1. ANTECEDENTES
1.1. EL PROBLEMA
La inexistencia de Laboratorios de Farmacologia y Farmacotecnia genera un gran problema
para el desarrollo académico de los estudiantes y el futuro desenvolvimiento en su carrera
laboral, los estudiantes egresados se ven frustrados al no contar con la experiencia necesaria
para su desarrollo profesional.
La falta de infraestructura de laboratorios de Farmacologia y Farmacotecnia, afecta tanto al
cuerpo estudiantil como a los docentes.
Se necesita formacion tedrica, asi como formacidn practica, al no contar con los laboratorios,
los docentes deben ingeniarselas para explicar las metodologias de cdmo realizar las practicas
y como interpretar los resultados obtenidos.
Este método de ensefianza perjudica a los estudiantes, no solo en el presente, sino también
en su futuro laboral, los egresados tienen problemas para adquirir trabajo por su
inexperiencia, y aquellos que consiguen trabajo, se ven afectados por no tener conocimientos
practicos que ya deberian haber adquirido, al no ser asi, llegan a cometer errores graves en
el ejercicio de su profesion, dejandoles marcados en su carrera profesional o avergonzados.
En la siguiente tabla se muestran los afectados directos:

Cuadro 1.1. Personal afectado por la inexistencia en laboratorios.

Personal Facultad de Ciencias de la Salud
Docentes* | Enfermeria | Bioquimica | Quimica Farmacéutica Medicina

126 69 531 395 460
*Son contados los docentes en tiempo completo. *Fuente propia.

Alternativas planteadas para resolver el problema:

e Coordinar con jefes de laboratorios de otras carreras, llegando a un acuerdo para utilizar
los laboratorios sin molestar a los demaés estudiantes y docentes.

e Animar a los docentes de la facultad de ciencias de la salud a que puedan recrear los
laboratorios con fotografias y videos, para asemejar en lo posible a una clase de
laboratorio, intentando impartir los conocimientos préacticos, de la forma mas cercana
posible a los laboratorios.

e Construccion de laboratorios propios para la facultad de ciencias de la salud.



Habiendo realizado un andlisis a las posibles soluciones del problema, en el desarrollo del
perfil se definié que para obtener una formacion educativa optima, la alternativa adecuada
es: Disefio estructural de laboratorios de Farmacologia y Farmacotecnia, facultad de Ciencias
de la Salud de la Universidad Autonoma Juan Misael Saracho de la ciudad de Tarija con la
construccion de un nuevo edificio, asi se podra brindar a los estudiantes de la universidad
una mejor calidad de ensefianza y prepararlos para su futuro desenvolvimiento laboral.
Después de haber respondido a las interrogantes en el analisis del perfil, se escogié el modelo
constructivo que pudiera tener el edificio.
v Cubierta y Entrepisos
¢+ Se escogié como cubierta y entrepisos losa alivianada, se tomara en cuenta que en el
futuro se tiene proyectado para este proyecto la construccion de una planta mas, por lo
que esta losa se convertira en un entrepiso; por su parte, los entrepisos seran de losa
alivianada con viguetas de hormigon armado y complemento de plastoformo o
cerdmica; para la construccion del ascensor se contempla una losa llena que contenga
en el piso superior la maquinaria del ascensor, ya que las losas llenas son menos
costosas debido a que el método constructivo permite optimizar materiales.
v" Sustentacion del edificio.
++ Para el uso de elementos estructurales de sustentacién para este proyecto se utilizara
una estructura aporticada, vigas y columnas de hormigén armado.
v Fundacion.
% Estara definida en funcion a las caracteristicas fisico-mecéanicas del estrato de
fundacion definidas en laboratorio, pudiendo ser zapatas o losa.
En consecuencia se establece que la alternativa viable para el Disefio Estructural de
Laboratorios de Farmacologia y Farmacotecnia, Facultad de Ciencias de la Salud es:
Cimientos.- Por establecer entre zapatas o losa, de acuerdo a lo requerido y a la capacidad
portante del suelo.
Sustentacion del edificio.- Para el blogue de tres niveles se preve que la estructura de
sustentacion sera aporticada.
Losa.- Para el blogue de tres niveles se prevé que la losa sera alivianada.

Cubierta.- Para el blogue de tres niveles se ha definido utilizar cubierta de losa alivianada.



1.2. OBJETIVOS

1.2.1. OBJETIVO GENERAL

Realizar “El Disefio Estructural de los Laboratorios de Farmacologia y Farmacotécnia

Facultad de Ciencias de la Salud”, aplicando la Norma Boliviana (CBH) y metodologias

aprendidas en el transcurso de la carrera para el disefio estructural de la edificacion.

1.2.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS

¢ Realizar el estudio de suelos para determinar la capacidad portante del mismo.

¢+ Determinar el tipo de cimentacion de acuerdo a los resultados del estudio de suelos.

 Realizar un levantamiento topogréfico a detalle.

% Con los planos provistos por el arquitecto determinar donde se ubicaran los elementos
estructurales, de forma que cumplan la normativa.

¢ Determinar el costo econdémico aproximado que tendra la construccion y ejecucion del
proyecto.

+«+ Verificar manualmente que cumplan los elementos estructurales de mayores esfuerzos.

¢ Realizar el disefio de la estructura aporticada.

++ Disefiar una escalera ortopoligonal, como aporte académico.

1.3.  JUSTIFICACION

1.3.1. JUSTIFICACION ACADEMICA

Profundizar conocimientos adquiridos y aplicarlos en el disefio de los diferentes elementos
estructurales, (elementos de hormigbn armado: zapatas vigas, columnas y losas), se
determinaré los esfuerzos a los que estos elementos estan sometidos, asi como realizar el uso
del laboratorio de suelos, para efectuar los ensayos necesarios para la verificacion de la
capacidad portante del suelo y su respectiva clasificacion. También realizar el levantamiento
topografico a detalle. Ademas, la defensa de este proyecto, brindara a la postulante la

oportunidad de obtener el titulo académico en Ingenieria Civil.

1.3.2. JUSTIFICACION TECNICA

Aplicar la metodologia y procedimientos propuestos en las diferentes bibliografias sobre el
disefio de: zapatas, columnas, vigas, losas, verificando que estos elementos cumplan con la
resistencia necesaria para contrarrestar la carga que se tendra en la estructura, para esto se

utilizara el programa de computadora CypeCad, teniendo en cuenta que los resultados que



este vaya a lanzar seran revisados para asegurarse de que tienen coherencia, ademas se
procederd a la verificacion adecuada de los elementos que sean de mayor solicitacion
1.3.3. JUSTIFICACION SOCIAL - INSTITUCIONAL
Se contribuird con una alternativa que podria resolver el problema fundamental de la
inexistencia de laboratorios de Farmacologia y Farmacotecnia, brindando a la poblacion
estudiantil universitaria una mejor formacion tedrica y practica, ya que la infraestructura
contara con las condiciones minimas para el proceso de ensefianza de los estudiantes. Se dara
solucion a la demanda de la poblacién estudiantil y la exigencia del derecho a la educacion
apropiada, se incrementard el numero de estudiantes egresados con un futuro laboral
prometedor.
1.4. ALCANCE DEL PROYECTO
Tomando en cuenta informacion secundaria, dentro del perfil de proyecto se analiz6 las
alternativas y de entre estas se eligio la mas viable; se plantearon los resultados expectables
y aportes que la estudiante la incorpor6 en la propuesta.
v Cubierta y entrepisos
++ Para cubiertas son losa alivianada con complementos de cerdmica o plastoformo. Se
deberd tomar en cuenta que en un futuro se construira un nivel mas, por lo que la
cubierta se convertira en un entrepiso.
¢+ Los entrepisos de losa alivianada con viguetas de hormigon armado y complemento de
plastoformo o ceramica, en relacién a las losas llenas, son menos costosas debido a que
el método constructivo permite optimizar materiales como el acero de refuerzo y en
especial la cantidad de madera para encofrado.
v' Sustentacion.
¢ El uso de elementos estructurales de sustentacion, ya sea en base a pérticos (vigas y
columnas) o muros portantes, se puede definir de acuerdo al comportamiento ideal que
la proyectista elija y el uso de materiales.
+«+ Los elementos encargados de la sustentacion: Vigas y columnas de hormigon armado.
v Fundacion.
% Estar4 definida en funcion a las caracteristicas fisico-mecénicas del estrato de
fundacion definidas en laboratorio.
Como aportes de la estudiante, se propone lo siguiente:



v Realizar el disefio estructural de una escalera ortopoligonal.
v Desarrollar, de manera clara y detallada, el proyecto para que sirva de referencia para
futuros disefos.
Restricciones:
v El disefio del proyecto se limitara solo al disefio estructural y sus cdmputos métricos, no
se realizara el disefio de las instalaciones.

1.5.  LOCALIZACION
El proyecto se sitla en el Campus Universitario, zona EI Tejar sobre la calle Espafia de la

ciudad capital del departamento de Tarija, ubicado a una altura de 1865 m.s.n.m., con

coordenadas de 21°33°62”S - 64°42'23”0.

Figura 1.1. Fotografia dentro del Campus Universitario.

Las figura 1.1 es una fotografia del lugar dentro del campus universitario, entre el edificio de
la facultad de ciencias econdmicas y financieras y la calle Espafia, en donde se emplazaria el
proyecto, la figura 1.2 es una fotografia de la universidad Autonoma Juan Misael Saracho

vista desde arriba.
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Figura 1.2. Campus universitario visto desde arriba.
1.5.1. INFORMACION SOCIOECONOMICA
La principal actividad econémica del municipio de Cercado es la industria vitivinicola. Se
producen vinos Yy singanis de gran calidad para el consumo nacional y para la exportacion.
La ciudad tiene también plantas de procesamiento de derivados lacteos, industrias madereras,
fabricas de ceramica roja y envasadoras de frutas. La mayoria de estos productos tienen
mercados dentro y fuera de Bolivia.
La zona rural del municipio abarca un area extensa, con microrregiones en las cuales se
desarrolla una actividad agricola muy diversificada. Ademas de los cultivos de vid, tiene
cultivos de pepinillo, ajo y flores para el mercado nacional y para la exportacion. Tiene hatos
de ganado lechero Holstein y granjas avicolas de gran capacidad productiva. Ademas de las
labores agropecuarias, Tarija es sede de habiles artesanos que fabrican sombreros, cesteria y
ceramica.
Tarija tiene una ventajosa ubicacion que orienta su actividad productiva hacia la exportacion,
particularmente a la Republica Argentina. Su produccidn agropecuaria se ha visto favorecida
con la construccion de la represa San Jacinto, que provee de agua para riego al Valle Central.

San Jacinto también genera electricidad y es un centro de interés turistico.



1.5.2. SERVICIOS BASICOS EXISTENTES

La principal fuente de abastecimiento de agua potable de la Ciudad de Tarija es el rio
Victoria. Las obras de captacion se encuentran 12 km al oeste de la ciudad, a una elevacion
promedio de 2.200 msnm. La ubicacidn de la presa derivadora se halla en el sitio denominado
Rincon de la Victoria. Los caudales son del orden de 380 I/s.

Los demas servicios basicos se encuentran mencionados en el cuadro.

Cuadro 1.2. Servicios basicos en la zona.

Vivienda y Servicios Basicos

Hacinamiento por habitacion 2,14
Procedencia de agua para beber y cocinar por cafieria red 92,42
Combustible mas usado para cocinar, Gas (garrafa o por cafieria) 83,04
Cobertura de Energia Eléctrica 86,56
Servicios Basicos 1992 2001
Procedencia de agua Total | Urbano | Rural | Total [Urbano | Rural
Carieria de Red o Pileta Pablica 18,72 18,01 | 709 | 33,39 | 31,17 | 2,22
Carro repartidor 284 23 51 33 26 7
Pozo o Noria 1,06 | 828 232 550 | 333 217

Rio, Vertiente, Acequia, Lago, Curiche 295 | 193 | 2,75 | 163 | 150 | 1,48

Otra 377 | 312 65 526 | 456 70
Alcantarillado 12,41| 12,40 6 26,21 | 26,16 | 46
Cémara séptica 904 | 769 135 | 1,27 | 813 453
Otro (Pozo ciego, superficie) 856 684 172 2,47 | 1,67 | 791
No tiene 922 | 572 | 350 | 6,19 | 3,49 | 2,70

* Fuente: Instituto Nacional de Estadistica de Bolivia (INE).



2. MARCO TEORICO
2.1. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO
La topografia es una ciencia que estudia el conjunto de procedimientos para determinar las
posiciones relativas de puntos sobre la superficie de la tierra, asi como debajo la misma,
mediante la combinacién de las medidas, segln los tres elementos del espacio: distancia,
elevacion y direccion. El conjunto de operaciones necesarias para determinar las posiciones
de puntos en la superficie de la tierra, tanto en planta como en altura, los calculos
correspondientes y representacion en un plano (trabajo de campo mas trabajo de gabinete) es
lo que comunmente se llama “Levantamiento Topografico”.
Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del
terreno y la posicion sobre la superficie de la tierra, de elementos naturales o instalaciones
construidas por el hombre.
Curvas de nivel.- Es la traza que la superficie del terreno marca sobre un plano horizontal
que la intercepta, se define como la linea continua que une puntos de igual cota o elevacion.
Si una superficie de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos horizontales, a
diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendra igual nGmero de curvas de nivel, las
cuales al ser proyectadas y superpuestas sobre un plano comun, representaran el relieve del
terreno. El concepto de curvas de nivel se ilustra en la figura 2.1.

Figura 2.1. Representacion del concepto de curva de nivel.
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2.2. ESTUDIO DE SUELOS

Un estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecénicas del suelo,

es decir, la composicion de los elementos en las capas de profundidad, asi como el tipo de

cimentacion mas acorde con la obra a construir y los asentamientos de la estructura en
relacion al peso que va a soportar.

Esta investigacion, parte de la ingenieria civil es clave en la realizacion de una obra para

determinar si el terreno es apto para llevar a cabo la construccion de un inmueble u otro tipo

de intervencion.

Los pasos de un estudio convencional son:

1. Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos o pozos
cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la obra y el peso de la misma.
(Cargas en las columnas).

2. Toma de muestras ‘in situ’ de cada perforacion realizada.

3. Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

4. Analisis de los resultados, seglin los ensayos realizados ‘in situ’ y en laboratorio.
Caracteristicas de los suelos hallados.

5. Elaboracion del informe final con resultados, gréaficos, tensiones calculadas y las
conclusiones sobre los sistemas de fundacion recomendados.

Granulometria.- El analisis granulométrico consiste en pasar el suelo por una serie de

tamices, previo conocimiento del peso total de la muestra; la parte del suelo retenido por cada

tamiz se calcula en forma individual con relacion al peso total y seguidamente se determinan
los porcentajes que pasan por cada tamiz.

Figura 2.2. Curva granulométrica.
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Limites de Atterberg.- También llamados limites de consistencia, se utilizan para
caracterizar el comportamiento de los suelos finos.
Los limites se basan en el concepto de que en un suelo de grano fino solo pueden existir
cuatro estados de consistencia segin su humedad. Asi, un suelo se encuentra en estado sélido,
cuando esta seco. Al agregarsele agua poco a poco va pasando sucesivamente a los estados
de semisolido, plastico y, finalmente liquido.
Se definen tres limites:
+ Limite liquido: Cuando el suelo pasa de un estado liquido a un estado plastico. Para la
determinacion de este limite se utiliza la cuchara de Casagrande.
+ Limite plastico: Cuando el suelo pasa de un estado plastico a un estado semisélido y se
rompe.
+ Limite de retraccion o contraccion: Cuando el suelo pasa de un estado semisélido a un
estado solido y deja de contraerse al perder humedad.
En resumen, son fronteras convencionales entre cualquiera de los estados o fases que el suelo
pueda estar, segun su contenido de agua en orden decreciente; los estados de consistencia
definidos por Atterberg son: estado liquido, estado semiliquido, estado plastico, estado
semisolido y estado solido.
Figura 2.3. Consistencia del suelo Vs. Humedad del suelo
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*Fuente: Pagina de internet, geotecnia-sor.blogspot.com
Clasificacion de suelos.- Es un trabajo de gabinete y no asi de laboratorio o campo, aunque
con la experiencia, se puede hacer una estimacion del tipo de suelo en el campo, serd mas
certera la clasificacion que se determine a partir de los resultados de la granulometria y
limites de Atterberg.
Al realizar una clasificacion més precisa del suelo y enmarcado en un sistema de referencia

conocido y especificado por la técnica, la intercomunicacidn entre las personas que trabajan



en la ingenieria civil se hace mas sencillo y se transmite mayor informacion de una manera
rapida.
Dentro de los sistemas mas utilizados se encuentran:
Sistema AASTHO (American Association of State Highway and Transportation Officials).
Ver anexo. A.4., Figura A.3.
+ Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos (SUCS).
Ver anexo. A.4., FiguraA.ly A.2.

El indice de grupo se calcula con la ecuacion:

IG = (F —35)[0,2 + 0,005(LL — 40)] + 0,01(F — 15)(IP — 10)

Donde:

IG = indice de grupo.

F = Porcentaje del suelo que pasa el tamiz N° 200, expresado como nimero entero.

LL = Limite Liquido [%]

IP = indice de Plasticidad [%]

El indice de grupo siempre se reporta aproximandolo al nimero entero mas cercano, a

menos que su valor calculado sea negativo, en cuyo caso se reporta como cero.
Ensayo de penetracién estdndar o SPT.- La prueba mas ampliamente utilizada in situ es la
“penetracion estandar” (o normal) que consiste en la hinca del vastago, dejando caer una
masa de 140 libras (63.5 Kg.) desde una altura de 30 pulgadas (75cm.). La resistencia a la
penetracion se expresa por el numero de golpes necesarios para hincar el véastago 1 pie
(30cm.). Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la resistencia a
la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.

Figura 2.4. Ensayo de SPT.
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2.3.  DISENO ARQUITECTONICO

En el campo de la Arquitectura, un Proyecto Arquitectdnico es el conjunto de planos, dibujos,
esquemas Y textos explicativos utilizados para plasmar (en papel, digitalmente, en maqueta
0 por otros medios de representacion) el disefio de una edificacion, antes de ser construida.
Previo al comienzo del disefio arquitectonico, existen consideraciones que deben ser
contempladas: Situacion del terreno, dimensiones, caracteristicas topogréaficas, orientacion
cardinal y servicios. Luego de solucionar los aspectos anteriores, se valoran las necesidades:
superficie construida, altura de pisos o plantas, relaciones entre los espacios, los usos, etc.
Otro elemento a tener en cuenta es el presupuesto disponible para la construccion, es
determinante para el disefio arquitectonico, el cual presenta soluciones técnicas y
constructivas para los proyectos de arquitectura.

2.4. IDEALIZACION DE LAS ESTRUCTURAS

La idealizacion de una estructura es considerar que la misma se encuentra formada por
"partes™ ideales.

Figura 2.5. Idealizacion de la edificacion
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Asi, los nudos o nodos se consideran identificados con un punto (a los efectos del calculo),
cuando se sabe que cualquier nudo tiene un volumen (visualiza el encuentro de una viga y
una columna). De igual manera, se considera a las vigas y columnas como "barras" lineales,
sin espesor, aunque se asignen un peso Y caracteristicas geométricas (momento de inercia,
altura, etc.). Las losas y cascaras pasan a ser laminas de espesor infinitesimal, cuando en
realidad tienen espesor. Los apoyos son rigidos (o0 con empotramiento total, que no existe en
ningln caso) o moviles (que se da en los apoyos de puentes, aunque siempre existe un
coeficiente de roce inicial con un valor que puede ser mas o menos apreciable).
A los materiales también se los considera ideales: el acero es totalmente elastico; el hormigon

(en el caso del hormigdon armado) lo acompafa perfectamente en sus deformaciones.



Los resultados que se obtienen de estas simplificaciones o "idealizaciones" estan muy cerca
de la realidad, con las debidas limitaciones

2.5. DISENO ESTRUCTURAL

El disefio estructural se realiza a partir de un adecuado balance entre las funciones propias
que un material puede cumplir, a partir de sus caracteristicas naturales especificas, sus
capacidades mecénicas y el menor costo que puede conseguirse. El costo de la estructura
siempre debe ser el menor, pero obteniendo el mejor resultado a partir de un analisis
estructural previo.

El disefio estructural esta dividido en tres etapas, cubierta, sustentacion de la edificacion,
fundacion.

Se seguira la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87, para el disefio de la
sustentacion de la estructura y fundaciones.

Para la cubierta se disefiara como una losa alivianada con cargas de limpieza y peso propio.
El proyecto comprende un anélisis técnico siguiendo las normas de construccion bolivianas
CBH-87 para el hormigdn armado.

El coeficiente de seguridad (también conocido como factor de seguridad) es el cociente entre
el valor calculado de la capacidad maxima de un sistema y el valor del requerimiento
esperado real al que se vera sometido. Por este motivo es un nimero mayor que uno, que
indica la capacidad en exceso que tiene el sistema por sobre sus requerimientos.

En construccidn, las normativas preconizan méetodos de calculo que involucran tanto factores
de mayoracion de la carga, como factores de minoracién de la resistencia, siendo el
coeficiente de seguridad global un valor dependiente de los factores parciales de mayoracién
y minoracion mencionados.

Ver anexo A.4., Cuadros A.3.y A4,

Usualmente, se emplea el método de los estados limites para proyectar y justificar mediante
calculo una determinada edificacion. Este método consiste en determinar posibles modos de
fallo de un edificio, y fijar un valor probable (valor caracteristico) de cierta magnitud que
controla alguno de los posibles modos de fallo funcional o estructural.

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

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

e Coeficiente de minoracion del acero ys=1,15



e Coeficiente de minoracion del hormigon yc=1,50

e Coeficiente de mayoracion de carga muerta vfg=1,60

e Coeficiente de mayoracion de carga viva vfq=1,60

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

hipdtesis de carga enunciadas a continuacion.

Hipotesis I vg .G + viq .Q
Hipotesis 1I: 0,9. (yfg .G + vfq .Q) + 0,9. y1q .W
Hipdtesis 111: 0,8. (yfg .G + vfq -Qeq) + Feq + Weq

Donde:

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

W: valor caracteristico de la carga del viento.

Weq: valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. En general, se
tomard Weq = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara: Weq=0,25W.
Feq: valor caracteristico de la accion sismica.

2.5.1. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE CUBIERTA

La losa que tiene como funcionamiento de cubierta o entrepiso, debe ser lo suficientemente
rigida para garantizar que todos los muros se muevan uniformemente en caso de un sismo y
las cubiertas deben ser estables ante las cargas laterales, razon por la cual es necesario

arriostrarlas y anclarlas a los muros o vigas de soporte.

carpeta de

).~ compresisn Flgu ra 2.6. Losa
= \\E_\— armadura de alivianada

" reparticion
N

vigueta
pretensada

% *Fuente: P4gina de
AISLABLOCK internet, ww.hormipret.cl

Para el disefio de la estructura se utilizaran losas alivianadas por lo que solo se hard mencion
al disefio de este tipo de losas. La seccidn tipica de una placa aligerada se indica en la figura
2.6.



Anélisis de carga.- Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar y cambiar
el estado de tensiones al que estd sometido un elemento estructural. Clasificacion de las
acciones o cargas.

+ Carga gravitatoria: Es la producida por el peso de los elementos constructivos de los
objetos que pueden actuar por razon de uso, y de la nieve en las cubiertas. Son cargas
siempre verticales. Pueden ser de los siguientes tipos:
+«+ Carga muerta: Es la carga, cuya magnitud y posicion es constante a lo largo del

tiempo. Se descompone en:
% Peso propio: Es la carga debida al elemento resistente.

Carga permanente: Es la carga debida a los pesos de todos los elementos constructivos,

instalaciones fijas, etc., que soporta la estructura.

2.5.2. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA EDIFICACION

La estructura a porticada de hormigdn armado se disefiard y analizara en base al codigo

boliviano del hormigén CBH-87.

% VIGAS

En ingenieria, viga es un elemento estructural lineal que trabaja principalmente a flexion. En

las vigas, la longitud predomina sobre las otras dos dimensiones y suele ser horizontal.

El esfuerzo de flexion provoca tensiones de traccion y compresion, produciéndose las

méaximas en el cordon inferior y en el corddn superior, respectivamente, las cuales se calculan

relacionando el momento flector y el segundo momento de inercia. En las zonas cercanas a

los apoyos se producen esfuerzos cortantes o punzonamiento. También pueden producirse

tensiones por torsion, sobre todo en las vigas que forman el perimetro exterior de un forjado.

Figura 2.7. Ejemplo de una viga cargada, sin y con armadura sometidas a tensiones.

:
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*Fuente: Pagina de internet, www.scielo.cl
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¢+ Calculo a flexion simple
El disefio estructural de este proyecto se basa en la norma boliviana, por lo que se trabajaréa
de acuerdo a las disposiciones de la misma; por lo tanto, se seguiran los siguientes pasos para
el calculo:
+ Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad vys, de acuerdo

con la Norma Boliviana.

M, =7.*M

+ Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

— Md
b, *d? > f_

Ay

Donde:

bw: Ancho de la viga

d: Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mas traccionada (también Ilamada canto util)

fea: Resistencia de célculo del hormigén

+ Se calculara el valor de pim, de acuerdo a la Norma Boliviana del Hormigén Armado.
e Si:. >4y NONecesitaarmaduraa compresion

®  si:gy, <4y necesitaarmaduraa compresion

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no necesita

armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos

de traccion.

%+ Calculo de armadura a traccién y compresion

El proceso de célculo de la armadura a traccion es el siguiente:

+ Con el valor del momento reducido se entra al cuadro A.7. (Ver anexo A.4.) universal
para flexion simple o compuesta Yy se obtiene la cuantia mecanica de la armadura.

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

As = w*bw>d x Toa

yd
Donde:
w: Cuantia mecénica de la armadura.

fya: Resistencia de célculo del acero.



As: Area de la armadura a traccion.
+ Con la cuantia geométrica minima del cuadro A.4. (Ver anexo A.4.) y se encuentra la
armadura minima necesaria en la pieza.
A, =wmin*b, *d
La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares.
+ Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
Para cuando la viga necesite armadura a compresion, como de una armadura que soporte los
esfuerzos de traccion, se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

+ Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccién y compresion.

[ =r/d w,, = ﬂdl_ /'J.l'dlim Wy =W, W,

Donde:
wiim: Este valor se obtiene del cuadro A.7. (Ver anexo A.4.)
ws1: Cuantia mecanica para la armadura a traccion.
Ws2: Cuantia mecanica para la armadura a compresion.
[: Relacién entre el recubrimiento y el canto util.
r: Recubrimiento geométrico.

Figura 2.8. Viga de hormig6n armado.
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*Fuente: Pagina de internet, www.scielo.org.ve
+ Determinar la armadura, tanto para traccion como para compresion.
* * *
Wsl *bw *d * fcd WsZ bW d fcd

ASl = ASZ = f

fyd yd

Donde:
As1: Area de la armadura a traccion.
As2: Area de la armadura a compresion.
+ Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de la cuadro A.4. (Ver anexo
A4) A =wu*b *d

min



+ Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados, tanto para Ast
como para Asp.

¢+ Calculo del esfuerzo cortante

Para el célculo del esfuerzo cortante, Jiménez Montoya dice: En caso particular de inercias

constantes tenemos que la tension de cizallamiento es definida por la ecuacion ya conocida

de la resistencia de los materiales".

V*m
T=
b*|

Donde:
T: Esfuerzo cortante.
V: Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del cizallamiento.
m: Momento estatico en la seccion donde se esta verificando la tension de cizallamiento.
b: Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.
I: Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.
¢ Célculo de la armadura transversal
El hormigdn 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. Vv ZVd ch: de *hw*d fvd ZO.SO*M (kg/sz)

cu

Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es

necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la diferencia.
Vd >'ch Vd :ch +Vsu _>Vsu :Vd _ch

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar por lo menos

una armadura minima, asi para el estribo vertical es el 2% de la seccién transversal de la

pieza multiplicada por t. A, =002*bwt* fw

yd
La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera de 4200kg/cm?2.
A continuacion se muestra un grafico, en orden secuencial, para el calculo de la armadura

transversal, donde se indica las formulas y criterios de célculo.



Figura 2.9. Orden secuencial para calculo de armadura transversal.

datos
bw;vd; f ;f ;h;d
cd yd

\ 4
fvd =0.50* /fcd
V. =f *bw*d
cu vd

V. =0.30*f *bw*d
ou cd

*hw*t* fcd si <
T | vd <Vcu |

v no

\ 4
| Vcu <Vd <Vou |
Si

\4
V_ =Vd —Vcu
su
Vsu*S
0.90*d * f
yd

As =

*Fuente: Propia.
s COLUMNAS
Las columnas de hormigdén armado son las estructuras verticales que se encargan de
transmitir esfuerzos y cargas de una edificacion hacia la tierra, utilizando a las zapatas como
estructuras intermediarias de apoyo para dicho evento.
En singular, una columna es un elemento axial sometido a compresién, lo bastante delgado,
respecto a su longitud, para que bajo la accién de una carga, gradualmente creciente, se rompa
por flexion lateral o pandeo ante una carga mucho menos que la necesaria para romperla por
aplastamiento.
Las armaduras de las columnas suelen estar constituidas por barras longitudinales y estribos.
Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de absorber,
bien compresiones en colaboracion con el hormigon, bien tracciones en los casos de flexion
compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por
deslizamiento del hormigdn a lo largo de planos inclinados.
Los estribos constituyen la armadura transversal, cuya misién es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y aumentar

su ductilidad y resistencia.



Figura 2.10. Partes de la columna estructural.
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*Fuente: Pagina de internet, www.cuevadelcivil.com
+ Excentricidad minima de calculo
La norma recomienda tomar en cuenta una excentricidad accidental minima, en direccion
mas desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2 cm, siendo h el canto en la direccion
considerada. Esto, con el objeto de tener en cuenta la incertidumbre del punto de aplicacion
de la solicitacion normal.
Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben también ser
comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos principales. También esto
es aplicable para las secciones sometidas a compresién compuesta esviada.

Figura 2.11. Disposicion de armaduras en columnas.
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*Fuente: Pagina de internet, publiespe.espe.edu.ec
+ Disposicion relativa a las armaduras
Las armaduras de los soportes de hormigon armado seran constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.
+ Armaduras longitudinales
Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12cm. y se situaran en las

proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada



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

Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre cada
dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm., que el didmetro de la mayor y
que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de los soportes se podran
colocar dos o tres barras en contacto.

Figura 2.12. Disposicion de las armaduras minimas longitudinales en columnas.
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*Fuente: Pagina de internet, www.constructalia.com
+ Armadura transversal
Las barras longitudinales de las columnas, al estar comprimidas, pueden pandear hacia
afuera, agrietando el hormigén. La funcion de los estribos es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo
largo de planos inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos
cortantes, ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria
de las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.
Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre planos
de cercos o estribos debe ser:

S< be

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

separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:



S <15¢
Donde:

@: El diametro de la barra longitudinal mas delgada
El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del diametro correspondiente
a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningn caso sera menor de 6mm.
+ Cuantias limites
La norma Boliviana de hormigdn armado recomienda para las armaduras longitudinales de
las piezas sometidas a compresion simple o compuesta, suponiendo que estan colocadas en

dos caras opuestas, As: y Asz, las siguientes limitaciones:
A=xf >0.05%N A «f >0.05%N
1 yd d 2 yd d

A+, <05%A *f Axfy<05%A *f

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

forma:
A * f 4 20.10% N, A xfy <A *

Donde:
Ac: Area de la seccion bruta de hormigon
fya: Resistencia de célculo del acero que no se tomaréa en este caso mayor de 4200kg/cm?2.
As: Yy As2: Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o
compuesta.
Nq: Esfuerzo axial de célculo
fea: Resistencia de calculo del hormigoén.
As: El area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.
+«+ Pandeo de piezas comprimidas
En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria habitual de
primer orden, en la que se desprecia la deformacion de la estructura al calcular los esfuerzos.
Jiménez Montoya dice: “por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables
aun en el caso de piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la directriz y a

la incertidumbre del punto de aplicacion de la carga), aparecen momentos de segundo orden



que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la inestabilidad de la
misma”.

Figura 2.13. Columna expuesta a cargas axiales.

*Fuente: Pagina de internet, mecanismos-tecnologia.blogspot.com
% Longitud de pandeo
La longitud de pandeo Co de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de
momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en el
cuadro en funcion de la sustentacion de la pieza.
Ver anexo A.4. Cuadro A.8.
Jiménez Montoya dice: “la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a pdrticos depende
de la relacion de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede
obtenerse de los monogramas que se indica en esta parte, siendo para ello preciso decidir

previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse traslacional”.

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

Longitud de pandeo IO =k*I (k se obtiene entrando con )

D" (El +1) de todos los pilares
Va~ > (El+1) de todos las vigas

; (igual para y/B)

Ver Anexo A.4. Figuras A.4.y A4
% Esbeltez geométrica y mecéanica
Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag=~Co/h entre

la longitud de pandeo y la dimension h de la seccidn en el plano de pandeo, y la esbeltez



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

en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=\ (I/A), siendo I y A respectivamente, la inercia

en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la seccién del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la Norma Boliviana son:

X/
L X4

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.

Para esbelteces mecénicas 35<A<100 (geométricas 10<A0<29), puede aplicarse el método
aproximado.

Para esbelteces mecanicas 100<A<200 (geométricas 29<A0<58), debe aplicarse el método
general; para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su altura puede
aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas de referencia.
No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigdn armado con esbelteces
mecanicas A>200 (geométricas A0>58).

Flexion esviada

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

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

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

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

En la mayoria de los pilares, aungque formen parte de porticos planos, la accion del viento
o del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultarian 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.



¢+ Seccion rectangular con armadura simétrica
En este apartado se trata el problema de flexion esviada de mayor importancia practica, que
es el de la seccidn rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras
conocida y simétrica, en la que la Unica incognita es la armadura total.
En el calculo de estructuras de hormigon armado es habitual no hacer variar en el
dimensionamiento la seccion del hormigdn, ya que ello exigiria en general un nuevo célculo
de esfuerzos. Y en muchos elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo
diametro dispuestas simétricamente. Tal es el caso de pilares de edificacion, en los que, bien
en la misma seccion o a lo largo de la altura, actian momentos flectores de diferente signo,
y en los que, en todo caso, el armado asimétrico exigiria un control de obra especial. Ademas,
siendo importantes los esfuerzos normales, la armadura simétrica es razonablemente eficaz.
Para el dimensionado y comprobacion de este tipo de secciones existe un procedimiento
sencillo y practico, que se expone a continuacion.
< Abacos adimensionales en roseta
Para realizar el calculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexién recta. Del mismo modo que
alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un conjunto de diagramas de interaccién
(N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas
superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por planos
N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la denominacion de roseta).
Si ademaés se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos
(v, ux, Hy), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones
y la resistencia del hormigon.
» Proceso de célculo

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a

compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que pierdan

capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse en:

e Columnas Cortas

e Columnas Largas



La determinacion de una columna corta o larga esté directamente ligada a la esbeltez de
la misma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se

trata de una columna larga.

o~

A =—2 <35 Esbeltez mecanica
% La pieza puede
considerarse corta
l
A= Eo < 10 Esbeltez geométri
l,=k-1
Donde:

b, h: son las dimensiones de la seccidn del pilar.

Myq: momentos flectores de calculo en la direccion Y.

Mxd: momentos flectores de calculo en la direccion X.

Nd: fuerza normal de célculo.

fea: resistencia de calculo del hormigon.

fya: resistencia de calculo del acero.

= Compresion simple

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

En la practica, es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la
incertidumbre del punto de 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.

= Método de excentricidad de primer orden

Excentricidad inicial o de primer orden, no es menor que la excentricidad accidental,
siendo igual a M/N, donde M es el momento exterior aplicado, de primer orden, y N la
carga axial actuante. Referencia Norma Boliviana CBH-87 Secciéon 8.3.1.2.

P Mdy e.. = de
ox — oy —
Ny Ng

= Excentricidad accidental



Excentricidad accidental e, que toma en cuenta los pequefios errores constructivos y las

inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal.

0 a

€, =€, = 210 >2cm
= Excentricidad ficticia debido al pandeo
La excentricidad e, no tiene ningun significado fisico. Se trata de una excentricidad
ficticia tal que, sumada a la excentricidad de primer orden e_, tiene en cuenta de forma

sencilla, los efectos de segundo orden, conduciendo a un resultado suficientemente

aproximado.

*107%

fya > b+20%ep, Lo’
£

o =[085
Crtex < t12000) b+ 107 ey,

= Excentricidad final
€(x,y) max = €o t €q T €fic
= Calculo de la capacidad portante del hormigon
Ue=fea*Ac=fea*b*h

= Calculo de los esfuerzos reducidos
Ng Ng * ery Ng * ery
V= Py = ——— Hy = ————
U, U.*h U.*b

= Definir los valores del momento reducido

Hy < Hy
» Determinar la cuantia mecénica w
Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura
para los pilares, se entra a los dbacos en roseta correspondiente. Si el valor de v no es
redondo, se obtiene w por interpolacion entre los resultados correspondientes a los
valores redondos de v entre los que esté situado el dado.

Los d&bacos en roseta para flexion esviada estan expuestos en el libro de "Jiménez

Montoya" en el tomo II.



Se ha elegido el siguiente abaco en roseta, tomando en cuenta las consideraciones

anteriores y los datos que se tiene.

Figura 2.14. Abaco en roseta para flexion esviada.
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*Fuente: Pagina de internet, rodas.us.es

= Calculo de la capacidad mecénica de la armadura total.

=w*U
total c
= Calculo de la armadura total de acero
U o w*b*h* f,
Atotal = foa - Atotal = f :
yd yd
= | aarmadura minima es:
01 * Nd
0.1 Ny < Agmin *fyd < Ac* fea Ag min :T
y

Esto quiere decir que el acero tomara, por lo menos, el 10% de la carga, pero no
sobrepasara la carga que tome el hormigon.
De ambas armaduras se selecciona la menor de ellas para el disefio, la cual es:

Para una cara de la seccion:

A _ As total
s una cara — 4

Ahora se la debe dividir por el area del acero a emplear, con esto se obtiene el nimero

de hierros en cada esquina.
= Calculo del numero de barras:



N

N? fierros =
012

= Calculo de la armadura transversal de la columna
El diametro del estribo sera:

1

¢Estribo =
- 6mm

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

S < { —  bo h (el de menor dimension)

2.5.3. ESTRUCTURAS COMPLEMENTARIAS
% ESCALERAS

N Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 15 * ¢de la armadura longitudinal mas delgada

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:

= 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.

= 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 85y 90 cm.

Su proceso de célculo 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 area de acero conforme se realiza en losas macizas
utilizando los mismos parametros de disefio del Codigo Boliviano del Hormigon CBH-87.

Figura 2.15. Disefio de una escalera.

Desembarcol
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Arranque
Tramo

*Fuente: Pagina de internet, peO5mayt.blogspot.com

% ASCENSOR
Los ascensores sirven para transportar personas en una cabina que se desplaza entre guias
verticales o levemente inclinadas. En los sistemas modernos, la cabina va suspendida a unos
cables que se enrollan en un cabestrante (grda) accionado por un motor eléctrico.
Para un correcto funcionamiento del ascensor hay aspectos constructivos que el ingeniero
debe tomar en cuenta al momento del disefio estructural de la obra, esto se encuentra en la
ficha técnica del ascensor, de acuerdo al modelo y a la capacidad del ascensor; se debera
tomar en cuenta la profundidad del hueco, para los amortiguadores, el cuarto de maquina, las
instalaciones eléctricas, el niUmero de paradas, las dimensiones de la cabina, puertas de la
cabina, puertas del piso.

Las partes principales de las que se compone un ascensor son las siguientes:

+ La Caja del ascensor o recinto en el que se desplazan la cabina y su contrapeso
generalmente esta enteramente cerrado en todo su recorrido, por muros de hormigon
armado.

++ Las guias consisten en barras o perfiles de acero y aseguran el desplazamiento vertical de

la cabina y el contrapeso.



X/
L X4

X/
L X4

X/
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La cabina o vehiculo que alberga a las personas transportadas por el ascensor esta
constituido por un bastidor metalico que lleva las correderas de guia y los dispositivos
de seguridad.

El torno constituye el mecanismo de traccion de los cables de los que va suspendido el
ascensor. Este mecanismo se compone de un tambor con acanaladuras o estrias que guian
el enrollamiento de los cables y va acoplado a un motor eléctrico provisto de un reductor
de velocidad y de frenos electromagnéticos que permiten una parada precisa.

Los érganos de seguridad comprenden el bloque automatico de las puertas, los paracaidas
y los interruptores de fin de carrera que limitan el recorrido de la cabina. Ademas, los
ascensores deben ir provistos de un dispositivo de parada normal de fin de carrera.

Los aparatos de maniobra permiten que la cabina se desplace en sentido ascendente o
descendente, la puesta en marcha del motor, regular la velocidad de régimen (1 m/seg) y

la parada de la cabina.

Figura 2.16. Disefio del ascensor
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*Fuente: Pagina de internet, www.arkigrafico.com



De todas las partes anteriormente mencionadas, solamente la caja de ascensor se refiere a
“Construccion de Edificios”.

2.5.4. FUNDACIONES

La funcion bésica de un sistema de fundaciones consiste en transmitir las cargas de la
superestructura al suelo que le sirve de apoyo. Estas cargas o reacciones llegan a las
fundaciones a través de las columnas o las pantallas, segln sea el tipo de estructura.

Las zapatas (cimentaciones superficiales de zonas aisladas de la estructura) son el tipo méas
frecuente, se emplean cuando el terreno tiene ya en su superficie una resistencia media o alta
en relacion con las cargas de la estructura y es suficientemente homogéneo como para que
no sean de temer asientos diferenciales entre las distintas partes de ésta.

%+ Proceso de célculo

Para el disefio de una zapata, se supone que la fundacion es totalmente rigida y que por lo
tanto ella no se deforma al transmitir las cargas al suelo. Esta suposicion lleva a considerar
que el esquema de presiones que se transmite sobre el suelo es uniforme sin importar el tipo
de suelo sobre el cual se funda, lo cual no es del todo cierto. Se sabe que la forma de presiones
depende del tipo de suelo, pero estas variaciones se pueden ignorar, porque su influencia en
las fuerzas y momentos de disefio de la zapata son minimas:

Figura 2.17. Diagramas de Presion.

LIAGFRANY DE FRESIONES BN DlAEPAMA DE FRESIONES BM DLAGRAMA LE PRESICHES
S HAMSFRANLE RS 9 AMNS MHSMTS ASIIVIRNT RasE AfiRma

*Fuente: Pagina de internet, www.elconstructorcivil.com
Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje x (Mx)
Momento en el eje y (My)
Cortante en el eje x (V)
Cortante en el eje y (Vy)

Carga vertical que llega a la zapata (N).


http://4.bp.blogspot.com/_F4myRdg4viI/SkvWcYD5BhI/AAAAAAAABDo/YCZE-SezuxU/s1600-h/2diagramadepresionessuelo.JPG

Fig. 2.18. Vista en planta de una zapata centrada.
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*Fuente: Pagina de internet, www.cuevadelcivil.com
Se calculara el peso propio de la zapata, asumiendo un valor igual al 5% del total de la
carga N:
PPzapata = 1.05% N
Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se busca el &rea minima necesaria que

deberé tener y en funcidn a ella se encuentra los valores de a2 y b2
N

Apec =
Ogdm

Se escoge un area mayor a la necesaria y se determinan las dimensiones tentativas de a y
b, estos deben ser valores constructivos.
Para comprobar si las dimensiones cumplen, se verifica el punto més critico:
Umax=ﬁ_6*Ma_6*Mb
A~ a?xb ~ a=xb?

Para estimar la altura de la zapata, se lo hace con las siguientes formulas (que llevan en

cuenta las solicitaciones por punzonamiento y el corte).

2 —
g = a1*b1+ axb (a;+by) %
Ty 4 T2k-1 4 D22\ 5h—by)
4+ k
Donde:
Yr = Lé fva = 0,5 *\/fcd

El oreal puede ser el omax 0 el Gadm.
Se asumira un recubrimiento de la zapata de 5 cm.

Por lo tanto, la altura de la zapata sera igual a d + 5¢cm



La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.
4. Célculo del peso propio real de la zapata con la siguiente formula:
PPzapata = VH * Volumen
Los esfuerzos cortantes en la base de la columna generan momentos flectores en la base
de la zapata.
Dichos momentos seran:
M,, =M,+V,+h Moy =M, +V, xh
¢+ Verificaciones
= Verificacion a la resistencia del suelo.

N+PP 6xM, 6x*M,
Omax = A Z2+b " axb? < Oadm (suelo)

= Verificacion al vuelco.
En todo elemento de cimentacién sometido a momentos flectores o fuerzas horizontales,

deberd comprobarse su seguridad al vuelco.

» Verificacion para direccion X-X. (Npy + Noy) (g)
(Npl + Ncl) * (%) (M +V * h) = 1,50~ 0K
> 1,50 - OK Y
(My + 1 » h)
= Verificacion para direccion Y-Y.
Donde:

Npi: Es la carga de servicio transmitida al soporte.
My y My: Momentos en las direcciones Xy, pero sin mayorar.
Vx y Vy: Esfuerzos cortantes en las direcciones Xy, pero sin mayorar.
a 'y b: Las dimensiones en planta de la zapata medianera.
Nci: El peso propio de la zapata medianera.
h: Altura total del elemento de cimentacion.
Esta verificacion se realizara para la zapata centrada, de la misma manera que se realiza para
la zapata medianera.
= Verificacion al deslizamiento.
Como fuerza estabilizante se contara sélo con el rozamiento entre la base del elemento de
cimentacion y el terreno, o la cohesion de éste. Se verifica que cumpla las siguientes

recomendaciones:



Para suelo sin cohesion (arena). Para suelo cohesivo (arcilla).

N,, + N, t AxCq
(Nps + New) *tan@a oo %2 1,50 - 0K
‘/x X
N, + N.,) * tan AxC
(Nps + New) *tan@a oo 4 >1,50 > 0K
Vy y
Donde:

A: Area de la base de la zapata medianera.

¢@d= (2*@/3): Valor de calculo del Angulo de rozamiento interno.

Cq= 0,50*C: Valor de calculo de la cohesion.
Calculo de la armadura.
Para calcular la armadura de la zapata, se debe encontrar el momento de disefio. Para esto se
calcula las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.

Figura 2.19. Tensiones en la zapata.

o

0.15b1

0.15a1

*Fuente: Propia.
Luego se encuentra el momento (M) a una distancia de 15 cm. de la cara de la comuna del
blogue mas comprimido.

Luego el momento mayorado sera:

M,; =16%M, Uy = Hae w = pg. (1 — ug)
“ T bxd?«f
El &rea de armadura sera:
A =wxbxd* fc—d

fyd



Con la cuantia minima wmin Se determinara la armadura minima necesaria en la pieza.
Para calcular la armadura longitudinal:

Se utilizara el area de armadura mayor de los dos valores encontrados

Ay
N°barras = —
Asq

Donde:

As: Area de la armadura.

Aq: Area de una barra de acero.

Recubrimiento: Se asumira (3 cm).

Para calcular la armadura transversal:

Se trabaja con Asmin para completar la armadura de la zapata:

As min

N°barras =
Ss2

Asmin: Area de la armadura minima.
As2: Area de una barra de acero.
Recubrimiento= Se asumira (3 cm).
Figura 2.20. Armadura de la zapata centrada.

==

b—— b ———
*Fuente: Pagina de internet, civilgeeks.com
Se recomienda que el diametro de las barras de acero sea como minimo de 10 mm, tengan
una separacion maxima de 30 cm y de separacion minima 10 cm.
= Verificacion de la adherencia en direccion X-X.
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigén del elemento de

cimentacion, debera verificarse que:



TbSde — le
b7 090xd«n*u

a,

Va1 = Y5 * 01 * by * [(a ) + 0,15 * al]

Tpa = k3/f26d

{ k =2 (flexible)
k =0.95 (rigida)

Donde:

Ty: Tension tangencial de adherencia

Tod: Resistencia de célculo para adherencia

Va1: Fuerza cortante mayorada en la seccion.

n: Numero de barras

u: Perimetro de cada barra

ot Tension o presion con la que trabaja el suelo, en la zapata medianera

fcq: Resistencia de célculo del hormigén (kg/cm?)

yt.: Coeficiente de mayoracion de cargas.

k: Es un coeficiente que se toma 0,95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexibles
Se define como zapatas flexibles a aquellas cuyo vuelo maximo es superior a 2h, en alguna
de las direcciones principales.
Se define como zapatas rigidas, a todas aquellas que tengan un vuelo maximo de cimentacion,
medido en ambas direcciones principales, donde el paramento del elemento que se cimienta,
no sea superior a 2h
= Verificacion de la adherencia en direccion Y-Y.
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigén del elemento de
cimentacion, debera verificarse que:

Tp < Thd

_ Va
090xd*n=+*u

Tp



1

Va1 = Vr * 0¢q * by * [( ) + 0,15 = abl]

Tha = kS/fzcd

{ k =2 (flexible)
k = 0.95 (rigida)

2.6. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO

Para poder ejecutar el proyecto, primero se debe determinar las especificaciones técnicas
necesarias para la realizacion de la obra; seguidamente, se elaboraran los cémputos métricos
con sus precios unitarios para la obtencion del presupuesto y asi realizar el planeamiento y
cronograma respectivo.

2.6.1. ESPECIFICACIONES TECNICAS

Son las que definen la calidad de obra que el contratante desea ejecutar por intermedio del
Contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
deberéa consignar las caracteristicas de los materiales que deben emplearse, los ensayos a los
que se someteran para comprobar las de condiciones que se han de cumplir, el proceso de
ejecucion previsto; las normas para la elaboraciéon de las distintas partes de la obra, las
instalaciones que debe exigir, las precauciones que se adoptaran durante la construccion; los
niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion vy, finalmente, las normas y
pruebas previstas para las recepciones correspondientes.

En general, las especificaciones técnicas se hacen en base a las especificaciones nacionales
oficiales del pais.

2.6.2. PRECIOS UNITARIOS

Los precios unitarios se refieren al costo por unidad de volumen, area o longitud, segun
corresponda, para cada item de la construccion.

El anélisis de precios unitarios, realizado para cada item, comprende a los siguientes puntos:
materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomando en cuenta para
beneficios sociales el 55% de la mano de obra; para herramientas menores el 5% de la mano
de obra, de los beneficios sociales y del IVA; para gastos generales el 10% y como utilidad

el 7%. Para los impuestos se tomo un valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09 %.



A modo de referencia, la planilla de precios unitarios podra tener la siguiente forma:

ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

DATOS GENERALES
Proyecto :
Actividad :
Cantidad :
Unidad :
Moneda :
1. MATERIALES
P PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNIDAD |CANTIDAD PRODUCTIVO TOTAL
1
2
N
TOTAL MATERIALES
2. MANO DE OBRA
< PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNIDAD |CANTIDAD PRODUCTIVOl TOTAL
1
2
N
SUBTOTAL MANO DE OBRA
CARGAS SOCIALES = (% DEL SUBTOTAL DE MANO DE OBRA) (55% al
71.18%)
IMPUESTOS IVA MANO DE OBRA = (% DE SUMA DE SUBTOTAL DE MANO
DE OBRA + CARGAS SOCIALES)
TOTAL MANO DE OBRA|

3.  EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
DESCRIPCION UNIDAD |CANTIDAD

PRECIO COSTO
PRODUCTIVO| TOTAL

El P4 LS

HERRAMIENTAS = (% DEL TOTAL DE MANO DE OBRA)

TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
4. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

COSTO
TOTAL
* | GASTOS GENERALES =% DE 1+2 +3
TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
5. UTILIDAD
COSTO
TOTAL
* ] UTILIDAD=%DE1+2+3+4
TOTAL UTILIDAD

Cuadro 2.1. Planilla de precios unitarios.
2.6.3. COMPUTOS METRICOS
Los computos métricos se calculan mediante el uso de formulas matematicas mas o menos

complejas, para las cantidades de cada tarea de la obra, para obtener una valoracion



anticipada de ésta y poder predecir las cantidades y voliumenes de material que llevara la
realizacion de la misma, se vale de los planos y documentacién definitoria del proyecto.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del presupuesto,
esta clasificacion por actividades debera ser hecha con el criterio de separar todas las partes
que sean susceptibles de costo distinto, no solo para facilitar la formacion del presupuesto,
sino también porque éste es un documento de contrato y sirve como lista indicativa de los
trabajos a ejecutar.

A modo de referencia, la planilla de computo métrico podra tener la siguiente forma:

COMPUTO METRICO

Dimensiones Partes
Largo Ancho | Alto | iguales

N° | Actividad | Unidad

total

N

Cuadro 2.2. Planilla de computo métrico.
2.6.4. PRESUPUESTO
El presupuesto de la obra se lo determina de acuerdo a los precios unitarios para cada
coémputo métrico referido en la obra; con esto se anticipa el costo total de la obra y se puede
estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque un mal presupuesto puede
generar pérdidas para la empresa encargada de la construccion de la obra.
2.6.5. PLANEAMIENTO Y CRONOGRAMA DE LA OBRA
Un proyecto define una combinacién de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden antes de que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia logica, en el sentido que algunas de ellas no pueden
comenzar hasta que otras se hayan terminado.
Para poder realizar un proyecto, en tiempo y costo adecuados, es necesario elaborar un plan
en base al cual se pueda programar y controlar una obra.
El planeamiento y cronograma de una construccion se lo determina de acuerdo a una ruta
critica y a la cantidad de obreros necesarios para cada una de las etapas de la construccion de
la obra; existen varios métodos como ser PERT, CPM, PERT-CPM y GANTT. Para el
presente caso se utilizara el método GANTT para planificar y determinar el cronograma de

la construccion de la obra.



El cronograma se lo realizo utilizando el método de barras Gantt utilizando los siguientes

pasos:

1.
2.
3.

Dibujar los ejes horizontal y vertical.

Escribir los nombres de las tareas sobre el eje vertical.

Se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que no tienen predecesoras. Se sitdan
de manera que el lado izquierdo de los bloques coincida con el instante cero del proyecto
(su inicio).

A continuacién, se dibujan los bloques correspondientes a las tareas que sélo dependen
de las mismas ya introducidas en el diagrama. Se repite este punto hasta haber dibujado

todas las tareas.

En resumen, para la planificacion de las actividades relativamente simples, el grafico de

Gantt representa un instrumento de bajo costo y extrema simplicidad en su utilizacion.



3. INGENIERIA DEL PROYECTO

En este capitulo se presenta la ingenieria del proyecto: analisis, dimensionamientos y
calculos, basados en el capitulo Il (marco teorico) aplicando normativas y metodologias
mencionadas en dicho capitulo. Para el disefio estructural se utilizé la Norma Boliviana del

Hormigdn Armado CBH 87, complementada con bibliografia de diferentes autores.

3.1. ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico fue proporcionado por el Departamento de Infraestructura de la
Universidad Auténoma Juan Misael Saracho de Tarija, consta de los siguientes ambientes:
Planta Baja:

+ 3 Laboratorios.

+ 2 Oficinas.

2 Pasillos internos.

4 Depositos.

1 Sala de maquinas.

1 Bateria de Bafios.

1 Bafio privado.

2 Despensas

- F F & + + ¥

1 Garaje.

Planta Alta:

+ 6 Laboratorios.

+ 2 Pasillos internos.

+ 1 Cuarto para capacitacion de docentes.

+ 1 Bateria de bafios.

Algunas dimensiones de los planos, fueron modificadas para poder optimizar el
funcionamiento estructural.

La funcionalidad de los ambientes tiene buena disposicion y comodidad en cuanto a
dimensiones, la escalera mide 2 m de ancho, espacio éptimo para la circulacion, de la misma

manera los pasillos, con 3,7 my el ascensor.

3.2. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO



Se realiz6 el levantamiento topografico del area de emplazamiento del proyecto,
aproximadamente 900 m?. , para determinar las coordenadas Norte, Este y cota de puntos
sobre la superficie del terreno, el cual presenta pocas variaciones de elevacion entre un
punto y otro.

Se procedio a la elaboracién del plano topografico, con las curvas de nivel que son lineas
continuas, que unen los puntos de cotas enteras de igual elevacién, tomando los puntos de
quiebre para la determinacion de detalles.

Debido a que en el trabajo de campo realizado con la estacion total, no se puede obtener las
cotas enteras, se realiza el proceso de interpolacién lineal entre puntos consecutivos, ya sea
con el método analitico o el método grafico.

En el presente proyecto la modelacion del plano topografico se realizé con el programa Auto
Cad Land Desktop 2009, basado en los principios de topografia ya descritos.

Ver Anexo A.10. Plano Topografico.

3.3. ANALISIS DEL ESTUDIO DEL SUELO

Se realizé la excavacion de 1,5 m de didmetro a una profundidad de 2,90 m.

El estudio de suelos fue realizado en los Laboratorios de Suelos de la Universidad Autdnoma
Juan Misael Saracho.

Primeramente, se realizd un reconocimiento del rea de emplazamiento para ubicar el lugar
donde se realizaria el ensayo, seguidamente se procedio a trasladar el equipo de SPT (Ensayo
de Penetracion Estandar).

Se armé el tripode para luego hincar el vastago a nivel del suelo de fundacion y contar el
namero de golpes necesarios para penetrar 30 cm.

El resultado fue un suelo con fragmentos de piedra, grava y arena con ninguna plasticidad,
por lo que no tiene limites de Atterberg.

En la determinacion de los LIMITES DE ATTERBERG es obtuvo los siguientes resultados.

Cuadro 3.1. Limites de Atterberg
Limite Liquido (LL)O
Limite Plastico (LP)0

indice de plasticidad (IP)0
indice de Grupo (1G)0

*Fuente propia.




Figura 3.1. Curva granulométrica.
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*Fuente: Propia.
Con la elaboracion del trabajo de gabinete se realizaron los ensayos de granulometria, limites

de Atterberg y el ensayo descarga directa (S.T.P.), dando como resultado el siguiente tipo de

suelo:
Clasificacion del suelo
Clasificacion del Suelo Descripcion
sucs: GW Fragmentos de Piedra, Grava y Arena. No
Aashto: | A.1-3 (0) Plasticos.

*Fuente propia.
Cuadro 3.2.
La capacidad portante del suelo determinado después de realizar todos los ensayos es:
o n= 2.86 [kg/cm?]
Para trabajar en el proyecto se tomara una capacidad portante admisible de:
G adm= 2.38 [kg/cm?]
Ver Anexo A.l.

3.4. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL
En consecuencia, con lo establecido en el perfil del proyecto, como en el analisis de suelo,

se cita a continuacion los elementos estructurales que se disefian para los Laboratorios de



Farmacologia y Farmacotecnia de la Universidad Auténoma Juan Misael Saracho de la
ciudad de Tarija.

Cuadro 3.3. Datos de estructura de Hormigén Armado

Norma a utilizar Cadigo Boliviano del Hormigon CBH-97

210 Kg/cm?

Resistencia Caracteristica del H°A®°

Resistencia de Fluencia del Acero de
4200 Kg/cm?
Refuerzo

Coeficientes de Minoracion de las Hormigén yn = 1,5

Acero vys= 1,15

Resistencias

Nivel de Control de Ejecucion Normal

Coeficiente de mayoracion de cargas y=1,6

*Fuente propia.

3.5. ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL

El proyecto de la Construccion de Laboratorios de Farmacologia y Farmacotecnia para la
Universidad Autonoma Juan Misael Saracho, es una infraestructura destinada a la educacion
préactica de todo el sector estudiantil universitario de la facultad de salud, por lo que se
realizara el analisis, célculo y disefio estructural, de acuerdo a su funcionalidad.

Con los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio de suelos en la zona
de proyecto, se procedio a la discretizacion del modelo estructural.

El modelo estructural para las elevaciones, estd compuesto de columnas de seccion cuadrada
y vigas de arriostramiento (sobre cimientos y encadenado) de seccidn rectangular, las cuales
forman porticos regulares, mientras que las zapatas llegan a 2.90 m de profundidad, y estan
dispuestas de forma regular sobre la superficie del terreno.

Los materiales utilizados para el disefio estructural son:

Hormigon:

- Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fcx:

- M6dulo de elasticidad:
Acero:
- Limite de fluencia fyx:

- M6dulo de elasticidad:

Las plantas tienen las siguientes elevaciones:

210 kg/cm2
210000 kg/cm2

4200 kg/cm2
2100000 kg/cm2



Cuadro 3.4. Altura de plantas del edificio

Numero Planta Altura (m.) | Cota (m.)

6 Ascensor 2 17.56
5 Terraza 2.30 15.56
4 Cubierta 4.32 13.26
3 Cielo Falso 4.32 8.94
2 Primer Piso 4.62 4.62
1 Cota cimiento 0 0

0 Cimentacion -2.90 -2.90

*Fuente propia.

Ver Anexo A.10. Planos Arquitectdnicos.
3.5.1. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE CUBIERTA

El disefio de la cubierta fue realizado con losa alivianada para el desagie de aguas de

lluvias con 2% de bajantes en las esquinas para el desalojo rapido de las lluvias.

La disposicion de la cubierta se encuentra en la figura 3.2.

Figura 3.2. Disposicion de la cubierta.
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*Fuente: Propia.



Las losas, tanto de cubierta como de entrepisos, son conformadas por viguetas pretensadas
concretec con complemento de plastoform, una capa de compresién y un arriostramiento en
caso de luces mayores a 5 metros, las cuales cumplen con las solicitaciones del proyecto,
ya que satisfacen la norma NB 997 Elementos prefabricados de hormigon - Viguetas
prefabricadas de hormigdn pretensado - Requisitos y métodos de ensayo.

Los planos del proyecto no contemplan cerchas para la cubierta por lo que se opt6 por losa
alivianada por la facilidad constructiva que ofrece y por el reducido peso propio de la misma,
favoreciendo el disefio, ya que se redujeron asi las solicitaciones presentes en la estructura,
debidas al peso muerto.

Figura 3.3. Losa alivianada.

Carpeta de nivelacion e
Baldosa ceramica Acero de distribucion

Carpeta de compresion

Plastoformo

Cielo razo de yeso

Vigueta pretensada

*Fuente: Pagina de internet, www.arkigrafico.com

Las verificaciones necesarias se realizarén en el desarrollo de la estructura de sustentacion
de la edificacion.

3.5.2. ESTRUCTURA DE SUSTENTACION DE LA EDIFICACION

La estructura de la edificacion es de hormigdn armado con losas alivianadas, tiene una planta
baja de 4,62 m de alto, planta alta de 4,32 m de alto y la parte de la cubierta es de losa
alivianada.

El calculo de los elementos estructurales como las vigas, columnas y zapatas que componen
las estructuras del proyecto, se calcularon por el programa computacional CYPECAD
2012.a.

Las columnas fueron ubicadas y espaciadas convenientemente para que trabajen

continuamente con las vigas.



Figura 3.4. Planteo estructural de la estructura aporticada.

\ igas de H°A®

Vi lgas de H°A®

| Vigas de H°A"® I ‘

Columnas de H°A®

Columnas de H°A®

! ! Fundacion de H°A® !

*Fuente: Pagina de internet, estructuras4.com.ar

Subrel:lmlentu de H°A®

Las cargas contempladas para este proyecto son las siguientes:

+ Cargas Muertas

La carga de peso propio o carga muerta de las vigas y losas (macizas o alivianadas), de la
estructura, los determina automaticamente el programa CYPE CAD 2012, considerando un
peso especifico para el hormigon armado, igual a 2500 kg/m®.

El peso de la baldosa cerdmica de espesor = 1 cm es: 1800 kg/m3. Puede ser de plastoformo.
P. Baldosa = 1800 Kg/m3 * 0,01m = 18 kg/m2.

Del libro de Jiménez Montoya (7™ edicién) tabla 2.5 pag.668.

Peso de revestimiento por cm de espesor

Enfoscado o revoco de cemento 20 kg/m?.

- Revoque de yeso 12 kg/m?.
El mortero de cemento y arena puede ser cuantificado como = 2100 kg/m3.
Por lo tanto, el peso de la carga en el forjado debido a la obra fina es:
Peso de la baldosa ceramica + peso de la carpeta de nivelacion o sobre piso de 2 cm de
espesor + peso del cielo raso de yeso de 1 cm de espesor.
18k—g+0 02m*2100%9 412 K91 - 25 k9
m® m?cm

Se adopta 72 kg/m?.




Las cargas muertas de muros (paredes), fueron calculadas por cada metro lineal de pared y
para uniformizar cargas se determind las mismas “muros tipos” (en este caso muros de
ladrillo ceramico), dispuestos en el lado de 0.18 m y en lado de 12 cm.
e Junta vertical: 1cm.
e Junta horizontal: 2cm.
e Mortero 1:6.

Figura 3.5. Colocacion del ladrillo.

*Fuente: P4gina de internet, civilgeeks.com

Numero de ladrillos en 1 ml. horizontal= 100cm =3.7 Pza
25cm + 2cm mi
Numero de ladrillos en 1 ml. vertical-M 4, 76%
20cm +1cm mi
Pza Pza
NUmero de ladrillos en 1 m? de muro=3.7*4.76=17. 762m— ~18m—

Volumen de ladrillo en 1 m? de muro= 18*12*24*20 = 103680 cm®/m?

Volumen de mortero en 1 m? de muro= 100*100*12-103680=16320cm?®m?= 0,0163 m3/m?
Del libro de Jiménez Montoya (7ma edicién) tabla 2.5 pag.668.

Peso de revestimiento por cm de espesor.

-Enfoscado o revoco de cemento 20 kg/m2.

Se sabe por catalogo que 1 ladrillo pesa = 3,7 kg (por unidad), el mortero de cemento y arena

puede ser cuantificado como = 2100 kg/m3, por lo que el peso de muro por m?es:

1872 x37 K8 | 50 KO *1om*2+2100 3 K9 00163

m Pza m-cm m?

3

~14083_3 kg




La altura del muro es de 4.62 m en la planta baja, por lo cual el peso del muro por metro
lineal es:
P = 4.62 m *140,83 kg/m? =650,63 kg/m.
La altura del muro es de 4.32 m en las plantas superiores, por lo cual el peso del muro por
metro lineal es:
P = 4.32 m *140,83 kg/m? =608,38 kg/m.
Por lo que adoptara:

P=651 kg/m.

P=609 Kg/m.
+ Cargas de Uso
Este tipo de cargas son aquellas, cuya magnitud puede ser variable a lo largo del tiempo.
La carga variable a considerar en el calculo de la infraestructura de hormigon seran las
sobrecargas de uso (debidas a todos los objetos que puedan gravitar por el uso). Fueron
elegidos los valores de acuerdo al uso que tendran los diferentes ambientes de la estructura,
de la tabla de sobrecargas de uso que facilita la norma “NB-AE-88 acciones en la
edificacion”.
Ver Anexo A.4. Cuadro A.9.
A continuacion se realiza la verificacion de una de las viguetas pretensadas:

Verificacion de la vigueta pretensada.

Figura 3. 6. Vigueta pretensada.

12

eje nuetro

12

*Fuente: Propia.
Propiedades de la vigueta en tiempo cero. (t=0)



Para el t=0
Cuadro 3.5. Propiedades iniciales de la vigueta

Area A [cm?] 80.50

Peso especifico v [kg/m?] 2400

Brazo mecénico inferior | Yi[cm] 4.95

Brazo mecénico superior | Ys[cm] 7.05
Inercia x Ixc [cm*] 1132.30

*Fuente propia.

Cuadro 3.6. Caracteristicas del hormigon

Resistencia caracteristica del H° | f. [kg/cm?] | 350.00
Resistencia caracteristica del H® . 5
en fase intermedia 80 % Fe [kg/em] | 280.00
Luz de la vigueta L [cm] 720.00
*Fuente propia.

Caélculo de la carga muerta que se utilizara como carga del peso propio
Qo =7u A
q, =0.1932kg/cm]

Caélculo del momento inicial sin carga viva:

Go *L?
8
M, =1251936[kg*cm]

M, =

Inecuaciones de condicion

f, =— M, *Cyo + (Po *eO)*CIO _& <0.8* /f‘ci
IO IO AO

* * *
flo:_Mo C1o+(Po eo) Cuo _i f,, <0.8* ,f‘ci

IO IO AO
__1251936*7.05 1435805%7.05_997518 £, <08%4280

113230 113230 805

f, =—112.47[kg /cm?] f,, <13.38kg/cm? |

1., ——11247kg/cm?]<1338kg/ cm? [ =jjiCumplen




f — _
20 |0 IO
1251936*4.95 1435805*4.95 997518
20 113230 113230 80.5

f,, =—6.42kg/cm?

f, >—06f",

f,, >—0.6%280

fo < —168[kg/ cmz]

| £, = -6.42]kg/em? |<168kg/ cm? | =sjiiCumple|

Propiedades de la vigueta en (t=o0)

Figura 3.7. Vigueta pretensada con losa.

12,65
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*Fuente: Propia.

Cuadro 3.7. Propiedades de la vigueta con la losa.

Area A (cm2) = 478.8
Brazo mecéanico inferior Yi(cm) = 23.24
Brazo mecanico superior Ys(cm) = 6.76
Inercia x I (cm*) = | 35988.71
Resistencia caracteristica del H° fc (kg/cm?)= 350
Resistencia caracteristica del H° en fase final 100% | f'c (kg/cm?)= 350
Luz de la vigueta L (cm) = 720.00
Altura capa compresion ht (cm) = 5

*Fuente propia




Ancho efectivo de la losa.

1L p 'L 2.b=2*%8*h, +b,
4
b <180fcm] b =84cm]

Se escoge el menor de los 2 valores b = 84 cm, pero en ningun momento el ancho efectivo
sera mayor a la distancia entre ejes de las viguetas, como en este caso se colocara viguetas a
cada 60 cm, el ancho efectivo sera:

3. b=60[cm]

Homogenizacion de la seccion

L[
b, =b™ | N b, = 46.48[cm]

Calculo del M+ verificando esfuerzo de compresion

MT *Cloo + (U*PO *eoo)*cloo _ U*PO

fo =—— | > -0.45f",
* * * * *
flw - _ MT Cloc + (77 PO eoo) Cloo _ 77 PO flw > _0.45.': \C
Ioo Ioo Aoc C
.o My *6.76  (15306172)*6.76 886683 f, >-0.45%350
” 3598871 3598871 47838
f,, =—M; *1.878*10™ +10.23 f,, >-157.5kg/cm?|
M, <892959816[kg *cm]
f — MT*CZOO_(T]*PO*EOO)*CZOO _U*PO S16* f\
R L A, °
* * P * * * P
f, = MTI C.. _(77 o Iew) Co. nTh f, S1.6*\/fi\c

M; *2324 (15306172)*23.24 8866:83

f, = N
2 = 3508871 3598871 4788 f,, <1.6%/350




f,, =M, *6.457*10™ ~117.36 f,, <29.93kg/cm?]

M, <22811033kg*cm]

Por ser este menor sera el limite del momento en que se aplique a la vigueta.

Célculo del momento actuante en la vigueta.
QT = Qviva + Qmuerta + Qoerémica + Qvigueta
Q; =3.488kg/cm]

M, =22602240kg*cm]

M, = 22602240 < 22811033kg * cm]|=jjiCumplel!!

Verificacién de la flecha.

A +A,, < 500
A,y =—0.72[cm] A ,, =1.09[cm]
o *e*L’ L
= s — =144
Aw = gg, *] 500~ - 44em]

0.38/cm]<1.44[cm]=;jiCumpld!!

Armadura de distribucion o reparticion.

Para distribuir el esfuerzo uniformemente en la losa alivianada, y a la armadura resistente, es
que se agregan barras en forma de malla, la que por tal motivo se denomina armadura de
distribucion o reparticion.

En rigor la armadura de reparticion soporta las reducidas solicitaciones que se producen en
ambos sentidos de la losa, aunque pequefias, no pueden ignorarse.

Como no desarrolla funciones estrictamente resistentes, va ubicada sobre el plastorformo vy

Ileva una separacion mayor que esta, siendo menor su diametro.

| A distrib min g6c/ 25[cm]

Verificacién de la viga.
Para el predimensionamiento de las vigas se procedio a cargar los pérticos en el programa
Cypecad-2012, para obtener las maximas solicitaciones en los elementos que forman parte

de la estructura.



Se realizard la comprobacion manual de la viga mas solicitada con los resultados obtenidos
por dicho programa.
Las envolventes de la viga son las siguientes.

Figura 3.8. Envolventes en la viga.
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*Fuente: Propia.
Calculo de la armadura longitudinal positiva.

El momento maximo de disefio positivo en la viga entre las columnas C32-C38

(M, =3453Tn*m]=348600dkg * cm]

Datos iniciales:

b, =0.35[m]=35[cm] d=h-d,
h = 0.60[m] = 60[cm] d =602 =58[cm]
f f
o = ﬁ fyo = —
210 4200
o =E=14O[kg/cm2] o =E=3652.174[kg/cm2]

Momento reducido de calculo:

M, 3486000

Mg = 9700V 0212
b, *d**f He = 35%582 *140

Hy =



Paraacero f, :420({kg/cm2] —> Uy, =0.332

224 < t244m = 0.212<0.332

Con esto se entra al cuadro A.7. Ver anexo A.4. con g=0.212

Para obtener la cuantia mecanica ws:

Con la cuantia mecanica se determina el area de acero, que es:

f 140
=w, *b, *d*-—< =0.2497*35*58* ——
A o A 3652174

yd

A, =19.43]cm? ]|

El &rea minima de acero es:
Asmin = Wmin *bw *d Asmin - 00033*35*58

A, =6.70em?]

Se adopta la mayor entre el area minima y la calculada, siendo esta la siguiente:

A, =19.43/cm? |

Con esta area se busca en las tablas la mejor combinacion de diametros para que cumplan

con el &rea necesaria As positiva ¢

@d(mm) A(cm?)
10 0,785
12 1,13
16 2,01
20 3,14
25 4.91
Se utilizara 4 ¢ 25 [mm].
T A=4%AS
T A=4%491
";i‘;“"* @ A =1964cm?]
————1 || A, =19430m? [< A =19.64cm? |=jjiCumplel!
35[cm]




Calculo de la armadura longitudinal negativa.
Columna 32

El momento maximo de disefio negativo en la viga es:

M, = 26.06[Tn*m]=260600qkg * cm]

Momento reducido de célculo:

M, 2606000

_ <PV _0.1581
b, *d** f #d = 35%582 *140

Hyg =

Paraacero f, = 420({kg/cm2] —> 1y < Uyguim = 0.1581<0.332

Con esto se entra al cuadro A.7. Ver anexo A.4. con Ug=0.1581

Con la cuantia mecanica se determina el area de acero, que es:

f 140
=w, *b, *d*—L A =0.1771%35*58* ——
A P ° 3652174

fl

Para obtener la cuantia mecanica ws:

A, =13.78[cm”? |

El &rea minima de acero es:
Asmin = Wrnin 0, *d A,.;, =0.0033*35*58

"Asmin = 6.7O[cm2ﬂ|

Se adopta la mayor entre el area minima y la calculada, siendo la siguiente:

A, :13.78[cm2m

Con esta area se busca en las tablas la mejor combinacion de diametros para que cumplan
con el &rea necesaria As positiva ¢
Se utilizarad 5¢ 20 mm.
T A, =5%Ag20
| As |
IEEﬂ.tl‘-’ﬂ. AS = 5*3.14
A =15.71cm?|

- ||As =13-78[Cm2]< A, :15.71[cm2]:>iiiCumple!!!

60[cm]

35[cm]



Columna 38
El momento méximo de disefio negativo en la viga es:

|| M, =7.34[Tn*m]="734000kg * cm]|

Momento reducido de célculo:
M d
35*58° *140

My =
bw *d 2 fcd
Paraacero f, =4200kg/cm?| — 4y < p1y, = 0.0445<0.332

Ly = 0.0445||

Con esto se entra al cuadro A.7. Ver anexo A.4. con uqg=0.0445

Para obtener la cuantia mecanica ws:
w, = 0.046§|

Con la cuantia mecanica se determina el area de acero, que es:
f

A, =0.0463*35* 58*ﬂ

3652174

As :Ws *bw*d >
f o

|| A, —3.60]cm” |

El area minima de acero es:
Asmin = Wiin b, *d A, =0.0033*35*58

A = 6.7O[cm2ﬂ|

Se adopta la mayor entre el &rea minimay la calculada, siendo la siguiente:
|| A, =6.70[cm? |
Con esta area se busca en las tablas la mejor combinacion de diametros para que cumplan

con el &rea necesaria As positiva ¢

Se utilizard 2¢ 20 mm + 1¢ 10 mm.
A =2*A 920+ A 910

A —
ni,;afm 8 A, =2*3.14+0.785
o]
e A = 7.065[cm2]

A =6.70[cm? | < A, =7.065cm? | =sijiCumplet|

35[cm]



Calculo de la armadura transversal.

Figura 3.9. Cortantes en la viga.

+

E.E
£ 3 c38
E g Distancla [m] |
*E
-1 i—
15 i—
x i_ _
o G
*Fuente: Propia.
Columna 32
El cortante maximo de disefio en la viga es:
[V =30.26[Tn] = 30260kg]
fq,=05%f, fq =0.5*4/140
f :5.916[kg/cm2ﬂ|
vV, =f,*b*d V, =5.916*35*58
V,, —1200948kg]|
Si: '
V, =30260kg] <V, =1200948[kg]=iiiNoCumple!]
Lo que muestra que necesita armadura transversal.
t: un metro de longitud.
vV, =030*f, *b*d V,, =0.30*%140*35*58

V,, =85260kg]

V,, =1200948kg]<V, =30260kg]<V,, =8526kg]=iiiCumple!!|




V,, =V, -V, V,, =30260-1200948
[V, =1825052]kg]
A - Vo, ™t A - 1825052*100
0.9%d*f 0.9*58*3652.174

A =9.57|cm? /m]"

Calculando Asmin.

foq 140
—0.02%b, *t*_ , =0.02%35%100%
0.027b, "t Asmin 3652174

yd

A

's min

A = 2.68cm? /m]ﬂ
Armadura transversal final para dos piernas es:
A=A+ A A, =9.57+2.683

||As2 =12.26|cm? / m]

La armadura transversal para una pierna sera:

r‘ Asl Ay = %
= 1
As2? ‘ %. A, - 12.226
— A, =6.13[cm2 / mJ

35[cm]
Determinacion de la longitud de aplicacion de As:.
V,, =1200948kg]=12.01Tn]

Este sera el limite de aplicacion de As;.

Figura 3.10. Distancia para estribos cerca C32.

™\
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25
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*Fuente: Propia.



- 143 agg g

' 3026

d, =2.61m]

A, =6.20cm? /m|

Adoptando un didmetro de ¢ 6:

(o] — o] —

A¢6 — 0.283[C|T]2] N barras — 2191: N barras — 22
No, = Ay o 100

A¢6 N 0barras

6.2

0barras = 0 e= @ = 450[Cm]

0.283 22
Armaduras de las barras Ast [m?/m]:
Ast = Nobarras*A¢6 Ast = 6.23[Cm2 /m]

A, =6.20lcm? /m|< A, =6.23cm? / m|=jjiCumplell
X=2.61 distancia de armadura de ¢ 6 c/4.50.
Columna 38
El cortante maximo de disefio en la viga es:
V, =26.59[Tn]=2659(kg]
f,=05*/f f,, =0.5*/140
d ) f =5.916[kg/cm2]-|| i
Vv, =f, *b*d V,, =5.916*35*58
V. :12009.48[kg]||
Si:
V, =26590kg] <V, =1200948kg]=iiiNoCumpld!!

Lo que muestra que necesita armadura transversal.
t: un metro de longitud.
V,, =0.30* f, *b*d V,, =0.30*140*35*58

V,, =85260kg]

V,, =1200948kg]<V, =26594kg]<V,, =8526(kg]=iiiCumple!!!|




Vsu :Vd _ch
vV, *t
ARETEFET
. vd

Calculando Asmin.

A f

s min
yd

=0.02%h,, *t*

V,, = 265901200948

V,, =1458052kg]|

a —_1458052%100
0.9*58*3652174

A =7.65[cm?/m|

140

A, =0.02%35%100% ———
3652174

| A= 2.683[cm2 /m
||

Armadura transversal final para dos piernas es:

ASZ :As +Asmin

A, =7.65+2.68

A, :10.33[cm2 /m]"

La armadura transversal para una pierna sera:

60[cm]

As2? I{Fn
L

—
35[cm]

Asl

A
Asl = 22
10.33
A, = —

1A, =5.17lcm? /m]|

Determinacion de la longitud de aplicacion de As:.

V,, =1200948kg]=12.01n]|

Este sera el limite de aplicacion de As;.

Figura 3.11. Distancia para estribos cerca C38.

5

C38

|
n

=1

Distancia [m] |

Cortantz [Tn]

&

-0

-2

I|IIII|IIII|IIilI|IIII|IIII T |

1.98 [m] . 1.74[m]

*Fuente:

Propia.



d, =298 wr310
26.71

d, =1.74[m]

| AL =5.17cm? /m]|

Adoptando un didmetro de ¢ 6:

A¢6 = 0.283[0m2] Nobarras =1827= Nobarras =19
. o 100
barras A N obarras
6
517 100
N © = e =——=5.25(cm
barras 0283 9 [ ]

Armaduras de las barras Ast [m?/m]:
Ast = Nobarras*A¢6 Ast = 5.38[Cm2 /m]

|| A, = 5.17[cm2 /m]< A, = 5.38[cm2 /m]:>iiiCumpIe!!!||

X=1.74 distancia de armadura de ¢ 6 c/5.25.

Para armadura transversal minima.

Calculo de Asmin.

A%minz :O-OZ*bW*t*i Asminz - 002*35*100*
yd

|| A i = 2.68:{0m2 / mJ"

La armadura transversal para una pierna seré:

140
3652174

— ‘%31 Asminl = %
=] ]
As2¥ 5,
: S A _ 2683
minl 2
35[cm] | A mie =1.342cm? / m]
Adoptando un diametro de ¢ 6:
A¢6 = 028s[cm2] Nobarras = 474 = Nobarras = 5
Nobarras = ASI €= N:(LJOO
A¢6 barras
1.341 100

N © = b
barras 0.283 e 5 20[Cm]



Por norma, el espaciamiento entre estribos es de 30 cm., como méximo, para que pueda

cumplir con la norma.

e = 20[cm] < e;;,, = 30cm] =jjiCumplelll|

Armadura de las barras:

Ast = Nobarras*A¢6 A, = 1415[Cm2]

" A, =1.341cm? |< A, =1.415cm? |=jjiCumplell!

Verificacion de la columna.
Para la comprobacion del disefio de columnas, se tomara en cuenta los esfuerzos y
dimensiones de la columna C22, obtenidos del programa CYPE 2012.

Geometria y esfuerzos de la columna C2:

[em]

- m[m] L]

Figura 3.12. Disefio de la columna

*Fuente: Pagina de internet, www.planospara.com

Cuadro 3.8. Esfuerzos en la columna 22.

Maximas solicitacion
EI Altura H (m) | Hipotesis
Cc22 N (Kg) | Mx (Kg*m) | My ( Kg*m)
1P-2P 4.32 32500 1270 2420
PB-1P 4.32 W total 74790 1670 690
SC-PB 4.62 114230 1180 2360
*Fuente propia.




Cuadro 3.9. Secciones de la columna y vigas.

Longitud
Elemento b (cm) h (cm) IXx (cm4) | ly (cm4)
(cm)
Columna 1 (C1) 432 40 40 213333.33 | 213333.33
Columna 2 (C2) 432 40 40 213333.33 | 213333.33
Columna 3 (C3) 462 40 40 213333.33 | 213333.33
Viga 1 (V1) 630 35 50 178645.83 | 364583.33
Viga 2 (V2) 720 35 50 178645.83 | 364583.33
Viga 3 (V3) 360 35 50 178645.83 | 364583.33
Viga 4 (V4) 720 35 50 178645.83 | 364583.33
Viga 5 (V5) 630 35 50 178645.83 | 364583.33
Viga 6 (V6) 720 35 50 178645.83 | 364583.33
Viga 7 (V7) 360 35 50 178645.83 | 364583.33
Viga 8 (V8) 720 35 50 178645.83 | 364583.33
*Fuente: Propia.
Calculo del coeficiente de pandeo: ya
Figura 3.13. Vista frontal de la columna.
VISTA FRONTAL
EJE X EJEY
C2 C2
Vi V2 V3 AvZ
C1l C1
V5 V6 V7 V8
C3 C3
*Fuente: Propia.
I I
|°X1 + |°X2 21333333 21333333
Ve =7 | D — v, - 432 432
wa | fwe  Tw3 | lwa AT 17864583 17864583 36458333 36458333
+ + +
PR s W 630 720 360 720



|Cyl N |Cy2 21333333+ 21333333
|Cl IC2 W = 432 432
Way = * 36458333 36458333 17864583 17864583
I vyl I vy 2 I vx3 I x4 + + +
+ + + 630 720 360 720
Ivl Iv2 Iv3 Iv4
v », =0.586
loa | Tos 21333333 21333333
_ ST v = 432 462
Yex = | | 1 I A 17864583 17864583 36458333 36458333
vx5 + VX6 + wy7 + vy 8 + + +
I I I I 630 720 360 720
v5 v6 v7 v8
Ve =0.529
Iyt N Ioys 21333333 21333333
_ . L v, - 432 462
Vey = | 5 | | | A 36458333 36458333 17864583 17864583
vy + vy 6 + vx7 + vx8 + + +
| | | | 630 720 360 720
v5 v6 v7 v8
g, =0.644
Figura 3.14. Coeficiente k.
Bl s
- - tc .
Z%'ﬂgﬂu
i Fiihs EIE iy
"E"fg: LT SRLES 'ﬁ:: :t.b-— - 1o
7.0 . 70 “ 5%
8.0 = - E‘.ﬂ 6.0 - - 80
5.0 Wa Yo | 5:{" 5.0 = Wa, | Yg 50
40 4 26 - 4.0 40 4 20 - 40
30 - 3.0 3.0 - 30
2.0 | 20 2.0 - 20
1.0 1.0 1.11: 1.0
= 1,0 - L. a o= 10 - — 0

*Fuente: Pagina de internet, rodas.us.es



Eje “x” 0=1.15 Eje “y” 0=1.09

Célculo de la esbeltez: Ax; Ay
I, =a*1=1,=118*462=1 =5.452m]

l, =a*I =1, =120%4.62=1,, =5544m|

*

/1X=If° lx_a I
i T

A
1, =4721

*|

l, a =2

S i
A

A, =480

1.18* 462
” /21333333
40* 40
1.20* 462

’ [21333333
40* 40

Como: Ax =47.21 y ,y=48.01, (36< A <100). Se trata de una columna intermedia ya que la

esbeltez es mayor a 35 y menor a 100; por lo tanto, se necesita realizar una verificacion de

pandeo.

Excentricidad de primer orden

o My . _1888*100
TN, ™ 182768
_ M, 3776*100
€y = Sy = Tan7ra
N, 182768

De estos resultados se debe escoger el mayor.

Excentricidad accidental:

e, >e, = >2[em] ea=£:4_0
20 20

0 a 20

Por tanto e;=2[cm]
Excentricidad ficticia:

e, =[0g5s_n_|«Dr20%e I,
77T 12000/ b+10*e, i

-4

e, =1.03cm]

€, =2.07[cm]

=2[em]



e, - ( 085+ 365217j* 40+20%2, 462 ., . € o = 2.85[cm]
12000 ) 40+10*2  [21333333
40* 40
* 2
‘. :[0185+ 3652.17)*40+20 207, 462" €, = 2.86[cm]
g 12000 ) 40+10*2.07 (21333333

40*40

Excentricidad total

Para esto se suman todos los resultados de las excentricidades.

Bmx =2+ 2+2.85 €y ma =2.07+2+2.86

€, max = 6-85[cm] ey max = 6.93[cm]

Célculo de la capacidad mecénica del hormigon:
Ue =Ty *A U, =140*40*40 U. =22400dkg]

Célculo de los esfuerzos reducidos:

v=Na ,_ 182768 V=082
U, 224000
N, *e, ~182768%6.85 u, =0.14
770, *n = 224000+ 40
N, *e, _ 182768*6.93 p, =0.14
=70 My = 524000% 40

El mayor serd M1, y el menor [, para entrar en los dbacos para determinar la cuantia

mecanica w.

Determinar la cuantia mecanica w.

Tomando en cuenta las consideraciones anteriores y los datos que se tiene, se ha elegido el
abaco en roseta correspondiente a uno formado por cuatro barras.

Se entra en el sector correspondiente al valor de v del que se trate, con los valores M1y [, e

interpolando en caso de ser necesario, se obtiene la cuantia mecéanica total w.

w=0.51




Figura 3.15. Abaco en roseta.

ACERO DE DUREZA

fya » 4200 Kp/em’

> @i % \. d,+00-a &y =0,0-b

NATURAL

Acza-b
At tA

Mg

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA Me
UL
e 040 0% @2 ow . o0 82  g»  aw® e & : .
=4 a3 Al Mg
-
(¥ & o, — —
.
s "l'
¥ Acaly
Ny
o Aot
si [e>Hy
s Py

*Fuente: Pagina de internet, rodas.us.es

Calcular la capacidad mecanica de la armadura total.

U =W*U¢ U ot =0.51* 224000
Calcular la armadura total del acero.

_Ws*b*h*fCd _0.51*40*40*140
Ao == stotal 365217

yd
La armadura minima es:

01Ny < Ay * g SA* Ty

01N, ©_01*182768
&tmin - fi stmin 365217

yd

De ambas armaduras se selecciona la mayor para el disefio, la cual es:

A = 31.28[cm2m

Para una cara de la seccion:

_ Astotal 3 1' 28

Apracara = Apracara =
sunacara
unacara 4 4

TR

=
A('b"cd

e Al
Actfeq

By Pas Bar by
Hit B Pt phe

U o =114240kg]

Astotal = 3128[Cm2 ]

A

smin

=5.01/cm? |

Asunacara = 782[Cm2 ]



Ahora se la debe dividir por el area del acero a emplear, y con esto se obtiene el nimero de
hierros en cada esquina.

Se usara el siguiente diametro:
¢ =25[mm| Asas =4.91em?|

Con eso no se cumple el &rea por lo que se agregaran mas barras de acero, cumpliendo asi

con el area de acero necesario.

10 2o | Seutilizara4¢ 25 mm +4¢ 20 mm.
== A, =4* A $25+4A $20

-
~ g | 220 A =4*491+4*3.14

‘ A, =32.2]cm? |
20

A in =32.2jom? | < A, =31.28cm? |=jjiCumplelt]

Calculo de la armadura transversal.

El didmetro del estribo sera:

1
¢estribo > - Z*¢armaduralong.
— 6[mm]
Segun la primera opcion: Segun la segunda opcion:
¢2%*25[mm]=6.25[mm] ¢ > 6[mm|
Se asume:
¢ =8[mm]

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

{—)b o h(menor dim.)
S<

*
—15 ¢de la armadura long

Segln la primera opcion: Segun la segunda opcién:
S <40[cm] S <15*2[cm]=30[cm]

Se asume:



S =20[cm]

Por lo tanto la armadura del estribo sera:

|| #8mm ¢/30cm ||

3.5.3. ESTRUCTURAS COMPLEMENTARIAS

Verificacion del disefio de la escalera.

El disefio original de la escalera para este proyecto consistia en 9 tramos (5 de gradas y 4 de
descanso); el disefio original de la escalera, se lo puede ver en el anexo 10 planos (Plano
arquitectdnico), este cambio no cuenta con una justificacion estructural, debido a que el
disefio y el céalculo estructural, se realizan de la misma manera que el actual disefio de la
escalera, tres tramos (2 de gradas y un descanso), sin embargo, el cambio de disefio de la
escalera se realiz6 teniendo el siguiente criterio: este tipo de grada, en el momento de ejecutar
su construccion, es mas facil de construir, tanto en el armado como en el vaciado del
hormigoén, ademas el volumen de hormigén es menor y, por lo tanto, el costo de la grada
disminuye; sin embargo, al momento de cambiar el disefio de la grada se tomo en cuenta que
el mismo cumpla con normas adecuadas para comodidad del usuario, de acuerdo a esto, una
escalera no puede tener mas de 16 gradas sin descanso, el disefio de escalera adoptado para
este proyecto cuenta con dos tramos de gradas, de 15 escalones cada tramo, permitiendo que
cumpla con la comodidad del usuario; ademas, bajo este disefio de grada, se crea un ambiente
que puede usarse como depdsito, y en el mejor de los casos, como un ambiente para libreria,
como se esta haciendo en otros bloques, permitiendo generar empleo y comodidad a los
estudiantes de los laboratorios, ademas esta grada es de menor volumen de hormigon y al
mismo tiempo de menor costo (se puede ver la comparacién de volimenes y costos en punto
355 COMPARACION DEL DISENO ESTRUCTURAL CON EL DISENO DE
CONSTRUCCION).

Como estructuras complementarias estd la escalera de H°A°, calculada como una losa
inclinada.

Las escaleras seran rectas de tres tramos (2 rampas de escalera y una losa de descanso),
calculada en el programa de CYPECAD, dispuestas con un total de quince peldafios con una
huella de 37 cm y una contrahuella de 15.5 cm.

Ver Anexo A.10. Planos de Escaleras



Figura 3.16. Modelo de escalera para el proyecto.

*Fuente: Propia.

Cuadro 3.10. Datos iniciales del disefio de las gradas.

Tramo A-B B-C Unid.
Espesor de losa t 0.18 0.18 m
Huella h 0.37 0.37 m
Contra huella ch 0.155 0.155 m
Altura media a salvar A-B Hi 2.30 m
Altura media a salvar B-C H2 2.30 m
NUmero de peldafios N 15 15
Peso especifico del H°A° VoA 2500 Kg/m?
*Fuente propia
Analisis de cargas (Tramo A-B)
a) Carga muerta
s Enrampa
Carga de peldarios
Cuadro 3.11. Datos del tramo 1.
Tramo A-B’ Unidad.
Longitud horizontal rampa L1 5.20 M
Ancho de rampa El 1.70 M

*Fuente propia.




Cargas que soportara la escalera por metro de ancho.

Cuadro 3.12
Escalera
Peso Propio 400 [kg/m]
Solado 100 [kg/m]
Sobrecarga 300 [kg/m]
Barandillas 300 [kg/m]
Total 1100 [kg/m]

*Fuente propia.

Pdrtico idealizado y cargado
Figura 3.17.

g=1278 [kg/m]

ANENIRENANEREE

A

*Fuente: Propia.

Momentos
El anélisis del portico se lo realizo en el programa SAP-2000 Version 14.1, arrojando los

siguientes resultados:

Figura 3.18. Diagrama de momentos.

43034 [kg*m]

*Fuente: Propia.



Cortantes

Figura 3.19. Diagrama de cortantes.

331641 [kg]

3316.41 [kg]

*Fuente: Propia.

Calculo de la armadura longitudinal positiva
Tramo A-B

El momento maximo de disefio positivo en la viga es:

M, =M *1.6*100 M, =43034*1.6*100

M, = 688544[kg*cm/m]||

Datos iniciales
Para esto se disefia por 1 metro de ancho entonces:

b, =1,00[m]=100cm]
Donde:

d: espesor de la losa [cm].

d=h-d, d=18-2 d =16[cm]
fy 210 2
=% f =—— f_ =140kg/cm
cd 1.5 cd 1.5 cd q g ]
f =i ¢ 4200 f., =3652174kg/cm?]
Y = yd —
115 yd 115

Momento reducido de calculo

My 688544

Hy= e SYNLLL S,
b, *d?* f,, 4 = 100*16% *140



Ly = 0.1923"

Paraacero f, =4200kg/cm?| — 4y <ty = 0.1921<0.332
Con esto se entra al cuadro A.7. Ver anexo A.4. con g=0.1921

Para obtener la cuantia mecanica ws:

w, = 0.2219||

Con la cuantia mecanica se determina el area de acero, que es:

A, =w, *b,*d* e A, =0.2219*100%16% 20 _
3652174

oo
|

Con la cuantia geométrica minima se determina el area de acero minima.

A, =13.61)cm? |

El &rea minima de acero es:
Asmin = Wi *b,, *d A, =0.0018*100*16

A = 3.06cm? |

Se adopta la mayor entre el &rea minimay la calculada, siendo esta la siguiente:

A, =13.61|cm? |

Disposicién de barras

A 13.61

#barras= #barras= ———
A$20 3.14

[#barras=4.33~5||

Espaciamiento

100 100

e= g="
#barras . 5

l[le = 20[cm]

Armadura a utilizar

|A =5420c20=15.077cm? /m]|

Calculo de la armadura longitudinal negativa

La escalera contara con apoyos articulados por lo que no se generard ningin momento
negativo, pero debido a la seguridad se colocard una armadura negativa minima.

El area minima de acero es:

A i =W *b, *d A, =0.0018*100*16

A =3.06[cm2ﬂ|




Disposicion de barras

A #barras= ﬂ

A.410 0.785
#barras=3.90~ 4|

#barras=

Espaciamiento

B #barras 4

e = 25[cm]

Armadura a utilizar

[A = 4410025 =3.14[cm? / m]
(A

Armadura de distribucion superior e inferior

Para distribuir el esfuerzo uniformemente en la losa de la escalera y a la armadura resistente,
gue se agregan barras en sentido transversal, las que, por tal motivo, se denominan armadura
de distribucion o reparticion.

En rigor, la armadura de reparticion soporta las reducidas solicitaciones que se producen en
sentido de la mayor luz y que, aunque pequefias, no pueden ignorarse.

Como no desarrolla funciones estrictamente resistentes, va ubicada sobre la armadura

principal y lleva una separacion mayor que esta, siendo menor su didmetro.
T 1 .
A.distribmin. > c A, principal A.distribmin.g6c/ 25 cm]

Para el disefio de la armadura de distribucion se debe escoger entre estas dos opciones para

la escalera se utilizara como armadura de distribucion:

A distribmin.> % A, principal A.distrib min.z%*13.61

Adistrib.min . = 2.73[cm*]]|

Disposicién de barras

A
S #barras= 273

A $6 0.283

#barras=

#barras=9.54 ~ 10|

Espaciamiento

__ 100 o _ 100
#tbarras 10




e= 10[cm]|

La armadura a utilizar sera:

|| Asgistribudon = 6406_C/10

Verificacion al esfuerzo de corte

Resistencia del hormigon al corte.

f,, =5.92[kg/cm?]

Resistencia del hormigon al corte.

V,, = f, *b,*d V,, =5.92*100*16

V., =9477kg]

V, =1.6*V, V, =1.6*331641

V, =5306.26[kg]

Como:

V,, =9472kg] >V, =5306.26[kg]|

No necesita armadura transversal

Por lo tanto se calculara una armadura minima.
A (0.02* £, *hb, *t) (0.02*140*100%100)
Smin f As min =
yd 365217

= 7.67[cm? /m]"

A

'S min

Analisis de cargas (tramo C-D)
b) Carga muerta
< Enrampa
Carga de peldafios
Cuadro 3.13. Datos del tramo 2.

Tramo B-C Unidad.
Longitud horizontal rampa L1 5.20 m
Ancho de rampa E2 1.70 m

*Fuente propia.



Cargas que soportara la escalera por metro de ancho.

Cuadro 3.14.
Escalera
Peso Propio 400 [kg/m]
Peldafeado 178 [kg/m]
Solado 100 [kg/m]
Sobrecarga 300 [kg/m]
Barandillas 300 [kg/m]
Total 1278 [kg/m]

*Fuente propia.
Pértico idealizado y cargado

Figura 3.20.
g=1278 [kg/m]

ANENNRENERANERY

C

*Fuente: Propia.
Momentos
El analisis del portico se lo realizé en el programa SAP-2000, Version 14.1, el cual produce

los siguientes resultados:

Figura 3.21. Diagrama de momentos.

4303.4 [kg*m]

*Fuente: Propia.



Cortantes

Figura 3.22. Diagrama de cortantes.

3316.41 [ke]

331641 [kg]

*Fuente: Propia.
Caélculo de la armadura longitudinal positiva
Tramo C-D

El momento méximo de disefio positivo en la viga es:
M, =M *1.6*100 M, =43034*1.6*100

M, =688544kg*cm / m]|

Datos iniciales

Para esto se disefia por 1 metro de ancho, entonces:

b, =1,00[m]=100cm]
Donde:

d: espesor de la losa [cm].

d=h-d, d=18-2 d =16[cm]
f, 210 )
== f =— f  =140kg/cm
cd 15 cd 15 cd q: g ]
e M _ 4200 f,, =3652174kg/cm?]
¥ 7115 o115

Momento reducido de calculo

M, 688544

Ho = ——
“ b, *d2* 1, 4 = 100*167 *140



||yd —0.1921

Paraacero f, =4200kg/cm?| — 1y <ty =0.1921<0.332

Con esto se entra al cuadro A.7. Ver anexo A.4. con g=0.1921

w, = o.2219||

Con la cuantia mecanica se determina el area de acero, que es:

A =w, *b, *d* et A, =0.2219%100%16* —20__
3652174

yd

Con la cuantia geométrica minima se determina el &rea de acero minima.

Para obtener la cuantia mecanica ws:

A, =13.61)cm? |

El &rea minima de acero es:
Asmin = Wiin b, *d A, =0.0018*100*16
A,y = 3.06cm?]

Se adopta la mayor entre el &rea minimay la calculada, siendo esta la siguiente:

A, =13.61cm?|

Disposicién de barras

A 13.61

#barras= #barras= ———
A 920 3.14

#barras=4.33=5

Espaciamiento

100 100

e= g="
#barras 5

l[e = 20[cm]

Armadura a utilizar

|| A = 5420c20 —15.07[cm? /m]“

Calculo de la armadura longitudinal negativa.

La escalera contara con apoyos articulados, por lo que no se generara ningin momento
negativo, pero debido a la seguridad se colocard una armadura negativa minima.

El area minima de acero es:

A i =W *b, *d A, =0.0018*100*16

A =3.06[cm2m




Disposicion de barras

A
A410

#barras=

Espaciamiento
~ 100
#barras

Armadura a utilizar

#barras= ﬂ
0.785
#barras=3.90=4
100
e=—
4

e = 25[cm]

[A = 4410025 =3.14[cm? / m]
(A

Armadura de distribucion superior e inferior.

Para distribuir el esfuerzo uniformemente en la losa de la escalera y a la armadura resistente,
se agregan barras en sentido transversal, las que, por tal motivo, se denominan armadura de
distribucion o reparticion.

En rigor, la armadura de reparticion soporta las reducidas solicitaciones que se producen en

sentido de la mayor luz y que, aunque pequefias, no pueden ignorarse.

Como no desarrolla funciones estrictamente resistentes, va ubicada sobre la armadura

principal y lleva una separacion mayor que esta, siendo menor su didmetro.

A distribmin. > % A, principal

Para el disefio de la armadura de distribucion se debe escoger entre estas dos opciones para

la escalera se utilizara como armadura de distribucion:

A.distribmin.> % A, principal

Disposicién de barras

A

#barras=

Espaciamiento
~ 100
#barras

La armadura a utilizar sera:

A,distrib.min . = 2.73[cm?]|

#barras= ﬂ
0.283
[#barras=9.54~10
100
e=——
10

e =10[cm]

A.distribmin.g6c/25cm]

Asdistribmin.z%*le.el



ASdistribudon = 6¢06_C/10||

Verificacion al esfuerzo cortante.

Resistencia del hormigon al corte.
f,=05f
« =05/T f, 05[22

[+, =5.920kg/cm?]

Resistencia del hormigoén al corte.
V,, = f, *b, *d V,, =5.92*100*16

Ve, =9477kg]

V, =1.6*V,__ V, =1.6*331641

V, =5306.26[kg]

Como:

V,, =9477kg] >V, =5306.26[kg]]

No necesita armadura transversal

Por lo tanto, se calculara una armadura minima.

o _(002%f, *b, *t) n _(002+140*100%100)

'S min .=
flq s min 365217
Aq o = 7.67[cm? / m]|

'S min

Verificacion de la losa de descanso de la escalera (tramo B-C)

L, 598

L, 166

::_Y =13.60 IL'—Y > 2 (Armadura enldireccion)

X

Cuadro 3.15. Cargas en el descanso.

Descanso
Peso Propio 400 [kg/m]
Barandillas 300 [kg/m]
Solado 100 [kg/m]
Sobrecarga 300 [kg/m]
Total 1100 [kg/m]

*Fuente propia.



Figura 3.23. Cargas sobre la losa de descanso.

g=1100 [kg*m]

A A

*Fuente: Propia.

El momento méximo de disefio positivo en la viga es:

M, =M *1.6*100 M, =378.90*1.6*100

M, =60624kg*cm /m]|

Datos iniciales
Para esto se disefia por 1 metro de ancho, entonces:

b, =1,00[m]=100cm]
Donde:

d: espesor de la losa [cm].

d=h-d, d=18-2 d =16[cm]
fy 210 )
— k. f == f  =140kg/cm
cd 15 cd 1.5 cd q g ]
f 4200
. S frg =—— f,, =3652174kg/cm?]
1.15 1.15
Momento reducido de calculo
Uy :M—Zd _ 60624
b, *d?* f_ 4 = 100*167 *140
1y =0.017

Paraacero f, =4200kg/cm?| — 414 < g = 0.017<0.332
No necesita armadura a compresion, pero aun asi se calculara una armadura minima.
Con la cuantia geométrica minima, se determina el area de acero minima.

El area minima de acero es:

Asmin = Wiin b, *d A, =0.0018*100*16



Asmin = 306lcm2 J

Disposicion de barras

A 3.06

#barras= —— #barras= ——
A L0 0.785

#barras=3.90 ~ 4|

Espaciamiento
100 100
e = e =—
#barras 4

e =25cm]

Armadura a utilizar

|A =4¢10c25=3.14[cm? /m] ||

Calculo de la armadura longitudinal negativa
La escalera contard con apoyos articulados, por lo que no se generara ningun momento
negativo, pero debido a la seguridad se colocard una armadura negativa minima.

El area minima de acero es:
A pin = Woin *b,, *d A, =0.0018*100*16

A =3.06[cm2ﬂ|

Disposicién de barras

A #tbarras= ﬂ

#10 0.785

#barras=

#barras=3.90~ 4|

Espaciamiento

100 100
#barras 4

|e = 25cm]

= 4410c25 = 3.14[cm’ / m]
A

Armadura a utilizar

Armadura de distribucion superior e inferior.
Para distribuir el esfuerzo uniformemente en la losa de la escalera y a la armadura resistente,
se agregan barras en sentido transversal, las que, por tal motivo, se denominan armadura de

distribucion o reparticion.



En rigor la armadura de reparticion soporta las reducidas solicitaciones que se producen en
sentido de la mayor luz y que, aunque pequefias, no pueden ignorarse.
Como no desarrolla funciones estrictamente resistentes, va ubicada sobre la armadura

principal y lleva una separacion mayor que esta, siendo menor su diametro.
s 1 -
A,distribmin.> c A, principal A.distribmin.g6c/ 25 cm]

Para el disefio de la armadura de distribucion se debe escoger entre estas dos opciones para

la escalera se utilizara como armadura de distribucion:

A.distrib min.z%AS principal A distribmin.> %*3.24

[ Adistrib min. - 0.64gcm]]

La armadura a utilizar sera:

|| ASdistribudon = ¢6_C/ 25"

Verificacion al esfuerzo cortante.

Resistencia del hormigon al corte.
f,=05/f, {05 210

fq =5.92[kg/cm2]||

Resistencia del hormigon al corte.
vV, =f,*b,*d V,, =5.92*100*16

Vo, =9477kg]

V, =1.6*V__ V, =1.6*2537.91

V, = 4060.66[kg]|

Como:

V,, =9477kg] >V, = 4060.66[kg]

No necesita armadura transversal

Por lo tanto, se calculara una armadura minima.

A _(0.02% f, *b,, *t) A _ (0.02*140*100*100)

s min i S min 365217

yd

A, ... =7.67[cm?/m]




Verificacion de la losa del cuarto de maquina del ascensor

También se cuenta con un ascensor como estructura complementaria, para esto se construye

un muro que rodeara la cabina, a excepcién de la puerta por donde se permite el ingreso de

las personas, dentro del cual la cabina va suspendida a unos cables que se enrollan en un

cabestrante (grua) accionado por un motor eléctrico.

Figura 3.24. Modelo de ascensor.

o

O

ASCENSOR
[ —

Cuarto de Miquinas

POZO

FOSO

*Fuente: Propia.

Ver Anexo A.10. Plano Ascensor.

Para el disefio del ascensor se tomarad en cuenta las especificaciones técnicas que da la

empresa para el colocado del mismo, como el foso del ascensor y la altura minima en el

ultimo piso de la edificacion.

Se hara una verificacion de la losa donde se ubicara el motor del ascensor.

A continuacion se realiza la verificacién de una losa:

Cuadro 3.16. Datos de la losa

Datos Unid.
Espesor de losa H 14 cm
Sobrecarga de uso Sc 480 Kg/m?
Carga muerta Q 1000 | Kg/m?
Resistencia caracteristica H°A° fex 210 Kg/cm?
Resistencia de acero fyd 4200 | Kg/cm?
Peso especifico H°A° Vioao 2400 | Kg/m?

*Fuente propia.



Célculo de la carga que actuard en la losa.
P =y, *h P, =2400*0.14

[P, =336kg/m?]

Q =P, +Q+S, Q, =336-+1000+ 480

lQ, =1818kg/m?]

Determinacion de la altura de la losa.

h>8 Ix h= g’
>8[cm] = 0 20
[ =5.88cm] = h =14[cm]
Figura 3.25. Disposicion de losas.
i i
w0 Ty}
™ ™
o™ L., o
! Saaaaaad I
! LI l ! L4
w0 (]
© 1 ©
o~ IR N
| |
~ L N
| !
2,2 2,35 2,2
*Fuente: Propia.
La construccion de las losas 1, 4, 5 se armaran en una direccion.
Determinacion de las reacciones y momentos en las losas 1, 4 y 5.
Rempotrado = q *I Rempotrado = 1816*220
R =404dkg/m]
*| 2 * 2
M e = q Moo= 1816*2.20
2 p 2
M ositivo = 4452.8[kg*m/m]




Determinacion de los momentos y reacciones en la losa 2.

l, 235
Ry Ry Lx
=1
R. Con esto se entra a las tablas de Czerny y se determina los
L, coeficientes. Ver anexo A 4.
Cuadro 3.17. Coeficientes para la losa 2.

My 59.5 my 44.10

Vxi 0.25 Vy 0.304

Nx 18.3 Ny 16.20

Vo 0.142

*Fuente: tablas Czerny

Ry =0*1x *Vy, R, =1816%2.35*0.25

Ry, =108%1kg/m]

Ryz =0*1x *Vy, R,, =1816*2.35*0.142

R,, = 614.01kg/m]||

R, =q*l, *V, R, =1816*2.35*0.304
R, =131450[kg/m]|
M, = 4 1816*2.352
X P —
my X 59.5
M, =170.78kg*m/m]|
W i v _ 1816%2.35°
Y om, Y 44.10
(M, =230.42[kg*m/m]]|
NI ol y _ 1816235’
X Ny X 18.30
X =-55527[kg *m/ml|
q* Iy *2.352
Xy =—"— X, —_1816%2.35°

ny Y 16.20



X, = —627.25kg*m/m]|
Determinacion de los momentos y reacciones en la losa 3.

R. l, 265
E=— &E=_———
I, 235
Ry Ry Lx
R Con esto se entra a las tablas de Czerny y se determina los
L, coeficientes. Ver anexo A.4.
Cuadro 3.18. Coeficientes para la losa 3.
Mx 44.2 my 61.45
Vxi 0.278 Vy 0.222
Nx 16.7 Ny 18.25

*Fuente: tablas Czerny

R, =q*I, *V, R, =1816*2.35%0.278

Ry =120207[kg/m]
R, =q*I, *V, R, =1816*2.65*0.222

R, =108247[kg/m]

*12 * 2
M, = 12 v 1816+235
my 44.2
M, =229.90[kg *m/m]]|
M, = 8 1816* 2.35°
= M, =0 ©22
v 61.45
M, =165.36[kg*m/m]|
o __ 0% « __1816*235°
X Ny X 16.7
[X, =-60847[kg*m/m]|
x, = 9"k 1816* 2,352
Y - Xy =—o =29
, 18.25

X, =-556.79kg*m/m]




Correccion de momentos losa 1, 2 y 4.

Figura 3.26. Momentos en la losa.

4452.3 [Ke*m'm] 333.27 [Kez¥m'm] 355.27 [Eg¥m'm] f 4452 3 [FK=*m'm]

/

170.78 [Ee*m'm]

*Fuente: Propia.

Losa 1.
Xma or Xma or

yor _ 44528 Anaor g9
X 555.27

menor menor

mayor

=8.02>1.20= Se necesita corregir

menor

Correccion de momentos negativos.

X+ X, 44528+ 555.27
X2 2 X2 2
0.80* X yayor 0.80* 44528
X > 2504.04[kg * m/ m]
~ 356224kg*m/m]
Se escoge el mayor
X =356224kg*m/m]
Correccion momentos positivos.
X X
mayor _ 44528 mayor _ 125
x menor 3562'24 menor
X mayor - -
‘ X—y =1.25>1.20=> Se necesita corregir|
AM = X avor = X menor AM = 44528 -356224
[[AM =890.56[kg *m/m]
L 2.20

l&=2.20=&=151




Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccién. Ver anexo A.4.
AM™ =AM *y, AM ™ =890.56*0.185

AM ™ =164.79kg*m/m]

M Xcorregido =M X +AM . M Xcorregido = 0 +16475
M s corregico =164.79kg*m/m]
Losa 2
Correccion momentos positivos.
Xma or 356224 Xma or
2= T _ 6.42
Xmenor 55527 menor
T =6.42>1.20= Se necesita corregir
menor
AM = X or = X nenor AM =356224 —-555.27
l[AM =3006.97[kg*m/m]|
I, 2.35
E=— E=—
I 2.35
=1
Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccién. Ver anexo A.4.
AM™ =AM *y, AM ™ =3006.97*0.009
AM" = 27.06[kg *m/m]]|
M Xcorregido — M X +AM ) M Xcorregido — 170.78 —27.06
M Xcorregido = 14372[kg * m/ m]
Losa 4.
Xma or 4452.8 Xma or
> = — T~ 8.02
X menor 55527 menor
T —8.02>1.20= Se necesita corregir
Correccion de momentos negativos.
X+ X, 44528+ 555.27

X > 2 X > 2
0.80* X 0.80*44528

mayor



X > 2504.04[kg*m/m]
~1356224kg*m/m]

Se escoge el mayor

[[X =356224[kg*m/m]|

Correccion momentos positivos.

Xma or . Xma or
yor _ 44528 AL
X menor 3562'24 menor
T —1.25>1.20= Se necesita corregir
AM = X oo = X venor AM = 44528 — 356224
l[aM =890.56[kg *m/m]|
| 5
_y -2
£ “ 7220

£=220=¢=15]1

Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccion. Ver anexo A.4.
AM™ =AM * 5, AM " =890.56*0.185

AM " =164.79kg*m/m]

M =M, £AM” M scorregiso = 0 +164.75

Xcorregido

M =164.79kg*m/m]

Xcorregido

Losa 2

Correccion momentos positivos.

X X
mayor _ 356224 mayor _ 6.42
X menor 555'27 X menor
% =6.42>1.20= Se necesita corregir
AM =X -X AM =356224 — 55527

mayor menor

AM =3006.97[kg*m/m]




&= K £=>3c

=1
Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccién. Ver anexo A.4.
AM™ =AM *y, AM ™ =3006.97*0.009

l[am ™ =27.06(kg*m/m]

M M, +AM" M scorregio =170.78 - 27.06

Xcorregido

M =143720kg*m/m]

Xcorregido

Figura 3.27. Momentos corregidos.

356224 [Fe*m'm] 336224 [He¥mim]
16475 [Ke*mim] 145 72 [FKe*m'm] 16475 [FKe*m'm]

*Fuente: Propia.
Correccion de momentos losa 1, 3y 4.

Figura 3.28. Momentos de la losa.

4452 8 [Ketm'm] A 53679 Eztmim] 077 D{;*ﬂﬁm]_ 4452 8 [K=*m'm]

165.35 [Eg*mim]
*Fuente: Propia.
Losa 1.
Xmayor _ 44528 Knayr _ 2 99
Xmenor  296.79 menor

mayor

=7.99>1.20= Se necesita corregir

menor

Correccion de momentos negativos.

X+ X, 44598 +556.79
X > 2 X 2>

2
0.80% X ayor 0.80*44598




- 2504.80[kg *m/ m]
~ 1856224[kg*m/m]

Se escoge el mayor

| X =3562.24kg*m/m]]

Correccion momentos positivos.

X X

mayor _ 44528 myor _ 1 o
X menor 3562'24 menor

—™ —1.25>1.20= Se necesita corregir
menor
AM =X o =X AM = 44528 — 356224
AM =890.56[kg*m/m]
| 5

_ fo 2

€7 2.20

£=220=¢ =151

Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccion. Ver anexo A.4.
AM™ =AM *y, AM ™ =890.56*0.185

AM ™ =164.79kg*m/m]

M =M X +AM . M Xcorregido — 0+164.75

Xcorregido

|| M =164.75kg*m/m]

Xcorregido

Losa 3.

Correccion momentos positivos.

X
Xmayor _ 356224 T _— 6.39
X 556.79 X enor

menor

mayor

=6.39>1.20= Se necesita corregir

menor

AM =X -X AM =356224—-556.79

mayor menor

[AM =3005.45[kg *m/m]]




Ty 2.35
Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccion. Ver anexo A.4.
AM™ =AM *y, AM ™ =3005.45*0.001

AM”™ =3.0lkg*m/m]

M Xcorregido = M X * AM ’ M Xcorregido = 16536_301
M Xcorregido = 16235kg * m/ m]
Losa 4.
X X
mayor — 44528 mayor _ 800
X menor 556.79 X menor

mayor

=8.00>1.20= Se necesita corregir

menor

Correccion de momentos negativos.

X+ X, 44528 +556.79
X > 2 X2 2
0.80* X paor 0.80* 44528
X > 2504.78 kg *m/m]
~13652.24[kg*m/m]
Se escoge el mayor
[[X =365224[kg*m/m]|
Correccion momentos positivos.
Xayor _ 44528 X o
X, .., 365224 - =125
—™ —1.25>1.20= Se necesita corregir
AM = X paor = X menor AM = 44528 365224
AM =890.56[kg*m/m]
L 2.20

£=220=¢=151




Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccién. Ver anexo A.4.
AM™ =AM *y, AM " =890.56*0.185

[aM ™ =164.75kg *m/m]

M Xcorregido = M X * AM ’ M Xcorregido = O + 16475
M Xcorregido = 1647qu * m/ m]
Losa 3.
Correccion momentos positivos.
X mayor 356224 X mayor
= ——=6.40
Xmenor 55679 menor
—% —6.40>1.20 = Se necesita corregir
AM = X or = X nenor AM = 356224 —-556.79
[aM = 3005.450kg *m/m]|
|y 2.65
E=— E=—
l 2.35
Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccién. Ver anexo A.4.
AM™ =AM *y, AM ™ =300545*0.001
AM ™ =3.01kg*m/m]
M yreges =My £AM” M s orregico =165.36—3.01
M xorrogiso =162.35kg *m/m]
Figura 3.29. Momentos corregidos.
356224 [Kz*mim] 3362.24 [Ke*mim]
16475 [Ee*mim] 16233 [Ee*m'm] 164.73 [EKe*m'm]

*Fuente: Propia.



Correccion de momentos de la losa 2, 3 y 5.

Figura 3.30. Momentos de la losa.

4432 8 [Krtmim] 4 60847 [Ke*m'm] 608 AT [Eeg¥mim] ¥ 52725 [F=*mim]

A

SN

220 00 [Ke*mim] 23042 [Re*mim]

*Fuente: Propia.

Losa 5.
X mayor _ 4452.8 Lo _ 739
X 608.47 X enor

menor

mayor

=7.32<1.20= Se necesita corregir

menor

Correccion de momentos negativos.

Xy + X, 4452.8 + 608.47
X > 2 X 2> 2
0.80% X yayor 0.80*44528
S 2530.64[kg *m/m]
~1356224[kg*m/m]
Se escoge el mayor
X =356224kg*m/m]
Correccion momentos positivos.
X X
mayor _ 4452.8 mayor _ 1 o5
X menor 3562'24 menor
—% =1.25>1.20 = Necesita corregir
Losa 5
AM = X o = X or AM = 44528 — 356224
l[AM =89056[kg*m/m]
I
e=V oo 6.75



£=3.07/=¢=15]

Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccion. Ver anexo A 4.

AM™ =AM *y,

*

M =M, +AM

Xcorregido

Losa 3.

AM™ =890.56*0.185

[aM ™ =164.750kg * m/ m|

M =0+164.75

Xcorregido

M =164.79kg*m/m]

Xcorregido

Correccion momentos positivos.

X mayor 356224

mayor

=5.85

menor

=5.85>1.20 = Se necesita corregir

X menor 608.47
mayor
menor
AM = Xmayor - Xmenor
|
PE

AM =356224-60847

l[AM = 295377[kg*m/m]|

Se entra a las tablas de Czerny para determinar el coeficiente de correccién. Ver anexo A.4.

AM™ =AM *y,

M Xcorregido = M X * AM ’
Losa 2

Xmayor _ 627.25

X 608.47

menor

AM ™ =295377*0.001

AM " = 2.95kg *m/m]|

M =229.9-2.95

Xcorregido

M

=226.95kg*m/m] ||

Xcorregido

Xmayor
——=1.003

menor

mayor

menor

=1.003<1.20= No necesita corregir




Figura 3.31. Momentos corregidos.

356224 [Ke*m/m]

§08.47 [Ke*m'm] 62725 Ee¥m'm]

164.75 [Ke¥m'm] 226.95 [Kg*m'm] 23042 [Ke*mim]

*Fuente: Propia.
Célculo de la armadura negativa de la losa 2 en direccion X.
M, =16*M M, =1.6*356224

M, =5699.584kg*m/m]|

Resistencias caracteristicas reducidas:

f, 210 )

_ k. f == f . =140kg/cm

cd 15 cd 15 cd q g ]

¢ Cf ¢ _ 4200 f 4 =3652174kg/cm?]
¥ 115 115

Determinacion del momento reducido de calculo de la losa (Ja)
M da

=_ ¢da _569958*100
b*d?*f_,

My _ 99990 UV
M4 = 100%122*140

| a = 0.2827

Determinacion de la cuantia mecénica de la armadura (ws)

Con Mg =0.2827 se tiene por tablas que (s =0.3575)
A =5 *brd* fy a, - 0:3575%100%12*140
Fy B 3652174

A, =16.45[cm?] |

Determinacion de la armadura minima
Con f,4=4200 [kg/cm’] = . =0.0018

A in = @i *b>d A, =0.0018*100*12
A

'S min

=2.16[cm?]




Se escoge la mayor de las areas, por lo que la armadura seré:

A, =16.45[cm?]

Determinacién del nimero de barras

Con una barra ¢p=10 [mm]; Az=1.13 [cm?]
#fe:i #fe:16'45
A, 1.13

[# fe=1456~15

Determinacion del espaciamiento

s=2—:*100 s=%*100
s=7.76[cm] = 7[cm]
[15412mmc /7 ||
Célculo de la armadura positiva de la losa 2 en direccion X.
M, =1.6*M M, =1.6*182.19

M, =29151kg*m/m]|

Resistencias caracteristicas reducidas:

Y . =%) f =140kg/cm?]
fle ~ 4200 ,
f :T15 T fq =3652174kg/cm?]
Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (JLd)
M., _ 29151*100
SETEEETS #4 = 100*127 *140

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (s)

Con Mg =0.033 se tiene por tablas que (ms =0.035)
ws *a*d™* f, A - 0.035*100*12*140
f 3652174

yd

A =

A, =1.07[cm?]|

Determinacion de la armadura minima



Con f,4=4200 [kg/cm’] = ¢, =0.0018
A in = @i *b>*d A, =0.0018*100*12
As i = 2.16(cm?]|

Se escoge la mayor de las areas, por lo que la armadura sera:

A, =2.16[cm?]

Determinacién del nimero de barras

Con una barra ¢p=6 [mm]; A;=0.283 [cm?]

#fe= s 4o 216
A, 0.283
[# fe=7.6~8|
Determinacion del espaciamiento
A 0.283
_v s=———%*100
s=—-*100 516
s =13.10[cm] ~ 10[cm]||
8¢p6mm c/10
Calculo de la armadura negativa de la losa 2 en direccion Y.
M, =16*M M, =1.6*627.25

[m, =10036kg*m/m]

Resistencias caracteristicas reducidas:

fo 210 )
=% f,=— f, =140kg/cm
@15 R od kg ]
f :M i oo 4200 f,q =3652174kg/cm?]
115 115
Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (Jld)
Mg ~ 10036
SENTIEETS H4 = 100%122*140
[ 4 = 0.0498]

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (s)
Con g =0.0498 se tiene por tablas que (s =0.052)

g *bFd* f
As f

~0.052*100*12*140

d A
’ s 3652174



A, =2.39[cm?]

Determinacioén de la armadura minima
Con fy4=4200 [kg/cm?] = o, =0.0018
As imin = Opin ¥0*d A, =0.0018%100*12

A

'S min

= 2.16[cm2]||

Se escoge la mayor de las areas, por lo que la armadura seré:

A, =2.39[cm?]

Determinacién del nimero de barras

Con una barra ¢p=8 [mm]; A»=0.503 [cm?]
Y 1o 2:39
A — 297
% 0.503

[#fe=4.75~5

Determinacion del espaciamiento

s:%*loo s=%’*100
s = 21.05[cm] =~ 20[cm]
508mm c/20
Célculo de la armadura positiva de la losa 2 en direccion Y.
M, =16*M M, =1.6*23042

M, =368.67[kg *m/m]"

Resistencias caracteristicas reducidas:

f, o210 )

@ 75 @5 fy =140kg/cm?]

¢ s ¢ _ 4200 f 4 =3652174kg/cm?]
¥ 7115 ¥ 115

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (JLd)
__ Mg _36867*100
b*d?®*f,, H4 = 100*127 *140

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (s)

Hy



Con Mg =0.033 se tiene por tablas que (ms =0.035)

w, *a*d* f, A _ 0.035*100%12*140
.=

A =
fya 3652174

A, =1.61[cm?]

Determinacioén de la armadura minima
Con f,4=4200 [kg/cm’] = . =0.0018

AS min = @i *0*d Aq i = 0.0018%100*12

A

'S min

=2.16[cm?]

Se escoge la mayor de las areas, por lo que la armadura sera:
|| A, =2.16[cm?]
Determinacion del nimero de barras

Con una barra ¢p=6 [mm]; A;=0.283 [cm?]

#fe:% 4 1o 216
% 0.283
[[# fe=7.63~8|
Determinacion del espaciamiento
A 0.283
_ Y% s=———*100
S 100 516

[s =13.10[cm] = 10[cm]||

[8#6mm c/10]

Armadura de distribucion o reparticion.

Para distribuir el esfuerzo uniformemente en la losa maciza y a la armadura resistente se
agregan barras en forma de mallas, las que, por tal motivo, se denominan armadura de
distribucion o reparticion.

En rigor, la armadura de reparticidn soporta las reducidas solicitaciones que se producen en

ambos sentidos de la losa, aunque pequefias, no pueden ignorarse.



Como no desarrolla funciones estrictamente resistentes, lleva una separacion mayor que la
armadura resistente, siendo menor su didmetro.
| A distril min .g6c/ 25[cm]||

3.5.4. FUNDACIONES

La estructura de edificacion de los laboratorios cuenta con dos plantas, de modo que las
cargas provenientes de las estructuras son moderadas, por lo que se definié utilizar zapatas
aisladas.

Ademas, las zapatas aisladas son més econdmicas, puesto que los volumenes de hormigdn
que requieren para materializar este tipo de fundacion son reducidos en comparacién con
otros tipos, como son las losas de fundacion o la utilizacion de pilotes.

Después de realizar un estudio de suelos, se adoptd una cota de fundacion a un nivel de 2.90
m., de profundidad.

Verificacion de fundaciones

Se realiza la comprobacidn de la zapata correspondiente a la columna C22, la misma es una

zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion.

Figura 3.32. Disefio del edificio con zapatas.

)%

/l

/10

i

VA=

*Fuente: Propia.



Solicitaciones maximas de la zapata correspondiente a la columna 22.

Cuadro 3.19. Solicitaciones maximas de la zapata.

C22 Maximas solicitacion I:I
Hipdtesis || N (Ton) Mx (Ton*m) || My ( Ton*m) || Qx (Ton) Qy (Ton)
CM 104.71 -0.61 -1.74 -0.69 -1.89
SC 31.80 -0.06 -0.70 -0.06 -0.76
W total 136.51 -0.67 -2.44 -0.75 -2.65
*Fuente propia.
Zapatas aisladas
Figura 3.33. Disefio de la zapata aislada.
N My _y
—t;,ASX
*Fuente: Pagina de internet, notasconstructorcivil.blogspot.com.
Cuadro 3.20. Datos de la zapata.

Datos de la zapata
Esfuerzo normal N 136.51 [Ton] 13510 [kq]
Momento flector en direccion x Mx 0.67 [Ton*m] 670 [kg*m]
Momento flector en direccién y My 2.44 [Ton*m] 2440 [kg*m]
Esfuerzo cortante en direccion x Hx 0.75 [Ton] 750 [kg]
Esfuerzo cortante en direccion y Hy 2.65 [Ton] 2650[kd]
Lado de la columna en direccion x ao 0.40 [m] 40 [cm]
Lado de la columna en direccion y bo 0.40 [m] 40 [cm]

*Fuente propia




Cuadro 3.21. Caracteristicas que se deben tomar en cuenta

Datos del hormigon y del acero

Resistencia caracteristica del H° fek 210 [kg/cm?]
Resistencia caracteristica del acero fyd 4200 [kg/cm?]
Peso especifico del HOA® Yheae 2400 [kg/mq]
Capacidad admisible del suelo Gadm 2.30 [kg/cm?]

*Fuente propia.
Dimensionamiento de zapatas

Resistencias caracteristicas reducidas:

_fa f _210 f., =140kg/cm?]
“15 @15
e M . _ 4200 f,, =3652174kg/cm’]
¥ 115 1.15
Calculo del area necesaria
0=N+P§Uadm N N
A O-adm
a=TON 5 105%136510
O-adm 230

[A=60229cm?]

a=b=+A Entonces =—a=b=.+60225 asisetiene que: a=b=24541cm]

Con esta dimension calculada, se puede asignar una dimensién mas propia a la zapata, de esa
forma las dimensiones de la zapata seran las siguientes:

a=270[cm];b =270cm]|

Verificacion de esfuerzos maximos
N' 6*M 6*M 1.05*136510 6*670*100 6*2440*100
+ X+ <o O, = - T 2
a*b_ a*b?  al*p M 270%270  270*270 270° *270

O, =

[o, = 2.02[kg/ em?1 < o, = 2.34[kg/cm?] =jiCumplelt

Determinacioén del canto util

v+= 1.6 coeficiente de mayoracion de cargas.

fvd = 05\/ fcd fvd =0.5v140



| f.. =5.92kg/cm?]

(= 2T (_ 47592
Vi ¥ Ot 16%230
k=6.22
a *b a*b a +b 40*%40 270*270 40+40
d1: 0 o 4 _ o o d1: + " —
4 2*k -1 4 4 2*6.22-1 4
d, =62.30[cm]
2*(a—a,) 2*(270-40)
d,=——72- dy=——-—
4+k 4+6.22
d, =45.01cm]
2*(b-D,) 2*(270-40)
d,=——"->- dy=————-—
4+k 4+6.22
d, =45.01cm]

El canto atil minimo es de 25 c¢cm, segun la norma CBH-87, ademas de cumplir con la
recomendacion del Hormigon Armado (Pedro Jiménez Montoya), por lo que se adopt6 un
canto util de 75 cm.

Con un recubrimiento de 5 cm, la altura de la zapata sera:

h=75+5=80[cm]|

Momentos corregidos
M; =M, +H, *h M} =670+750*0.8

(M =1270Kkg *m]|

M; =M, +H, *h M, = 2440+ 2650%0.8

(M, = 456qKkg*m]

Calculo del peso de la zapata

P, =VOl* ¥, on P, =2.70*2.70*0.8%2500

|| P, =14580[kg]

Correccion del normal



N"=N+P, N"=136510+14580

|| N"=15109c[kg]||

Esfuerzos tension en la zapata

*

N" L 6*My  6*M;

o= + 2 - 2
a*b a*b a“*b

. 151090 _6*1270*100+6*4560*100
L 270%270  270*270° 270° *270

o, =2.17[kg/cm?]

o = 151090 6*1270*100 6*4560*100
2 270%270  270%270° 2707 *270

lo, =1.90[kg/cm?]

151090 6*1270*100 6*4560*100
0, = + —+ >
270*270  270*270 270°*270

||03 - 2.25[kg/cm2]||

o - 151090 +6*1270*100_6*4560*100
Y 270%270  270% 2707 270 *270

o, =1.97[kg/cm2]||

Los esfuerzos calculados son menores al esfuerzo admisible 6aam=2.30 [kg/cm?] del terreno

de emplazamiento, por lo que se verificd que cumple con la seccién adoptada.

Figura 3.34. Diagrama de esfuerzos en la zapata.

o, =2 17[kg/cm’]

A

o, =1.90ke/cm”]

o, =2 o, =1.97[kg!/ cm”]

a

*Fuente: Propia.



Determinacion de la armadura
Armadura a flexion

En direccién X:

I,=2"% ,015%a, l, =#+0.15*40
I, =121cm]|
Calculo de momentos
o;—0, Y
a a—lI,
_ 2.25-1.97
'~ (a— O3 704 Y'=(270-12)* — "~
Y'=(a—1I,)* - ( ) 570
Y'=0.159kg/cm?]
Oa =Y H0oy o, =0.155+1.97
o, =2.129kg/cm?]
Calculo del momento en la direccion “a”
M :O-a*laz+(o-1_o-a)*la* g*l
é 2 2 3 °
* 2 _ *
M, = 21257127 (2.17-2.125) 121*(3*121)
2 2
M, =15775678kg*cm]|
M, =1.6%b*M, M, =1.6*270*15775678

M, =681509268[kg * cm]||

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (Jld)

_ Mg 681509268
b*d?*f, #4 = 270%752 *140

£y =0.0321)

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (s)

Hy

Con Mg =0.0321 se tiene por tablas que (s =0.0332)

* * *
A, = af d” fy A, _ 0.0332*270%75+140

yd 3652174




A =25.78cm’]|

Determinacion de la armadura minima

Con fy=4200 [kg/cm’] = @_. =0.0018

As min = Onip *a*d A, =0.0018*270*75

A

'S min

= 36.45[cm?]|

Se escoge la mayor de las areas, por lo que la armadura seré:

A, =36.45cm?]

Determinacién del nimero de barras

Con una barra ¢p=16 [mm]; Az=2.01 [cm?]

#te= s it fo - 3645
A, 2.01
# fe=18.13~19
Determinacion del espaciamiento
a—#fe* A,
s=——F s (270-10)-19*2.01
s =12.32[cm] =12[cm]
19¢416mmc /12
En direccion Y:
b-b, . _
l, =22 4 0.15%b, |, = 270240 4 15%40
1, =121cm]
Célculo de momentos
o;—0; Y
b b—1,
o,—O 2.25-2.17
Y'=(b-1)*=2 " Y'=(270-12)* ——
( b) b ( ) 270

Y'=0.0444kg/cm?]

o, =Y'+o, o, =0.0442+2.17



o, =2.214kg/cm?]

Calculo del momento en la direccion “b”

*|2 2
My = =2 v, - 2214%120
2 b 2

[Mm, =1620759(Kg * o

M, =1.6*b*M, M, =1.6*270*16207.59

M, =700167759kg*cm]

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (JLd)

M, 700167759

“brd?*f, Ho = 570%752 *140

Determinacion de la cuantia mecénica de la armadura (ws)

Hy

Con g =0.0330 se tiene por tablas que (s =0.03415)

_wg*b*d*f, 0.03415*270*75*140
A =——"-% A -
flg 3652174

A, =2652cm?]|
Determinacién de la armadura minima
Con f,4=4200 [kg/cm’] = . =0.0018

A min = Opin *b*d A, =0.0018*270*75

Aq iy = 36.45[cm?] |

Se escoge la mayor de las areas, por lo que la armadura seré:

A, =36.45cm’]|

Determinacién del nimero de barras
Con una barra ¢p=16 [mm]; A;=2.01 [cm?]

Hle= 2 4o 3645

A, 2.01
#fe=18.13~19

Determinacion del espaciamiento



b—# fe* A, s _ (270-10) ~19*2.01
S=———— =
#fe—-1 19-1

|| s =12.32[cm] ~ 12[cm]||

19¢16mmc /12
Comprobaciones
Verificacion al vuelco
_N",a 151090 , 270
Vx =15+ Yy = *
My 2 1270*100 2

¥, =16061>1.50 jjjok! |

Verificacion al deslizamiento

(p=35° para arenas con gravas.
2 2

—_ “ % = Z*350
Py 3 2 Py 3
p, = 232000
N+ P )*tge 151090)*tg23°20'
7/52( p) d215 ]/S)(:( ) g
H, 750
|7s =86.90>15 jjjokm |
Verificacion del esfuerzo cortante
V,, < f,*d*b
Resistencia convencional del hormigon en la zapata.
Figura 3.35.
k \"4 d
al
[ ] [ ] [ ] o L ) L]
L }
1 b | il
*Fuente: Propia.
v= 250 [cm]; d= 130 [cm]; b= 270 [cm]
N, 151090

T T a*b 7t T 570%270



||at - 2.07[kg/cm2]||

V,, =oc, *b*(v—d) V,, = 2.07*270*(250— 75)

[V, = 978075[kq]

200 200
= — =1 —
e=1+7 y 750

|g=1.52
A 36.45+36.45
_ S QO=—"""""
? = b=d 270*75
@ =3.60x10"°

f, =210kg/cm?]=20.60[MPa]
f, =0.12*£*(100* p* f  )"*

f, =0.12*1.52*(100*3.60x107° *20.601)""*

f., =0.36]Nmm?]

0.36*100
45360kg] < —————*75%*210
Jkg] 081

4536(kg] < 5779817[kg]ijiCumple!!]

Verificacién del punzonamiento

Pe =(c,+d)*2+(c, +d)*2 P. = (40+75)*2+ (40+ 75)*2

P. =46(cm]
AC :Pc*d AC :460*75

A. =3450cm?]|

— *3 2
f =0.131%3/f2 f, =0.131*3/20.60

|| f_ =0.984MPa]




_ 270%270° J. = 442867500 [cm*]

J
¢ 12
14 2% |Gt 1424 [40+75
3 \c,+d 3 V40+75
L =0.40 |
Ny L a*M*v _ e 151090  0.40%1270*140
A Je 34500 442867500

4.38[kg/cm?] < 20.061kg/cm?]

Verificacién de adherencia
Para zapatas rigidas k=0.95
Para zapatas flexibles k=2

fbd = k*3\/ fci fbd :2*3/1402

| foc =53.92[kg/cm?]|

En direccion X
_ *
Vda =y, *[Ga*lb + (63 ;a) Ibi|*a
(2.25-2.125)*121
2

V,, = 1.6*[2.125*121+ }*270

||vda =114349Kkg] ||

Va 114345

Tha = * A *kn Kk Tha
09*d*n*r ¢ 0.9*75*14* r*1.6

[ 70e = 24.07[kg]

7y, = 24.07[kg] < f,, = 25.61[kg]ijiCumple!t]

En este caso, en que la formula esta siendo atendida, pero en caso de que no fuera asi, se

tiene las siguientes alternativas para que cumpla:
1. Aumentar el nimero de barras y mantener la altura de la zapata.

2. Aumentar la altura de la zapata.



3.5.5. COMPARACION DEL DISENO ESTRUCTURAL CON EL DISENO DE
CONSTRUCCION

Para cuando se termino el presente proyecto, ya se habia comenzado la ejecucion de la
construcciéon de los Laboratorios de Farmacologia y Farmaotecnia, por lo que se vio prudente
afiadir una comparacion entre lo construido y lo que se disefi0 en este proyecto.

Al principio del proyecto se determin6 que las losas serian de viguetas pretensadas, cuando
la universidad brindo6 los planos del presente proyecto a la estudiante, se pudo ver que, el
proyecto contaba con luces de gran magnitud, por lo que no se deberia hacer un cambio, o se
aumentaban mas columnas y vigas, 0 se cambiaba el tipo de losa, de una con viguetas
pretensadas, a una losa nervada en dos direcciones, la estudiante opt6 por el aumento de
columnas, sin afectar los espacios de las aulas; a diferencia de la empresa constructora vio
prudente cambiar el tipo de losa, sin embargo, en algunos ambientes si se mantuvieron losas
de viguetas, mientras que en los ambientes méas grandes se utilizaron losas nervadas; para el
ascensor, en ambos casos, se determiné losas llenas, debido a esto, los volimenes de
hormigon y el costo de la obra son diferentes.

A continuacion se muestra un cuadro de comparacion de volimenes y costos en porcentaje.

Cuadro 3.22. Comparacion de volumenes y costos.

Empresa constructora Disefo del proyecto
Elemento estructural
Volumen Costo Volumen Costo
Fundaciones 164,35 | 271141,47 | 139,43 | 279829,20
Columnas 85,69 319387,18 60,36 182201,49
Vigas 104,65 | 389174,51 | 150,53 | 431303,07
Losas 1143,78 | 1102786,53 | 1508,65 | 582309,92
Escaleras 13,66 49744,26 9,09 38838,84
1512,13 | 2132233,96 | 1868,06 | 151448252

*Fuente propia.
El disefio estructural de este proyecto, hecho por la universitaria, fue realizado para tres
plantas; sin embargo, en la tabla 3.48, se calcularon los volumenes de hormigon de las dos
primeras plantas y del ascensor, esto se hizo asi, para una comparacion mas justa del
proyecto, permitiendo ver las diferencias de los volumenes de hormigén, y la diferencia de
los costos, sin tomar en cuenta las instalaciones, desbroce y limpieza para la ejecucion de la

obra, excavaciones, el acabado de la obra, pintura, ni el retiro de escombros o limpieza final.



Se puede ver en el cuadro 3.22. la diferencia que hay en volimenes de hormigdn y el costo
de los mismos, pero donde se nota mayor diferencia de volimenes y costo, es en las losas, la
diferencia de los voliumenes en losas es de 25%, siendo favorable para la empresa
constructora, permitiendo que el peso propio de la estructura disminuya, pero la diferencia
del costo es de 47%, haciendo favorable para el disefio del proyecto, es fundamental para
todo ingeniero civil determinar si el costo de la obra justifica el disefio de la misma, pero en
total la obra disefiada por la empresa es casi 19% menor en volumen, mientras que la obra
disefiada en este proyecto es casi 29% menos costosa, el tipo de suelo permite tener
fundaciones aisladas, sin exceder demasiado sus volimenes, por lo que, segun el criterio de
la universitaria, es mas viable el disefio expuesto en este proyecto; sin embargo, si el edificio
contara con mas plantas, el costo de la obra justificaria el disefio realizado por el proyectista
de la empresa, a pesar de ello, hay que destacar, que en la ejecucion del proyecto se fueron
agregando nuevas cargas al edifico, por nuevos items que tuvieron que agregarse a la obra,
esto modifico las cargas aumentandolas, tomando en cuenta las nuevas solicitaciones, se vio
bien el disefio estructural realizado por la empresa constructora, aunque en un principio estas
solicitaciones no eran necesarias; cabe destacar en este analisis, que la experiencia de un
ingeniero civil es fundamental en el momento de realizar un disefio estructural, esto permite
poner soluciones a los diferentes contratiempos que puedan presentarse antes y durante la
ejecucion del proyecto.

A continuacion se hara una comparacion estructural entre los elementos de mayor
solicitacion para este proyecto.

Cuadro 3.23. Comparacion de vigas.

Empresa constructora Disefio del proyecto

*Fuente propia.



La seccion de la viga que se observa en la primera columna, es la seccion de la misma viga
de este proyecto, se desconocen los elementos estructurales de mayor solicitacion de la
empresa constructora, pero se realizard una comparacion con aquellos que presentaron mayor
solicitacion en este proyecto, esta viga cuenta con 5 barras de diametro 16 [mm] en la parte
inferior de la viga, una armadura montante en la parte superior de diametro 16 [mm], y
armadura de piel a los costados de didmetro 10 [mm].
La seccion de la viga que se observa en la segunda columna, es la seccion de la viga de mayor
solicitacion del presente proyecto, esta seccion corresponde al centro de la viga, cuenta con
una armadura de 4 barras de didmetro 25 [mm] en la parte inferior de la viga, armadura
montante en la parte superior de didmetro 12 [mm], y armadura de piel a los costados de
diametro 10 [mm]. Esta seccion es de 60 [cm] de altura por 35 [cm] de ancho, si se desea ver
los planos de vigas se encuentra en el anexo 10 planos.
De acuerdo a estas secciones, la viga que corresponde a la segunda columna, es la que cuenta
con mayor armadura en la parte inferior, pero la altura de la seccién de la primera columna
es mayor, lo que le permite tener mayor inercia; sin embargo, la seccién de la viga de la
segunda columna tiene un area mayor al de la primera. Esto muestra que tiene mayor volumen
de hormigén, y por lo tanto mayor carga debido al peso propio.

Cuadro 3.24. Comparacion de columnas.

Empresa constructora Disefio del proyecto

*Fuente propia.



La seccion de la columna de la empresa constructora cuenta con armadura montante de
didmetro de 16 [mm], y cuatro barras de diametro 12 [mm], la seccion es de 45 [cm] por 35
[cm], teniendo un &rea de 1575 [cm?].
La columna disefiada en este proyecto es de mayor solicitacion, cuenta con una armadura
montante de didmetro de 25 [mm], cuatro barras de didmetro 20 [mm], la seccién es de 40
[cm] por 40 [cm], haciendo un area de 1600 [cm?].
La diferencia se ve en el tipo de seccion y en el area, mientras una es rectangular la otra es
cuadrada, se puede apreciar, que la columna rectangular tiene menos area, por lo que la hace
superior, debido a que su volumen es menor y al mismo tiempo su peso propio disminuye;
sin embargo, se puede observar que la armadura es de mayor magnitud, lo que muestra su
solicitacion mayor al de la primera columna, aunque la diferencia en el area de la seccion no
es de gran magnitud.

Cuadro 3.25. Comparacion de zapatas.

Empresa o e - @
constructora 224




Disefio del
proyecto

*Fuente propia.

La zapata que se encuentra en la parte superior del cuadro 3.25, tiene un canto de 40 [cm], es
cuadrada, de dimensiones 185 [cm] por 185 [cm], la armadura para ambos sentidos de la
zapata es del2 barras de 12 [mm] de didmetro cada 15 [cm].

La zapata de la parte inferior del cuadro 3.25, tiene un canto de 85 [cm], es de seccion
cuadrada 270 [cm] por 270 [cm], la armadura para ambos sentidos de la zapata es de 12 barras
de 16 [mm] de diametro cada 22 [cm].

Como se menciono al principio, se desconoce cuales son las secciones de mayor solicitacion
de la empresa constructora; sin embargo, se puede apreciar en los cuadros la diferencia entre
los tipos de secciones, aunque puede que no sea una comparacion justa, dado que los
elementos estructurales de este proyecto son los de mayor solicitacion a diferencia de los
elementos de la empresa constructora, hay que destacar que las secciones de este proyecto
fueron disefiadas para soportar las cargas de tres plantas, mientras que la empresa

constructora realizo el disefio para dos plantas. A pesar de todo, esta comparacion permitio



ver que el edificio disefiado por la empresa constructora es de menor volumen de hormigon,

lo que le permite ser mas liviano, su armado es menor, aunque el costo de la obra es mayor;

sin embargo, para estructuras de gran dimension es fundamental saber aminorar el peso

propio de la obra, ya que las fundaciones son mayores si las solicitaciones son grandes, y por

lo tanto, el costo de la obra crece.

3.6. DESARROLLO DE LA ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL
PROYECTO

3.6.1. ESPECIFICACIONES TECNICAS

Las especificaciones técnicas son pliegos de todos los items que se contemplan en el proyecto
durante su ejecucién. EI mismo que define la siguiente informacion, definicion de los items,
los materiales que se van a usar, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicion, y forma de pago.

Ver anexo A.5.

3.6.2. PRECIOS UNITARIOS

El andlisis de precios unitarios se desarrolla para cada item tomando en cuenta los precios
actuales y el rendimiento de los materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas.
Ademas, se toma en cuenta los beneficios sociales del 55% de la mano de obra; como
herramientas menores del 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como
gastos generales el 5% y como utilidad el 7%. Para los impuestos se tom6 un valor de IVA
del 14.64% y un valor del IT del 3.09%.

Ver anexo A.6.

3.6.3. COMPUTOS METRICOS

Los computos métricos fueron realizados manualmente, tomando en cuenta las dimensiones
geométricas de los planos arquitectonicos como también los estructurales detallados.

Ver anexo A.7.

3.6.4. PRESUPUESTO

El presupuesto total de la obra se lo realiz6 con ayuda de planillas Excel y de la revista de
construccion; el costo de la obra asciende a 8°243.994,94 Bolivianos.

Ver anexo A.8.



3.6.5. PLANY CRONOGRAMA DE OBRAS

Para la construccion de los LABORATORIOS DE FARMACOLOGIA Y
FARMACOTECNIA se tiene un plazo de ejecucion de 400 dias calendario, presentando el
cronograma general de actividades para el proyecto como su respectivo diagrama GANTT.

Ver anexo A.9.



4. APORTE ACADEMICO

4.1. MARCO CONCEPTUAL DEL APORTE

Una escalera es una construccion disefiada para comunicar varios espacios situados a
diferentes alturas. Esta conformada por escalones (peldafios) y puede disponer de varios
tramos separados por descansos, mesetas o rellanos.

Existen diferentes disefios de escaleras que van desde las modernas, clasicas, utilitarias, hasta
disefios rusticos que pueden ir muy bien en algunos espacios, tanto internos como externos
de la casa.

El estilo depende mucho del disefio de la casa, los elementos como el pasamanos, los pasos
y contrapasos pueden ser, por ejemplo, del material y color que tienen las paredes.

En la actualidad se da importancia al disefio arquitecténico, por la estética que puede brindar
a un edificio la composicion de formas y volimenes, la adecuada eleccion de los colores, etc.
La escalera debe ser siempre un motivo especial del disefio, debe constituirse en un elemento
atractivo dentro del edificio; y por lo tanto, debe invitar a usarla.

Po su parte, el ingeniero debe ver aspectos relacionados al material que empleara y la
estructura, que son igualmente importantes, un buen disefio implica la eleccion de materiales
que tengan armonia y compatibilidad entre si, que tengan las medidas apropiadas para
resistir las cargas de uso y, sobre todo, que sea muy clara la propuesta de ensamble entre las
piezas.

Para este proyecto se realizara el disefio estructural de una escalera ortopoligonal.

Figura 4.1. Escalera ortopoligonal.

*Fuente: Pagina de internet, miraquechulo.wordpress.com
En la figura 4.1., se puede apreciar el disefio de una escalera ortopoligonal y cémo esta

puede brindar mas espacio al ambiente y su aportacién a la estética del mismo.



4.2. MARCO TEORICO O ALCANCE DEL APORTE

Comunmente, se puede apreciar en cualquier edificacion que los sistemas de escaleras estan
compuestos por losas, a las que a su vez se les agrega escalones que dan origen a un medio
por el cual un usuario de una edificacion puede desplazarse de un punto a otro del edificio;
sin embargo, el sistema de escaleras denominado sistema ortopoligonal se considera un caso
especial de los sistemas de escaleras, ya que este no se compone de una losa plana, a la cual
se le agrega escalones, sino que en este tipo de sistemas la losa es la que presenta la forma

de escalén.

a. Sistema de escaleras tradicional. b. Sistema de escaleras ortopoligonales.

Figura 4.2. Comparacién de modelo tradicional de una escalera con otra ortopoligonal.
Este tipo de sistemas no son muy cominmente empleados, ya que se consideran de un grado
de dificultad alto para su ejecucion, ademas de representar dificultades para su anélisis y
disefio, ya que siendo un caso especial, se requiere de métodos de andlisis y disefio especiales
para su célculo.

A pesar de lo dicho, es una escalera que puede dar realce al disefio estético, razon por la cual
los arquitectos estan disefiando varios tipos de escaleras que pueden ser dificiles de disefiar
o0 de ejecutar, pero no imposible; sin embargo, el precio de los materiales puede aumentar el
costo de la estructura por la dificultad del armado o encofrado.

4.3. PRODUCTO APORTE

El aporte académico para este proyecto, es el disefio estructural de una escalera
ortopoligonal.

Es un tipo de escalera que se caracteriza por no poseer una losa, sino tan solo huella y
contrahuella. Al ser un tipo especial de escalera, su andlisis sigue métodos que no se aplican

a otros.



Cuadro 4.1. Datos del tramo 1

NUmero de pasos Np 15
NUmero de contrapasos Nc 15
Ancho B 1.66[m]
Resistencia caracteristica del hormigon fex 210 [kg/cm?]
Resistencia caracteristica del acero fy 4200 [kg/cm?]

*Fuente propia
Analizando una porcidn de la grada:
Figura 4.3. Dimensiones de la escalera ortopoligonal tramo 1.

e

15.5[:|:m
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*Fuente: Propia.

Calculo de peso propio:

Py = (H +€)*B*e*y 00 P, =(0.37+0.125)*0.125* 2.4

P., =0.1489Tn/m]
P., =(0.155—0.125)*0.125* 2.4

Pe, = (Ch _e)*B*e*7H°A°

[P, =0.009Tn/m]

P =P, +P, P,, =0.1485+0.009

[[Por =0.1579Tn/m]

Cuadro 4.2. Cargas en la escalera.

Escalera
Peso Propio 157.5 [kg/m]
Solado 100 [kg/m]
Sobrecarga 300 [kg/m]
Barandillas 300 [kg/m]
Total 857.5 [kg/m]

*Fuente propia.

Las cargas, se multiplicaran por factores de mayoracion teniendo como resultado:



Cuadro 4.3. Cargas mayoradas.

Escalera
Peso Propio 220.5 [kg/m]
Solado 140 [kg/m]
Sobrecarga 480 [kg/m]
Barandillas 420 [kg/m]
Total 1260.5 [kg/m]

*Fuente propia.
Tramo A-B

Calculando la escalera por analogia de la columna
Figura 4.4. Portico idealizado.

*Fuente: Propia.
P, =W, *X P, =12605*0.37

[[w, =466.39kg/m]|

Utilizando como carga repartida el diagrama de momentos flectores en la escalera, se tiene:

Figura 4.5. Diagrama de momentos.

*Fuente: Propia.

Calculando los momentos en el centro de la viga y en los apoyos, se tiene:



M o = 423698 Kg *m]
Tomando el momento de mayor valor:

Figura 4.6. Vista de la grada transversalmente.

I i

15.5 13.5

*Fuente: Propia.

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (JLd)
1, = M ax 4236.98*100
d * * -
b*d?* f, K4 = 100%1352 %140

[[ 4 =0.1661

Determinacion de la cuantia mecénica de la armadura (ws)

Con Mg =0.1661 se tiene por tablas que (s =0.1874)
*h* *
A = Ds b*d de A = 0.1874*100*13.5*140
fyg s 3652174
A, =9.70[cm?]

Con la cuantia geométrica minima, se determina el area de acero minima.

El area minima de acero es:

Asmin = VVmin *bw *d Asmin = 00018*100*135
A, = 2.43[cm2]ﬂ

Disposicién de barras

A #barras= .70

¢10 0.785
#barras=12.35~13

#barras=

Espaciamiento
La separacion para la distribucion del acero se realizard mediante el siguiente razonamiento,
y se comprobara si es posible colocar el acero con la distribucion propuesta; en caso contrario,
el espaciamiento no debe ser mayor al maximo permitido.

S =45[cm]
Determinacion del espaciamiento

b 100
S=—— S=——
#barras 13



s =7.69[cm]
13410mm _c/7

Calculando la misma escalera como vigas con cargas puntuales

Figura 4.7. Viga con cargas puntuales.

AL
RAT TRB

*Fuente: Propia.

P, =W, *X P, =12605*0.37

W, =466.39[kg / m]
Calculando los momentos en el centro de la viga y en los apoyos, se tiene:

M, =4227.78kg*m]|

Figura 4.8. Diagrama de momentos.

Wﬂ}_}g [leg*m]

*Fuente: Propia.

Tomando el momento de mayor valor:

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (JLd)
M 4227.78*100

max =

SRNTTIETS M = 10071357 %140

Hy =0.1657

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (s)

Con Mg =0.1657 se tiene por tablas que (ws =0.1869)

A = O *hrd*f a, - 0:1869%100*135*140
f 3652174

yd I
A =9.67[cm?]

Con la cuantia geometrica minima, se determina el area de acero minima.




El &rea minima de acero es:
A, =W *b *d A, pin =0.0018%100%13.5

1A = 2.43[cm2]"

Disposicién de barras

A #barras= ﬁ

$10 0.785
#barras=12.32 =13

#barras=

Espaciamiento
La separacion para la distribucion del acero se realizard mediante el siguiente razonamiento,
y se comprobara si es posible colocar el acero con la distribucion propuesta; en caso contrario,

el espaciamiento no debe ser mayor al maximo permitido.

Sax =45cm]
Determinacion del espaciamiento
b 100
S=—— S=—
#barras 13
s=7.69cm]
1310mm _c/7

Calculando la misma escalera como viga con carga repartida

Figura 4.9. Viga con carga distribuida.

L

AN AN

Wi=1260.5 [k/m]

*Fuente: Propia.
Calculando los momentos en el centro de la viga y en los apoyos, se tiene:

Figura 4.10. Diagrama de momentos.

Dlrae=4200 04 [kg*m)]

*Fuente: Propia.
M., =4209.04kg*m]



Tomando el momento de mayor valor:

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (JLd)
M 4209.04*100

max d

T brd2* 1, H4 = 1001357 *140

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (s)

Hy

Con Mg =0.1650 se tiene por tablas que (s =0.1860)

*h* *
ws *b*d* f A _ 0.1860%100%13.5*140
fy s 3652174

A, =9.63[cm?]

A =

Con la cuantia geométrica minima, se determina el area de acero minima.

El &rea minima de acero es:
A in = Win *b,, *d A, =0.0018*100*135
A i = 2.43[cm2]"

Disposicion de barras

A #barras= 9.63

$10 0.785
#barras=12.26 ~13

#tbarras=

Espaciamiento
La separacion para la distribucion del acero se realizara mediante el siguiente razonamiento,
y se comprobara si es posible colocar el acero con la distribucion propuesta; en caso contrario,

el espaciamiento no debe ser mayor al maximo permitido.

S e =45[cm]
Determinacion del espaciamiento
b 100
S=—— S=—+
#barras 13
s=7.69cm]
1310mm _c/7

Tramo C-D

Calculando la escalera por analogia de la columna




Figura 4.11. Portico idealizado.

*Fuente: Propia.
P, =W, *X P, =12605*0.37
W, =466.39[kg/m]

Utilizando como carga repartida el diagrama de momentos flectores en la escalera, se tiene:

Figura 4.12. Diagrama de momentos.

*Fuente: Propia.
Calculando los momentos en el centro de la viga y en los apoyos, se tiene:
M e = 423698 Kg *m]
Tomando el momento de mayor valor:

Figura 4.13. Vista de la grada transversalmente.

i i

15.5 13.5

!

= 100 -

*Fuente: Propia.
Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (Jld)

M. 4236.98*100

b*d?* f H = 1001357 *
y e —o.t001 100*1357 *140

Hy =




Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (s)

Con Mg =0.1661 se tiene por tablas que (ws =0.1874)
*h* *
@5 *b*d ™ Ty A _ 0.1874*100*135*140
fyq s 3652174

A, =9.70[cm?]

A =

Con la cuantia geométrica minima, se determina el area de acero minima.

El area minima de acero es:

A, =W, *b, *d A, =0.0018*100*13.5
A i = 2.430om?

Disposicion de barras
A 9.70

#barras= ——
$10 0.785

#barras=12.35~13

#barras=

Espaciamiento
La separacion para la distribucion del acero se realizara mediante el siguiente razonamiento,
y se comprobara si es posible colocar el acero con la distribucion propuesta; en caso contrario,

el espaciamiento no debe ser mayor al maximo permitido.

Sax =45[cm]
Determinacion del espaciamiento
b 100
S=—— s="""
#barras 13
s=7.69[cm]
13410mm_c/7

Calculando la misma escalera como vigas con cargas puntuales

Figura 4.14. Viga con cargas puntuales.

AL
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*Fuente: Propia.

P, =W, * X P, =12605*0.37
W, = 466.39[kg/m]




Calculando los momentos en el centro de la viga y en los apoyos, se tiene:
M o =4227.78kg * m]

Figura 4.15. Diagrama de momentos.

*Fuente: Propia.

Tomando el momento de mayor valor:

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (JLd)
M _ 4227.78*100

max d

Ha =gzt H4 = 100*1357 %140

1, =0.1657

Determinacion de la cuantia mecénica de la armadura (ws)

Con Mg =0.1657 se tiene por tablas que (s =0.1869)

* * *
ws *b*d* T, A _ 0.1869*100%13.5*140
flg s 3652174

A, =9.67[cm?]

A =

Con la cuantia geométrica minima, se determina el area de acero minima.

El area minima de acero es:
Asmin = Wmin *bw *d Asmin =0.0018*100*13.5

A in = 2.43[cm2]"

Disposicién de barras

#barras= A #barras= ﬁ
A910 0.785

#barras=12.32~13

Espaciamiento
La separacion para la distribucion del acero se realizard mediante el siguiente razonamiento,
y se comprobara si es posible colocar el acero con la distribucion propuesta; en caso contrario,
el espaciamiento no debe ser mayor al maximo permitido.
Sax =45[cm]

Determinacion del espaciamiento
s—_ 0 s 100

#barras 13



s=7.69cm]

1310mm _c/7

Calculando la misma escalera como viga con carga repartida

Figura 4.16. Viga con carga distribuida.

Wi=1260.5 [kg/m]

T 1] P l

FAN JAN

*Fuente: Propia.
Calculando los momentos en el centro de la viga y en los apoyos tenemos:

Figura 4.17. Diagrama de momentos.

Iubnen=4200.04 [kg*m]

*Fuente: Propia.

M pax =4209.04kg*m]
Tomando el momento de mayor valor:

Determinacion del momento reducido de calculo del ancho menor de la zapata (JLd)
M 4209.04*100

Ha pwgz=t_ 4 = 100%1352 *140

1, =0.1650

Determinacion de la cuantia mecanica de la armadura (s)

Con Mg =0.1650 se tiene por tablas que (ws =0.1860)
*h* *
@5 *b*d* T A _ 0.1860%100*135*140
fyq s 3652174
A, =9.63[cm?]

A =

Con la cuantia geométrica minima, se determina el area de acero minima.
El area minima de acero es:
A, =w_ *b *d A,... =0.0018*100*135

s min



Disposicion de barras

A

#tbarras=

A 910

Espaciamiento

A= 2.43[cm2]ﬂ

#barras=12.26~13

#tbarras= &
0.785

La separacion para la distribucion del acero se realizara mediante el siguiente razonamiento,

y se comprobara si es posible colocar el acero con la distribucion propuesta; en caso contrario,

el espaciamiento no debe ser mayor al méaximo permitido.

S e =45[cm]
Determinacion del espaciamiento
b 100
S=—— S=—
#barras 13
s=7.69cm]
13410mm_c/7
Cuadro 4.4. Comparacion de momentos.
N° de Tramo Analogia de la Carga puntual | Carga repartida
escalones columna [kg*m] [kg*m] [kg*m]
15 A-B 4236.98 4227.78 4209.04
15 C-D 4236.98 4227.78 4209.04

*Fuente propia.

Cuadro 4.5. Comparacion de armadura.

N° de Analogia de la Carga puntual Carga repartida
escalones Lugar columna
As [cm] ¢ As [cm] ¢ As [cm] ¢
15 A-B 9.70 13410 9.67 13410 9.63 13410
15 C-D 9.70 13410 9.67 13410 9.63 13410

*Fuente propia.

El corte para este tipo de escalera no se revisa, pues como se puede observar en el anexo A.8.,

el armado se realiza a manera de estribo que, longitudinalmente trabajard como acero a

flexion, pero que contribuye también a la resistencia de los esfuerzos de corte que le induce

la carga aplicada.

Figura 4.18. Disefio de la armadura.



*Fuente: Propia.
Verificacion de la losa de descanso de la escalera (tramo B-C)

L, 5.98
L, 166
L, L, o )1
—-=3.60 —— > 2 (Armadura en una direccion
Ly Ly
Cuadro 4.6. Cargas en el descanso.
Descanso
Peso Propio 400 [kg/m]
Barandillas 300 [kg/m]
Solado 100 [kg/m]
Sobrecarga 300 [kg/m]
Total 1100 [kg/m]

*Fuente propia.
Figura 4.19. Cargas sobre la losa de descanso.

g=1100 [kg*m]

A -A

*Fuente: Propia.

El momento maximo de disefio positivo en la viga es:

M, =M *1.6*100 M, =378.90*1.6*100
|||v|d — 6062z[kg*cm/m]||

Datos iniciales
Para esto se disefia por 1 metro de ancho, entonces:
b, =1,00[m]=100[cm]

Donde:
d: espesor de la losa [cm].
d=h-d, d=18-2 d =16[cm]
f
q === f, =140kg/cm?]
15
f =f_ f,, =3652174kg/cm?]

yk
¥ 115



210

cd 15
4200
¥ 115
Momento reducido de calculo
1 :M—zd 60624
b, *d?* f e = 100%162 *140
1y =0.017

Paraacero f, = 4ZOdkg/cm2] —> 1y < lyim = 0.017<0.332

No necesita armadura a compresion, pero aun asi se calculara una armadura minima.
Con la cuantia geométrica minima, se determina el area de acero minima.

El &rea minima de acero es:

Asmin = Wi *0,, *d A, =0.0018*100*16

A = 3.06cm? |

Disposicién de barras

#barras:ASL #barras:ﬂ

410

#barras=3.90 ~ 4|

Espaciamiento
100 100
e= e=—
#barras 4

e =25cm]

Armadura a utilizar

A, =4¢10c25=3.14[cm?* / m]

Calculo de la armadura longitudinal negativa
La escalera contard con apoyos articulados, por lo que no se generara ningin momento
negativo; pero debido a la seguridad, se colocara una armadura negativa minima.

El area minima de acero es:
Asmin = Wmin *bw *d

Ao =3.08cm? ]| A, in = 0.0018%100*16

Disposicion de barras

A #barras= ﬁ
#10 0.785

#barras=




#barras=3.90~ 4|

Espaciamiento
~ 100
#barras

|e =29cm]

Armadura a utilizar

A, = 4¢10c25=3.14[cm? /m]
||

Armadura de distribucion superior e inferior

Para distribuir el esfuerzo uniformemente en la losa de la escalera, y a la armadura resistente,

se agregan barras en sentido transversal, las que, por tal motivo, se denominan armadura de

distribucion o reparticion.

En rigor, la armadura de reparticion soporta las reducidas solicitaciones que se producen en

sentido de la mayor luz y que, aunque pequefias, no pueden ignorarse.

Como no desarrolla funciones estrictamente resistentes, va ubicada sobre la armadura

principal y lleva una separacion mayor que esta, siendo menor su diametro.

A.distribmin. > % A, principal

A.distribmin.g6c/25cm]

Para el disefio de la armadura de distribucion se debe escoger entre estas dos opciones, para

la escalera se utilizard como armadura de distribucion:

A.distribmin.> % A, principal

A distribmin. = 0.64§cm?]

La armadura que se utilizara sera:

|| Asgistribugon = #6_C/ 25"

Verificacion al corte

Resistencia del hormigon al corte.

fvd = 05\/E

f,, =5.92[kg/cm?]|

Resistencia del hormigoén al corte.
ch = fvd *bw *d

Ve, =9477kg]

Asdistribmin.2%*3.24

V,, =5.92*100*16



V, =1.6*V__ V, =1.6*2537.91

V, = 4060.66[kg]

Como:

V,, =9477kg] >V, = 4060.66[kg]

No necesita armadura transversal

Por lo tanto, se calculara una armadura minima.
A (0.02* f, *b,, *1) A (0.02*140*100*100)

S min ; Smin 365217

yd

[ Aq iy = 7.670cm? /m]

S min

4.4. GUIA PARA SU UTILIZACION

De acuerdo a la bibliografia encontrada para el calculo de la escalera ortopoligonal, se puede
apreciar, que la dificultad de calculo no es algo que rebasa los conocimientos basicos para su
disefio, sin embargo para la ejecucion hay aspectos que se deben tomar en cuenta

Lo importante es el armado del acero de los escalones, se debe asegurar la continuidad
de la armadura, al momento de encofrar la escalera es preciso vigilar su correcta
ejecucion.

Se puede apreciar que una escalera ortopoligonal tiene menos volumen de hormigon,
puesto que no es armada con una losa, por lo que reduce el peso propio de la misma, sin
embargo el armado y encofrado aumenta el precio y la dificultad en la ejecucion.

Seria bueno también verificar que los diametros de la armadura que se utilizara no sean
demasiado grandes, porque mientras mayor sea el diametro del acero, la dificultad del
doblado del mismo sera mayor, por otra parte, es importante ver si se puede realizar el
armado de los estribos mas juntos.

Este tipo de escaleras es preferible que se disenie para tramos rectos por la continuidad
de su armadura, en caso contrario se deberia tomar en cuenta otros aspectos al momento

de su disefio y ejecucion.
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Se realizd de forma apropiada “El Disefio estructural de los laboratorios de Farmacologia
y Farmacotecnia de la Facultad de Ciencias de la Salud”, aplicando la Norma Boliviana
(CBH), las metodologias aprendidas en el transcurso de la carrera de Ingenieria Civil,
realizando un predimensionamiento y verificando que los diferentes elementos
estructurales no sean sobredimensionados, pero permitiendo que el hormigon trabaje
junto con el acero.

Se realiz6 el estudio de SPT en campo a 2.90 [m] de profundidad, para luego determinar
en gabinete, la capacidad portante del suelo, dando como resultado una resistencia de
2.86 [kg/cm?].

Con la resistencia admisible de 2.38 [kg/cm?] del estudio de suelo y el valor de la
resistencia dada por la empresa (caam= 2.30 [kg/cm?]), se utiliz6 el valor mas
desfavorable, para mayor seguridad de la obra, cam= 2.30 [kg/cm?], de esa forma se
determind que el tipo de cimentacion apropiado para soporte de la estructura, son zapatas
aisladas, ubicadas a 2.90 [m] de profundidad.

La topografia del lugar de emplazamiento de la obra es plana, por lo que, para crear curvas
de nivel, se disefi¢ estas a cada 10 [cm], en el plano topografico se puede observar los
detalles alrededor de la obra.

Con los planos arquitecténicos provistos por la Universidad Autonoma Juan Misael
Saracho, se pudo determinar el lugar donde se ubicaran las columnas, altura de las
mismas, dimensiones de las losas, escaleras y el ascensor.

El costo de la obra asciende a 8°243.994,94 Bs., con costo de 506,01 $us/m?.

Cada elemento que esta sometido a mayor solicitacion fue verificado para asegurar que
el dimensionamiento de los mismos sea suficiente y resistente.

El disefio de la estructura se muestra en los planos estructurales de vigas, losas, zapatas,
escaleras y columnas.

Antes de terminar el presente proyecto, se comenz0 a ejecutar la construccion del mismo,
por lo que se realiz6 una comparacion de lo disefiado en este proyecto y lo que se estaba
construyendo, se puede concluir que el disefio estructural realizado por la universitaria,
es de menor costo, y es funcional para las cargas que se habian determinado en un

principio de la obra, pero el disefio realizado por la empresa constructora, es el mas



apropiado en el momento de ejecutarla, debido a los nuevos items que aparecieron en el
transcurso de la obra, lo que demuestra que puede cambiar, de un momento a otro, el
disefio estructural de la obra y la importancia de tener experiencia para solucionar, en la
brevedad posible, los contratiempos que puedan surgir durante la misma.

Como aporte académico se realizé el disefio de una escalera ortopoligonal, aplicada a la
escalera de la planta baja, por ser esta la de mayor longitud y solicitacion. Ademas, se
muestra en los planos de escaleras, el armado de la misma, se debe agregar que
estéticamente es una escalera que aporta al disefio arquitectonico, pero al momento de su
ejecucion hay varios aspectos que se deben tomar en cuenta, como: el encofrado y su
armado; a pesar de las complicaciones que pudieran presentarse en su ejecucion, este tipo
de escalera cuenta con gran flexibilidad por su armado, lo que le permite, que ante una
accion de emergencia, como un sismo, pueda deformarse sin llegar a su estado limite,
brindando un escape seguro.

En la verificacion de los elementos estructurales de mayor solicitacion de la obra, se pudo
apreciar que en algunos casos, hay cierta variacion entre los resultados calculados por la
universitaria y los resultados lanzados por el programa cype cad, pero al mismo tiempo
tales diferencias no son de gran magnitud, las armaduras necesarias en esas secciones de
solicitacién son los mismos diametros y las mismas secciones, lo que varia es la longitud
de aplicacion de la armadura o la separacion de la armadura, pero solo variaen 1 cm, o
en 1,5 cm, por lo que no se necesitd hacer variaciones en los planos que arrojo el

programa, lo Unico que se hizo, fue ordenarlos para su presentacion.
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“El Disefio estructural de los laboratorios de Farmacologia y Farmacotecnia de la
Facultad de Ciencias de la Salud”, se realiz6 aplicando la Norma Boliviana (CBH), por
lo que se recomienda que su ejecucion sea de acuerdo a los planos estructurales
entregados, en caso de presentarse nuevas cargas o especificaciones durante la ejecucion
del proyecto, se debera hacer las modificaciones, de acuerdo con la norma, sin perder de
vista el factor seguridad y confort de los usuarios.

Se deberd hacer un correcto mantenimiento de la fachada, azotea y de las instalaciones
del edificio, esto brindar4 comodidad y en especial seguridad, debido a que el edificio
estara destinado para uso de laboratorios, sus instalaciones son de especial cuidado, ya
que tienen especificaciones singulares, para la seguridad de los usuarios de los
laboratorios.

La escalera ortopoligonal disefiada en el capitulo 4 del presente proyecto, es de menor
peso propio, flexible, sin permitir que su deformacion haga que el usuario se sienta
inseguro al circular por ella, asi mismo la flexibilidad de esta escalera, le permite
deformarse sin fracturarse ante situaciones de emergencia, como en el caso de un
movimiento sismico, aunque en el departamento de Tarija no se presentan movimientos
de tierra de gran magnitud, se ha visto prudente comenzar a disefiar obras sismoresitentes,
debido a los cambios globales que se estan observando. Esta escalera brindara un escape

seguro, ante efectos extraordinarios, que pudieran producirse.



