 -9.284,42
-10 -9.730,17 _ -4,000.00
0 | -9.880,28 = 600000
o]
10 -9.730,17 A se0.00
20 | -9.284,42 k‘\‘\?omm—*—/.
30 | -8.556,57 e
33 | -8.286,30 -12,000.00
angulo (9)
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Momento Flector.

¢ () |Mx (Kg*m)
-33 | -1.136,47
-30 | -844.43
20 | -109.91
-10 303,67
0 436,90
10 303,67
20 -109.91
30 | -844,43
33 | -1.136,47

Momento Flector.

¢ (°) |My (Kg*m)
-33 | 21.771,92
-30 | 19.967,18
20 | 13.624,24
-10 | 6.907,72
0 0,00
10 | -6.907,72
20 | -13.624,24
30 [-19.967,18
33 |-21.771,92

Mx (kg.ml

My (kg*m)

MOMENTO FLECTOR MX

600.00

200.00
0.00
-10,00.00
-400.00
-600.00

-30 30

-800.00
-1,000.00
-1,200.00

-1,400.00
angulo (9)

MOMENTO FLECTOR MY

25,000.00
20,000.00
15,000.00
10,000.00

0.00

-30 -20 -3900.00 0
-10,000.00
-15,000.00
-20,000.00

-25,000.00
angulo (2)

40
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Momento Torsor.

¢ () | Mt (Kg*m) MOMENTO TORSOR Mt
33 | 433,13 600.00
30 | 455,69 100,00
20 | 41141 B
10 | 23742 ;
0 0,00 =40
10 | -237.42
20 | -41141
30 | -455,69 0 heulo (2)
33 | -433,13

4.3. Analisis de la escalera helicoidal con SAP 2000

Para este analisis utilizaremos la carga distribuida sobre las escaleras, esta tendra el siguiente
valor.

Wu = 3545.6 kg/m
Modelado en SAP 2000
Para este modelado usaremos elementos lineales, que para este paquete son los elementos
Frames.

Figura 4.3. Modelado de la escalera helicoidal en SAP2000.

Fuente: SAP 2000
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Distribucion de la carga.

Esta carga distribuida por metro lineal, que actuara en todo el trayecto del tramo de la escalera.

A continuacion, podemos observar la figura para ilustrarnos.

Figura 4.4. Cargado de la escalera en SAP2000.

N

Vista lateral vista en planta

Fuente: SAP 2000
Resultados

Luego de hacer correr el modelado podemos analizar el comportamiento de la estructura,
obtenemos esfuerzo axial, cortantes, momentos flectores y momento torsor, luego

comparamos resultados con el método usado anteriormente el Método Fuchssteiner.

v

Esfuerzo N Esfuerzo Qx
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ard

Esfuerzo Qy Esfuerzo Mx
Esfuerzo My Esfuerzo Mt
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Tabla 4.2. Comparacion de resultados manuales y con SAP2000.

FUCHSSTEINER

o N Qx Qy Mx My Mt
(kg) (kg) (kg) | (kg'm) | (kg'm) | (kg*m)
-33 | -8.248,49 |-3.868,60/-8.286,30]-1.136,47| 21.771,92 | 562,01
0 0 0 -9.880,28| 436,90 0 0
33 | 8.248,49 |3.868,60 |-8.286,30|-1.136,47|-21.771,92| -562,01

SAP 2000

o N Qx Qy Mx My Mt
kg) | (g) | (kg) | (kg'm) | (kg*m) | (kg*m)
-33 |-8444,61|-4638,73 |-8407,03 | -1304,6 | 21961,43 | 626,60
0 0 0 -9662,43| 535,69 0 0
33 | 8444.61 | 4638,73 |-8407,03| -1304,6 |-21961,43 | -626,60

COMPARACION DE RESULTADOS

%) N Qx Qy Mx My Mt

-33 12,3% | 16,6% | 1,4% | 12,9% [ 0,9% | 10,3%
0 0 0 22% [ 184% | 0 0
33 12,3% | 16,6% | 1,4% | 12,9% | 0,9% | 10,3%

De la anterior tabla de comparacion de resultados de fuerzas internas de la escalera helicoidal
del proyecto por medio de las ecuaciones del método de Fuchssteiner-darmstadt, y con los
obtenidos del programa computacional SAP2000, se aprecian variaciones minimas, por lo
cual se acepta este método y se procede al disefio de las armaduras de la escalera helicoidal

con los valores obtenidos con el método manual.
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4.4. Diseiio estructural de la escalera helicoidal de hormigon armado.

Datos:

fc=21 MPa
fy= 500 MPa

b=2m

Resistencia del hormigon a compresion
Limite de fluencia del acero

Ancho de la escalera

t=0.15m

r=2.0cm

Espesor de la losa de la escalera

Recubrimiento

Esfuerzos con los que se haré el disefio estructural.

$(°) Qx (kg) Qy (kg) | Mx (kg'm) | My (kg*'m) | Mt (kg"m)
-33 -3868.60 -8286.30 -1136.47 | 21771.92 562.01
0 0 -9880.28 436.90 0 0
33 3868.60 -8286.30 -1136.47 | -21771.92 -562.01
4.4.1. Disefio a flexion.
e Para Mu=+-21771.92 kg x m Imi
Para Mu =+- 217719200 N x mm
Mu
a) Célculo del peralte efectivo.
d=h—-r—-0-0/2-21.5cm (133)
d=200cm —2cm —1lcm- 1.2cm/2 -21.5¢cm I
d=175 cm = 1750 mm
b) Célculo de momento reducido de célculo, remplazando valores en ecuacion (7):
ud = 0.034
c) Célculo de la cuantia mecanica del acero.

Si fyk = 5000 [500 MPa] = mim =0.319
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Ud < Ud lim
0.034<0.319 no necesita armadura de compresion!

Se determina la cuantia mecénica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple o
compuesta:

Si pua =0.034 — ws=0.035
d) Célculo de la armadura necesaria, remplazando valores en ecuacién (10):
As = 295.83 mm2
e) Célculo de la armadura minima, remplazando valores en ecuacion (12):

ws, .= 0.0015 , de acuerdo al tipo de acero “AH-500" (Losas).
Asmin = 393.75 mm?

f) Calculo del nimero de barras.

393.75 _
785

ne = 501 =6

Usando barras de: @ =10mm ; Au = 78.5mm?2

/4 6 barras de 10mm

- 0.274mp _
) ) 0,15m

[ ]| ot

- - - 1
I Z.00m 1

. Para Mu =-1136.47 kg x m
I ] -

Para Mu = -11364700 N x mm ' )

a) Célculo del peralte efectivo.
d=h-1r—-0/2 (189)
d=15cm—2cm - Icm -1.2cm/2
d=11.4cm=114 mm

b) Célculo de momento reducido de célculo, remplazando valores en ecuacion (7):
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ud = 0.0312
c) Célculo de la cuantia mecanica del acero.

Si= fyx =5000 [500 MPa] = pim =0.319
Ud < Ud lim
0.0312<0.319
Como ud < pud iim no necesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecanica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple o
compuesta:

Si pa =0.0312 — ws=0.0322
d) Calculo de la armadura necesaria, remplazando valores en ecuacion (10):
As = 236.4 mm?2
e) Célculo de la armadura minima, remplazando valores en ecuacion (12):

ws, .= 0.0015 , de acuerdo al tipo de acero “AH-500" (Losas).
Asmin = 0.0015 X 2000mm X 114mm = 342 mm?

) Calculo del nimero de barras.

Usando barras de: @ =10mm ; Au=78.5mm?2

2 = 342 =436=~5
" =7g5 ™
5b de 10
4 0274m b /l' arras de 10mm |
i =0 &
. - . - . - _4_
r Z.00m 1

e Para Mu =436.90 kg x m

Para Mu =4369000 N x mm
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a) Célculo del peralte efectivo, remplazando valores en ecuacion (188).

d=15cm —2cm -lem— 1.2cm/2 | ] \z>
d=11.4cm= 114 mm
b) Célculo de momento reducido de célculo, remplazando valores en ecuacion (7).
pud = 0.012
c) Célculo de la cuantia mecanica del acero.

Si= fyx =5000[500 MPa] = pim =0.319
Hd < Ud lim
0.012<0.319
Como ud < pd iim no necesito armadura a compresion.

Se determina la cuantia mecéanica ws, de acuerdo a tabla universal para flexion simple o
compuesta:

Si pa =0.012 — ws=0.0121
d) Calculo de la armadura necesaria, remplazando valores en ecuacion (10):
As = 88.83 mm2
e) Calculo de la armadura minima, remplazando valores en ecuacion (12):

ws, .= 0.0015, de acuerdo al tipo de acero “AH-500" y tipo de elemento estructural (Losa).
As min = 342 mm2

f) Célculo del numero de barras.

Usando barras de: @ =10mm ; Au = 78.5mm?
, . 342 436 ~
W T7gs T T
- 0274m[
[ 0,13m
| = : A
I 2.00m \A 1

5 barras de 10mm

g) Separacion entre ejes de barras

pag. 117



2000mm — 2 * 20mm — 2 * 10mm — 2 * 5mm
S = - = 276mm

4.4.2. Diseno a Corte.

El cortante mayorado (cortante de calculo) es:
Va = 8286.30Kg
Va = 82863N

La resistencia convencional del hormigdn a cortante, remplazando valores en ecuacion (20):
fvd = 5.91kg/cm?2

fvd = 0.591N/mm2

Resistencia del hormigon al esfuerzo cortante, remplazando valores en ecuacion (19):

Veu = 175527N

Como Vd <V, laescalera no necesita armadura de corte.

4.4.3. Diseno a Torsion.

Para Tu = £562.01kg*m

Tu = £5620100N*mm

Segun el punto 8.2.6. de la norma CBH nos dice que el espesor eficaz se lo determina con la
siguiente relacion, donde “de” es el didmetro efectivo del mayor circulo que se puede
inscribir en el contorno UE constituido por lineas paralelas al perimetro exterior a la seccion,
cuyos vértices son los centros de las armaduras longitudinales y define la linea media de las

paredes.
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Figura 4.5. Espesor eficaz en vigas de hormigon armado.

/contor‘no medio UE

rec / rec __hE’_-
B I D |
! IL’—.
_-Area envuelta

*r — o —9 L

! \

ko b
o) [ -

Fuente: Elaboracion propia.

de
he = 3 (134)

de = bw — 2r — 2ds — db (135)

bw — 2r — 2ds — db
remplazando (135)en (134) he = e

(136)

Como ya se tiene definido el estribo y la armadura longitudinal, entonces:
ds=10mm (diametro de la armadura por temperatura)

db=10mm (didmetro de la barra longitudinal)

150mm — 2 x 20mm — 2 x 10mm — 10mm

he =
€ 6

he = 13.3mm

e Determinacion del torsor que pueden resistir las bielas de compresion:

La condiciéon de agotamiento, por compresion, del hormigén de las piezas de seccion

convexa, maciza o hueca, viene dada por:

Td < Tul (137)
Tul = 0.36 X fcd X Ae X he (138)

Donde:
Ae = (bw-he) x(h-he) (139)
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Ae=271581.9 mm?

Remplazando valores en ecuacion (138):

Tul = 18204677.9 N X mm

Verificando con ecuacion (137):

5620100 N X mm < 18204677.9 N X mm

El torsor de disefio no provoca rotura a compresion en las bielas.

e Determinacion del torsor resistido por las armaduras longitudinales:

La condicion de agotamiento por traccion de la armadura longitudinal es:

2 X Ae
Td < Tu3d = X ftd X As1 (140)
Ue=2X(bw-he) +2X(h-he) (141)
Donde:
Ue: Contorno medio

Td=5620100 N X mm Torsion de diseno

Ae=271581,9 mm? Area efectiva
ftd= 420N/mm? limite de resistencia del acero a cortante.
Asl Area de las 16 barras de 10mm

Remplazando valores en ecuacion (141):

Ue=2(2000-13.3) +2(150-13.3) = 4246.8mm

Remplazando valores en ecuacion (140):
Tu3 = 67503791,05N X mm
5620100 N X mm < 67503791,05N X mm

Se puede apreciar que las barras longitudinales resisten esfuerzos debido a la torsion.
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4.4.4. Armadura minima por temperatura

a) Calculo de la armadura minima, Remplazando valores en ecuacion (12):
ws, .= 0.0015, de acuerdo al tipo de acero “AH-500" (Losas).
As min = 0.0015 x 1000mm X (150-20-5) mm = 187.5 mm?

b) Célculo del nimero de barras.

Usando barras de: @ =10 mm; Au = 78.5mm?2

c¢) Separacion entre ejes de barras por metro de ancho

_ 1000mm

s = 239 = 418.4mm

La separacion de las barras por temperatura, serd de 300mm, ya que es la maxima separacion

permitida para elementos de hormigon armado.
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Figura 4.6. Armadura de la escalera helicoidal.

Seccion A—A
Forjade
< 80100/27,6
© 210e,/30
o4
=
o
k=
81lc/27,6
< |
~+
3
Wiga
Seccibn A—A

Forjado

8810275
$10¢/30

243

Forjade

1
Seccién B-B
Barras radinles.

Se indica la separacién media.

200

s I

\ 1
8¢10c/27 6 $10c,/30

) S S S |
/8810¢/27,6 $10c/30

16P3810¢/30 L=215

= 195 12

195
16P3610c/30 =215

Fuente: Cypecad 2018.
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4.5. Armadura temporal (encofrado)
4.5.1. Verificacion de resistencia de los puntales para la escalera

El puntal mas critico es el de la longitud mas larga y que se ubica en el centro del tramo.

Datos:
L=441m Longitud del puntal
b=h=4" Dimensiones de la seccion del puntal
Aap= 0,54m> Area de aporte

Pp= 560 kg/m? Peso propio

Cv= 400 kg/m? Carga viva

Cm= 100 Carga muerta (acabados)

K=1 Coef. de pandeo (doblemente articulado)
Tipo C Tipo de madera

Ck=18,42 Esbeltez limite para madera tipo C

E=55.000kg/cm? Modulo de elasticidad para madera tipo C

Calculo de la esbeltez en ambas direcciones:

Como A esta entre los valores de Ck y 50, se comporta como columna larga.

Determinacion de la carga admisible:

pag. 123



ExA

Nadm = 0,329 * 2 (142)
Nadm = 930,42kg
Determinacion del esfuerzo de disefo:
Nu = (Pp + Cv + Cm) * Aap (143)

Nu = 572,4kg
4.5.2. Verificacion de la resistencia de los largueros para la escalera

El larguero mas critico es el de la longitud mas larga entre apoyos de puntales, en nuestro

caso todas las luces son las mismas.

Datos:
L=Im Longitud del larguero
b=h=4" Dimensiones de la seccion del larguero
Aap=6lcm Ancho de aporte

Pp= 560 kg/m? Peso propio

Cv= 400 kg/m? Carga viva

Cm= 100 kg/m? Carga muerta (acabados)
Tipo C Tipo de madera

fm=100kg/ cm®>  Esfuerzo admisible a flexién

E=55.000kg/cm®>  Mbédulo de elasticidad para madera tipo C
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Célculo del méximo momento flector, viga continua de dos tramos:

Mu

q = (Pp + Cv + Cm) * Aap (144)

q = 646,60kg/m

q* L2
)

(145)

Mu = 80,825kg * m

Determinacion la inercia minima para limitar la deflexion:

Imin =

5% 250 % (1,8 * (Pp + Cm) + Cv) = L3  Aap

384 + E (146)

Imin = 573,32cm*

Determinacion del modulo de seccion minimo para resistencia a flexion:

Propiedades de la seccion 4°X4”:

Zmin = U 147
min = = (147)

Zmin = 80,825cm3

b * h3
12

|

(148)

[ = 833,33cm*

Z=- (149)

7Z = 138,88cm?

Para la escalera helicoidal se empleard encofrado de madera como se detallard a

continuacion.
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Figura 4.7. Detalle de encofrado para la escalera helicoidal

Tramo inferior

Puntales 47x4”

Largueros 4”7x4”

Fondo de triplay

espesor =20mm
Ancho=200cm

laterales de triplay

espesor=15mm
altura h=40cm

Tapa para peldafio
Alto h=16,1cm

Ancho L=200cm
Orejas o tacos
Refuerzo
1 ”Xz” 1 OcmX20Cm

Fuente: Elaboracion propia.
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Tabla 4.3. Encofrado de tramo inferior

Descripcion seccion | Longitud | Longitud | Sup. cantidad | Sec x long x cant. /12=
(m) (Pie) (m2) (Pies?)
puntales 47X4” 0,030 0.098 - 3 0,392
puntales 47X4” 0,361 1,184 - 3 4,736
puntales 47X4” 0,669 2,195 - 3 8,780
puntales 47X4” 0,991 3,251 - 3 13,004
puntales 47X4” 1,315 4314 - 3 17,256
puntales 47X4” 1,633 5,358 - 3 21,432
puntales 47X4” 1,981 6,499 - 3 25,996
largueros 47X4” 2,133 6,932 - 7 64,699
refuerzo 17X2” 4,695 15,403 - 1 2,567
Tapa de peld. - - - 0,322 15 51,990
orejas - - - 0,020 30 6,458
Lateral der. - - - 2,400 1 25,833
Lateral izq. - - - 1,359 1 14,628
fondo - - - 10,200 1 109,792

Tramo superior

Fuente: Elaboracion propia.

Para este tramo: los fondos, laterales, tapa de peldafos, orejas y refuerzo, son de las mismas

dimensiones que del tramo inferior, reflejandose los mismos valores en el metrado de

encofrados.

Largueros 4’x4”

Puntales 47x4”
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Tabla 4.4. Encofrado de tramo superior

Descripcion | seccion | Long | Long | Sup. N° | Sec x long x cant. /12=
(m) (Pie) (m2) (Pies?)
puntales 4°X4” 246 | 8,071 - 3 32,283
puntales 4°X4” | 2,791 | 9,157 - 3 36,627
puntales 4°X4” | 3,099 | 10,167 - 3 40,669
puntales 47X4” | 3,421 | 11,224 - 3 44,895
puntales 4°X4” | 3,745 | 12,287 - 3 49,147
puntales 4°X4” | 4,063 | 13,330 - 3 53,320
puntales 4°X4” | 4,411 | 14,472 - 3 57,887
largueros 4°X4” ] 2,133 | 6,932 - 7 64,699
refuerzo 17X2” | 4,695 | 15,403 - 1 2,567
Tapa de - - - 0,322 | 15 51,990
Orejas - - - 0,020 | 30 6,458
Lateral izq. - - - 2,400 1 25,833
Lateral izq. - - - 1,359 1 14,628
fondo - - - 10,200 | 1 109,792

Fuente: Elaboracion propia.

Computo total de encofrado por m? de escalera

Del anexo 10, de computos métricos del proyecto se obtiene los siguientes voliimenes de
hormigon:

Tramo inferior de escalera = Tramo superior de escalera = 2,08m?>
Total metrado de hormigén = 4,16 m?

Tabla 4.5. Resumen de encofrado de la escalera

tramo inf. | Tramo sup.
(pie?) (pie?)
Suma parcial = 367,563 590,795
Total (pie?) = 958,358

La madera de encofrado tendra por lo general 4 usos, ademas se debe considerar un
desperdicio en cortes del 10%.

pies? de madera + 10%
m3 de escalera * 4usos

958,358pie? x 1.1 pie?
= 63,35
4,16 m3 x 4

Cantidad de madera = (150)

Cantidad de madera = 3
m
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CONCLUSIONES

Se Realizo6 el “Disefio estructural de la terminal de buses de San Lorenzo” del departamento
de Tarija, mediante la normativa vigente CBH-87, cabe mencionar que al realizar el presente
proyecto se comprendio lo complejo que puede llegar a ser la toma de decisiones, ya que el
resultado final debe basarse en lo econdmico y la eficiencia; para lo cual se debe analizar y

optimizar la estructura de la mejor forma posible dentro del campo de la ingenieria.

e En el estudio de suelos, se ejecutaron tres pozos de exploracion, realizdndose en cada
uno de ellos tres ensayos a distintas profundidades, del andlisis de los resultados se
determin6 que el terreno es apto, condicion que permitié definir el uso de zapatas
aisladas de canto constante como sistema de fundacion adecuado para la estructura
proyectada.

e Eluso de software especializado (CYPECAD y CYPE 3D), junto con calculos manuales,
permiti6 validar la resistencia y estabilidad de todos los elementos estructurales,
asegurando un disefio eficiente y técnicamente confiable que cumple con la normativa
CBH-87 y AISI-2007.

e La cubierta parabdlica metalica se disefio con perfiles conformados en frio bajo
especificacion AISI-2007 y método LRFD, resultando en una estructura liviana,
resistente y econdmica, capaz de cubrir grandes luces sin apoyos intermedios. Esta
solucioén permitié optimizar los espacios interiores de la terminal, aportando confort a
los usuarios y eficiencia en la construccion.

e Lactpula metalica, ademds de cumplir con su funcion estructural, se consolidé como un
elemento de identidad arquitectonica para la obra. Su geometria contribuye a la
iluminacion natural, a la ventilacion y a la estabilidad frente a cargas de viento,
convirtiéndose en un simbolo de modernidad para el municipio de San Lorenzo.

e Se realizo la obtencion de fuerzas internas de la escalera helicoidal del proyecto por
medio de las ecuaciones del método de Fuchssteiner-Darmstadt, y se los compard con
los obtenidos del programa computacional SAP2000, de la comparacion de resultados
se obtuvieron variaciones minimas, por lo cual se concluye que este método es confiable

para al diseflo de las armaduras de las escaleras helicoidales.
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e El presupuesto estimado de la parte estructural del proyecto es de 3,669,309.40Bs, este
costo no considera obra fina (revoques, pisos, etc.) ni instalaciones (agua, electricidad,
sanitario, pluvial, gas). Este calculo constituye una referencia clave para la toma de
decisiones financieras y la gestion de recursos en etapas posteriores.

e La ejecucion fisica de la parte estructural del proyecto llevara un tiempo estimado de

439 dias habiles.
RECOMENDACIONES

e Se recomienda que antes de realizar la construccion de la nueva Terminal de San
Lorenzo se realicen mas pozos para validar el estudio de suelos, ya que, por el factor
econoémico, se realizd el ensayo de suelos en 3 pozos, con el fin de obtener una
caracterizacion mas completa del terreno y reducir la incertidumbre en el disefo de las
fundaciones.

e Se sugiere implementar un programa de monitoreo post-construccion que permita
identificar posibles asentamientos diferenciales en las fundaciones, especialmente en
zonas donde las cargas transmitidas por la cubierta parabdlica y la ctpula sean mas
significativas

e Integrar estudios de nivel fredtico y drenaje en la etapa de disefio, con el fin de evitar
problemas asociados a humedad excesiva, erosion o socavaciones que puedan afectar la
estabilidad de las zapatas aisladas.

e Para el armado de la cubierta metalica, se recomienda contar con personal técnico
especializado, asegurando que la ejecucion cumpla estrictamente con las
especificaciones de disefio. Asimismo, la soldadura debe realizarse siguiendo los
procedimientos establecidos en las normas y especificaciones técnicas, a fin de
garantizar la resistencia y durabilidad de las uniones.

e El uso de las losas reticulares resulta recomendable en forjados de grandes luces,
especialmente en aquellas superiores a 7 m, ya que representan un ahorro significativo
en comparacion con una losa maciza. Sin embargo, para luces menores a 5 m su
aplicaciéon no econdomicamente conveniente, siendo mas adecuada en esos casos la

utilizacion de losas alivianadas de viguetas pretensadas.

pag. 130



Aplicar sistemas de proteccion superficial (galvanizado en caliente o pinturas epoxicas
especializadas), considerando las condiciones ambientales de Tarija. Asimismo,
programar repintados periddicos que aseguren la resistencia frente a la humedad y a
agentes corrosivos que afecten a los elementos de las cubiertas metélicas, en caso de que

el proyecto se llegue a ejecutar.

Control de cargas y deformaciones: realizar mediciones periddicas de la cubierta
parabdlica y de la cupula, especialmente en juntas criticas, para verificar que no se
presenten asentamientos diferenciales o deformaciones excesivas debido a cargas de
viento, acumulacion de agua pluvial, en caso de que se ejecute la construccion de la

nueva terminal de buses de San Lorenzo.

pag. 131



