1.-ANTECEDENTES.-
1.1. El problema.-

El crecimiento poblacional en la Ciudad de Bermejo con el transcurso de los afios
originan que aumente el nimero de deportistas en eventos deportivos, al desarrollarse
mas la ciudad entre las gestiones 2013 y 2015, se realiza la construccion y entrega del
nuevo multideportivo en el Barrio Azucarero?, zona que se encuentra alejada de algun
lugar de hospedaje, ante esta situacion la alcaldia se ve obligada a incluir el gasto de
transporte y hospedaje en su presupuesto anual ya que los eventos deportivos se

realizan en el multideportivo.

1.1.1.- Planteamiento.-

De seguir sin un lugar de acogimiento cercano para los deportistas que asistiran al

complejo multideportivo puede llevarse a las siguientes situaciones:

» Los deportistas tendrian que hospedarse en otros lugares ocasionando que se
tenga que pagar el transporte para llevarlos al lugar de competencia y traerlos
al lugar donde estarian hospedados.

» Representaria un gasto extra el hospedar a los deportistas.

» El hecho de que los deportistas anden del lugar de acogimiento al complejo
multideportivo repetidas veces afectaria el rendimiento de dichos deportistas.

» Al tener los gastos de transporte y hospedaje ocasionaria de manera indirecta el

subdesarrollo en el lugar.

1.1.2.- Formulacion.-

! Informacién provista por la Alcaldia Municipal de Bermejo.



¢Cdémo reducir los costos de transporte y hospedaje considerando la zona donde se
ubica el complejo? Ante la interrogante planteada se vio como solucion la construccion

de un Albergue Municipal.



1.1.3.- Sistematizacion.-

De la alternativa de solucion seleccionada se realiz6 un andlisis previo de los elementos estructurales que se implementaran

en el disefio estructural de la infraestructura, donde se contemplo lo siguiente:
Losas.- Losa alivianada, cubierta plana (losa alivianada).
Estructura porticada.- Esta contempla vigas y columnas.

Cimientos.- Zapata (cimiento aislado bajo columna).

Cubierta Plana — Losa Aligerada
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1.2. Objetivos.-

1.2.1.- General:

>

Realizar el disefio estructural del “Albergue Municipal” en la ciudad de
Bermejo, utilizando el programa CYPECAD 2015, basado en la norma vigente
CBH-87, para satisfacer la necesidad de falta de hospedaje cercano al complejo

multideportivo.

1.2.2.- Especificos:

>
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Validar y analizar el estudio de suelos para seleccionar el tipo de fundacién mas
adecuado, en funcion a la capacidad portante y las -caracteristicas
geomorfoldgicas del lugar.

Realizar el calculo estructural de vigas, columnas, zapatas, losas, del albergue
de acogimiento.

Elaborar los planos estructurales del albergue.

Elaborar los computos métricos y los precios unitarios de la estructura.
Realizar el presupuesto aproximado de la construccion del albergue.

Realizar las especificaciones técnicas.

Elaborar el cronograma de la realizacion del albergue.

Realizar el célculo de la zapata de menor dimension por el Método de Flexion
y el Método de Rigidez (Biela - Tirante).

Realizar la comparacién técnica y economica de los calculos por los métodos

de Flexion y Rigidez, en suelos con resistencia portante de 1,5Kg/cm?.

1.3. Justificacién.-

Las razones por las cuales se plantea el proyecto de ingenieria civil son las siguientes:

1.3.1.- Tedrica (Académica).-

Es vital para la graduacién del universitario, llegando a ser la justificacion principal

desde este punto de vista, ya que se obtendra el aporte académico que dejara el

estudiante a la universidad, dicho aporte servira a futuras generaciones.



Se profundizara los conocimientos adquiridos en las asignaturas de topografia I-Il,
suelos I-11, Hormigon Armado I-11, planteando la solucion al problema que presente el

disefio estructural.
1.3.2.- Metodologica (Técnica).-

Emplear el programa CYPECAD 2015 y verificar manualmente los elementos méas
solicitados de la estructura.

1.3.3.- Practica (Social-Institucional).-
Los beneficios sociales que se obtendran con la construccién de un albergue seran:

» Desarrollo econdmico para las zonas beneficiarias.
» Ahorro de altos gastos econdmicos de transporte para la alcaldia municipal.
» Aumento de la plusvalia de la zona con una obra estructural.

» Mejores condiciones en las que seran tratados los diferentes deportistas.
1.4. Alcance del proyecto.-
1.4.1.- Resultados a Lograr .-
Los productos a lograr son:

» Elandlisis del estudio topogréafico proporcionado para definir el emplazamiento
de la obra.

La validacion del estudio de suelos.

El célculo estructural.

Los planos estructurales.

El presupuesto para el proyecto en cuestion.

Cronograma de actividades para la construccion del albergue

V V. V V V VY

Especificaciones tecnicas.

Para el calculo estructural se lo realizara con el paquete estructural CYPECAD 2015,

y se realizara la verificacion manual en los elementos mas desfavorables.



1.4.2.- Restricciones.-
En el presente proyecto se presentaran las siguientes restricciones:

No se disefiaran las instalaciones eléctricas, sanitarias, de agua potable, ya que lo

primordial es el disefio de estructural.
1.4.3.- Aporte academico del estudiante

Como aporte académico se realizara, el célculo de zapata cuadrada 120 cm por el
método de flexion y el método de rigidez para realizar la comparacion econémica y

técnica de estas en suelos con capacidad portante de 1,50 Kg/cm?.
1.5. Localizacién.-

El 4rea del proyecto se encuentra en el Departamento de Tarija, Segunda Seccion de la
provincia Arce, en el Municipio de Bermejo, sus Coordenadas 22°35°24” S; 64°14°55”

O y una altura de 419 m.s.n.m..

La Ciudad de Bermejo limita al Norte con la serrania de San Telmo y Colonia Ismael
Montes (San Telmo Rio Tarija), al Sur con el Rio Bermejo y la Republica de Argentina,
al Oeste limita con la comunidad de San Telmo y al Este el Rio Grande de Tarijay la

Republica Argentina?.

La ciudad beneficiaria directamente con el proyecto es Bermejo, cuya altura se detalla

en el siguiente cuadro:

Tabla 1.- Altura de la Comunidad Beneficiaria del Proyecto

CIUDAD |ALTITUD | UNIDAD DE MEDIDA

Bermejo 419 m.s.n.m.

Fuente: http://es.m.org/wiki/Bermejo_(Tarija).

22 hitp://es.m.org/wiki/Bermejo (Tarija)




El lote donde se emplazara la obra se encuentra sobre la Av. Victor Paz y la calle

Oruro cuyas colindancias son:

Colindancias del Lugar de Emplazamiento:
Norte: Con la cancha de futbol del complejo.
Sur: Av. Victor Paz.

Este: Guarderia Heidi.

Oeste: Coliseo del complejo.

FIGURA 1.- Ubicacion referencial del proyecto

< Street View

Lugar de
emplazamiento del
Albergue Municipal

FUENTE: Imagen Satelital (Google earth)
1.6. Informacion socioeconémica del area de emplazamiento del proyecto.-

La poblacion de la Ciudad de Bermejo de acuerdo al censo del Instituto Nacional de
Estadisticas, es de 29.564 habitantes de los cuales 50.55 % son mujeres y 49.45 %.



El 4rea donde se emplazara el albergue cuenta con los servicios basicos, por lo cual la
empresa al momento de construir no tendria percances para realizar la ejecucién del

proyecto.
1.6.1.- Servicios bésicos existentes:
» Agua potable y alcantarillado sanitario

La administracion de los sistemas de agua potable y alcantarillado, estan parcialmente
a cargo de la empresa Municipal de agua potable y alcantarillado de Bermejo
(EMAARB).

Respecto a la calidad y estado de la red de alcantarillado sanitario se encuentra en un

estado regular debido a que el servicio tiene varios afios de uso.
» Energia eléctrica

La dotacion de energia eléctrica al lugar de emplazamiento asi como la administracion
y control del suministro esta a cargo de la empresa de servicios eléctricos de Tarija
(SETAR).

> Educacion

La ciudad de Bermejo cuenta con Varias Unidades Educativas, donde se imparte

educacion desde nivel inicial, primario y secundario.
» Salud

La ciudad cuenta con el Hospital Virgen de Chaguaya que es considerado un Hospital
de 3er nivel, también se cuenta con postas barriales que disponen de la atencion béasica

en caso de ser necesaria.



2.-MARCO TEORICO.-
2.1. Levantamiento topografico.-

Definicion: Se puede definir levantamiento topografico como, hacer la topografia de

un terreno, es decir, llevar a cabo la descripcidn de un terreno en concreto.

Mediante el levantamiento topografico, se realiza un estudio de una superficie,
incluyendo tanto las caracteristicas naturales de esa superficie (accidentes
geograficos, rios, pendientes, etc.) Como las diferentes construcciones que haya

hecho el ser humano (casas, carreteras, etc.).

Lo habitual es realizar un levantamiento topogréafico para trazar mapas o planos del

terrenos.

Segun sea el terreno donde se realice el levantamiento topografico se pueden

distinguir:

» Levantamientos topogréficos urbanos.
Levantamientos topogréaficos catastrales.
Levantamientos topogréaficos de construccion.

Levantamientos topogréaficos hidrogréaficos.

YV V V VY

Levantamientos topograficos forestales®.
Curvas de nivel

Una curva de nivel es la traza de la superficie del terreno marcada sobre un plano
horizontal que la intercepta, por lo que podriamos definirla como la linea continua que

une puntos de igual cota o elevacion.

Siuna superficie de terreno es cortada o interceptada por diferentes planos horizontales,

a diferentes elevaciones equidistantes entre si, se obtendra igual nimero de curvas de

3 https://www.certicalia.com/blog/como-se-hace-un-levantamiento-topografico
4 https://www.certicalia.com/levantamiento-topografico/que-es-el-levantamiento-topografico



https://www.certicalia.com/levantamiento-planos/blog/programas-hacer-planos-casas
https://www.certicalia.com/blog/como-se-hace-un-levantamiento-topografico
https://www.certicalia.com/levantamiento-topografico/que-es-el-levantamiento-topografico
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nivel, las cuales al ser proyectadas y superpuestas sobre un plano comun, representaran

el relieve del terreno®. El concepto de las curvas de nivel se ilustra en la figura 3.

FIGURA 2.- Representacion del concepto de curva de nivel

Fuente: Pagina FAO
2.2. Estudio de suelos.-

Un estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecéanicas
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.
¢Para qué sirve un Estudio de Suelo?
El Estudio de Suelo tiene una funcion muy préctica y te permitira conocer:

> Las caracteristicas fisicas, quimicas y mecanicas del suelo donde estas

pensando construir tu casa.

> Su composicion estratigrafica, es decir las capas o estratos de diferentes

caracteristicas que lo componen en profundidad.
> Ubicacidn de cuerpos de agua (Napa Freaticas) si las hay.

> La profundidad a la que deberas de hacer las fundaciones (Nivel de fundacion)

5 ftp://ftp.fao.org/Fi/CDrom/FAQ training/FAO training/general/x6707s/x6707s07.htm



https://es.wikipedia.org/wiki/Suelo
https://es.wikipedia.org/wiki/Cimentaci%C3%B3n
https://es.wikipedia.org/wiki/Peso
ftp://ftp.fao.org/Fi/CDrom/FAO_training/FAO_training/general/x6707s/x6707s07.htm

11

Etapas del Estudio de Suelo
Un Estudio de Suelo tiene 3 etapas claramente definidas:

» Trabajo de Terreno.
» Trabajo de Laboratorio.

» Redaccion del Informe Final.
A. Trabajo de Terreno.

En esta primera etapa es donde se inspecciona y toman las muestras de terreno, las que
luego irdn al laboratorio. Para la exploracion de suelos, uno de los métodos mas

utilizados, es el S.P.T. ademas de ser muy econémico.

El mismo que nos permite determinar las caracteristicas, espesor y estratificacion de
los materiales que se encuentran en el subsuelo, asi como también permite conocer la
resistencia a la penetracion en funcion del nimero de golpes (N) de los diferentes

estratos que conforman el subsuelo a diversas profundidades.

Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacién se hincan o se
hacen penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba
mas ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste
en la hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 Kg.) desde una altura
de 30 pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de
golpes necesarios para hincar el vastago 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.

Presion admisible.- Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en
funcién de N; incluso han dibujado los abacos que dan directamente la presion
admisible con un coeficiente de seguridad 3 en zapatas empotradas o superficiales. En
medios cohesivos, tras numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar N
con la consistencia de las arcillas y con su resistencia a compresion simple medida en

Laboratorio sobre muestra inalterada.
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La tabla precisa estas relaciones:

Tabla 2.- Relacion de Resistencia para las Arcillas

N Consistencia de la arcilla Resistencia a compresion simple kg/cm?
2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,50-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Los mismos autores proponen para las arenas las relaciones que se indican:

Tabla 3.- Relacidn de Resistencia para Las Arenas

N Compacidad de la Arena
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta

10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa

Mas de 50 Muy densa

Teniendo la informacidn del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utilizan los abacos de la figura 4 y figura 5 segun el tipo de suelo al que

corresponda, se obtiene la capacidad portante del suelo de fundacion.
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B. Trabajo de Laboratorio.

Una vez hecho el trabajo en terreno, la muestra es llevada al laboratorio para realizar
el ensayo correspondiente, algunos tipos de ensayos basicos son:

B.1. Caracterizacion

Este ensayo busca determinar la granulometria por tamizado, consiste en hacer pasar
una muestra de suelo por tamices de diferente area de apertura véase tabla 4, para
determinar la proporcion es decir el porcentaje de distintos tamarios de arido de la

muestra analizada.

Tabla 4.- Serie de tamices A.S.T.M.

Tamiz 3”7 2” 1122 17 3l Y2 35 N°4 N°10 N°40
N°200

¢émm 75.00 50.00 37.50 25.00 19.00 12.50 9.50 4.75 2.00 0.475
0.075

La grafica granulométrica suele dibujarse con porcentajes como ordenadas y tamafios
de las particulas como abscisas. Las ordenadas se refieren al porcentaje, en peso de las
particulas menores que el tamafio correspondiente. La representacion en escala semi-

logaritmica (eje de abscisas en escala logaritmica).

FIGURA 5.- Curva granulométrica
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CURVA GRANULOMETRICA
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Limites de Atterberg: Se define limites de Atterberg o limites de consistencia como
las diferentes fronteras convencionales entre cualquier de los estados o fases que un
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 semisélido y estado solido. Llamandose limites de plasticidad a las

fronteras (limite liquido y limite plastico) que definen el intervalo plastico.

FIGURA 6.- Limites de Atterberg

Sélido § Semisdlido §
Contenido

Pm- de agua
creciente

Limite de Limite
contraccion plastico liquido

Limite Liquido (LL): La frontera convencional entre los estados semiliquidos y
plasticos fue llamada por Atterberg limite liquido, nombre que hoy se conserva.
Atterberg, consiste en colocar el suelo remoldeado en una capsula, formando en €l una

ranura, segun se muestra en la figura 8 y en hacer cerrar la ranura golpeando.

FIGURA 7.- Ensayo de casa grande
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Limite Plastico (LP): La frontera convencional entre los estados plasticos y

2

semisolidos fue llamada por Atterberg limite plastico y estd definido también en
términos de una manipulacion de laboratorio. Atterberg colocaba un fragmento de

suelo hasta convertirlo en un cilindro.

FIGURA 8.- Ensayo de limite plastico

Indicé de plasticidad (IP): A las fronteras anteriores, que definen el intervalo plastico
del suelo se les ha Ilamado limites de plasticidad. Atterberg considera que la plasticidad
del suelo quedaba determinada por el limite liquido y por la cantidad maxima de una
cierta arena, que podia ser agregada al suelo, estado esta con el contenido de agua
correspondiente al limite liquido, sin que perdiera por completo su plasticidad. Ademas
encontr6 que la diferencia entre los valores de los limites de plasticidad, llamada indice

plastico, se relacionaba facilmente con la cantidad de arena afiadida, siendo de més



18

facil determinacion, por lo que sugirié su uso en lugar de la arena, como segundo

pardmetro para definir la plasticidad.
IP=LL-LP
Sistema de clasificacion AASTHO

Esta clasificacion fue creada por los organismos viales de Estados Unidos y como se
menciond anteriormente, fue uno de los que generalizaron su utilizacién a casi todo

tipo de construccién civil.

Un enfoque general, se basa en que esta clasificacion toma de mano la granulometria
y la plasticidad de un suelo como las caracteristicas principales para poder definir

asociaciones que obedecen a rangos empiricos de clasificacion.

En esta clasificacion los suelos se dividen en siete grupos, de acuerdo a la composicion

granulométrica, el limite liquido y el indice de plasticidad de un suelo.

indice de grupo: Es un factor de evaluacion, que determina la calidad del suelo a través
de caracteristicas similares en grupos de suelos, el indice de grupo es muy importante

en el disefio de espesores. La siguiente formula determina el indice de grupo.
IG =0.2a +0.005ac +0.01bd

Donde:
a = %pasa N°200 - 35% (Si %N°200>75, se anota 75, si es < 35, se anota 0)
b = %pasa N° 200 - 15% (Si %N°200>55, se anota 55, si es < 15, se anota 0)
¢ = Limite liquido - 40 % (Si LL>60, se anota 60, si es < 40, se anota 0)

d = indice de plasticidad - 10% (Si IP>30, se anota 30, si es < 10, se anota
(0).



Tabla 5.- Clasificacion de suelos por el método A.A.S.H.T.O.
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CLASIFICACION GEMNERAL

Materiales Granulares
{igual o menor del 35% pasa el tamiz N® 200)

Materiales Limo - Arcillosos
(mds del35% que pasa el tamiz N® 200)

GRUPOS A A2 AT
A-3 A A5 A6 A-T-5
SUB - GRUPOS A-1-a A-1-b A-24 A-25 A-26 A2-T e
% que pasa el Tamiz:
N® 10 50 max.
N® 40 30 max. | 50 max. | 51 mdx.
N® 200 15 méx. | 25méx. | 10mdx. | 35max. | 35 méx. | 35 médx. | 35 mdax. | 36min. | 36 min. | 36 min. | 36 min.
Caracteristicas del Material
que pasa el tamiz N 40
Limite Liquido NO 40 max. | 41 min. | 40 max. | 41min. | 40 max. | 41 min. | 40 max. | 41 max.
indice de Plasticidad 6max | 6max. | PLASTICO |10 max. | 10 max. | 11 min. | 11 min. | 10 max. | 10 méx. | 11 min. | 11 min.
indice de Grupo 0 0 0 0 0 4max. | 4mdx. | Bmdx. | 12mdx. | 16 max. | 20 max.
fragmentos de
Tipos de Material piedra gravay Arena fina Grava, arenas limosas y arcillosas Suelos Limosos Suelos Arcillosos
arena

Terreno de Fundacion

Excelente a Bueno

Regular a Deficiente

MOTA:El indice de plasticidad de los suelos A-7T-5 esigual o menor que su Limite Liquido 30, el de los A-7-6

mayor que su Limite Liquido (fig. 1) se halla indicadalarelacion ente lo LL e IP de los materiales finos. Dicho de otro modo, el grupo A-7 es subdivididoen A-7-5 0 A-T-6
dependiendodel Limite Plastico (L.P.)
Si el LP = 30, |a clasificacion es A-7-6
SielLP =30, la clasificacion es A-7-5
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Sistema de clasificaciéon unificado U.S.C.S

Este sistema fue creado para la clasificacion de suelos en la Construccién de

Aeropuertos, aungue en el mundo se utiliza en casi todas las obras civiles.

El método también considera dividir al suelo en dos partes, (grueso y fino), la division

la realiza el Tamiz N° 200.

Primer grupo: se encuentran las gravas, arenas o suelos gravosos arenosos con poco

0 nada de material fino (limo y arcilla), son designados de la siguiente manera.

G = Grava o suelo gravoso.
S = Arena o suelo arenoso
W = Bien graduado

C = Arcilla inorganica

P = Mal graduado

M = Limo inorganico o arena fina.

Segundo Grupo, Se encuentran los suelos finos, limosos o arcillosos, de baja o alta

compresibilidad, son designados de la siguiente manera.

M = Limo inorganico o arena muy fina.

C = Arcilla

O = Limos, arcillas y mezclas con alto contenido de material orgénico.
L = Baja a mediana compresibilidad. (LL<50%)

H = Alta compresibilidad. (LL > 50%).

Tabla 6.- Carta de plasticidad
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(F1 —F) = Porcentaje de arena entre N® 4 y N° 200

Tabla 7.- Clasificacion de suelos por el método S.U.C.S.
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C. Redaccion del Informe Final

Finalmente se redacta el documento técnico final que, en este informe se encuentra toda
la informacién recabada, los parametros mas importantes y un diagnostico acerca del

comportamiento del terreno®.

El estudio de suelos fue realizado y entregado por el Gobierno Autonomo Municipal

de Bermejo a través de la consultora EOLO S.R.L.

2.2.1.- Validacion: El presente estudio que es entregado por la empresa sera validado,
mediante la comparacion de los resultados mostrados al realizar los estudios en el
campo Yy laboratorio, con lo que dice la teoria, para asi verificar que dichos resultados

cumplan con los parametros de acuerdo al tipo de suelo que se tenga.
Los parametros que se tomaran en cuenta para validar el estudio de suelo seran:

» El andlisis granulométrico.
» Limites de Atterberg
» Contenido de humedad

» Capacidad portante del suelo

En funcidn de esto se hara la constatacion de los datos si estos son consistentes para

ser usados en el calculo.
2.3. Disefio arquitecténico.-

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

estéticos-formales’.
Consideraciones para el disefio arquitectonico

Las consideraciones que deben ser contempladas. La situacion del terreno, las

dimensiones, caracteristicas topograficas, orientacion cardinal, los servicios (energia

6 http://blog.about-haus.com/estudio-de-suelo/
7 https://www.ecured.cu/Dise%C3%B1o_arquitect%C3%B3nico



http://blog.about-haus.com/estudio-de-suelo/
https://www.ecured.cu/Dise%C3%B1o_arquitect%C3%B3nico
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eléctrica, agua, drenajes, la vista). Luego de solucionar los aspectos anteriores, se
valoran las necesidades edificias: superficie construida, altura de pisos o plantas,
relaciones entre los espacios, los usos, etc. (esto es el programa arquitectonico). Otro
elemento a tener en cuenta es el presupuesto disponible para la construccion, es

determinante para el disefio arquitectonico®.
2.4. ldealizacion de las estructuras.-

Para un calculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una
estructura es necesario idealizar la estructura de manera vinculada y con el sistema de
cargas méas desfavorable. Los componentes estructurales tienen ancho y espesor. Las
fuerzas concentradas rara vez actdan en un punto aislado; generalmente se distribuyen
sobre areas pequefias. Sin embargo, si estas caracteristicas se consideran a detalle, el

analisis de una estructura sera mas complicado.

El proceso de vincular una estructura real con un sistema posible y con el analisis de

carga correspondiente se Ilama idealizacion estructural.

La infraestructura consiste de todos los elementos necesarios para soportar la

superestructura. Los componentes basicos son:
2.4.1. Idealizacion de la Cubierta

Las losas son elemento estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension
es pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actuan
sobre las losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por

lo que su comportamiento estd dominado por la flexion.

Si la geometria de la losa y el tipo de apoyo determinan que la magnitud de los
esfuerzos en las dos direcciones ortogonales sea comparable, se denominan losas
bidireccionales. Si los esfuerzos en una direccién son preponderantes sobre los

esfuerzos en la direccion ortogonal, se llaman losas unidireccionales.

8 https://arquigrafico.com/el-diseno-arquitectonico-definicion-y-etapas/



https://arquigrafico.com/el-diseno-arquitectonico-definicion-y-etapas/

24

Cuando el hormigén ocupa todo el espesor de la losa se Ilama Losa Maciza, y cuando
parte del volumen de la losa es ocupado por materiales méas livianos o espacios vacios

se llama Losa Alivianada o Losa Aligerada.

FIGURA 9.- Tipos de losas

LAo0noongaoeo
Vo000 000Q00!

-
‘0

aoopoaoooooo appoaopoooop,
oooooooooon [\ opooaoooooon.

Vo000 00000n 100000000000 a; !
A00000000000:| 0000000000004,
aagopoogaoooaaoo agooaooooaoo: ),
Nefajajelafafofojuaiaialo) Plojefajelofalajuiolajajel

ooooonoopooo oponoDonooan,;
AA00000000000|, 0000000000000
elrjnjuinjajaiejoinialory peodoiniajopajuiaiofojaiod b
Jooooooonooo \opoogooonaoon,

voogogaoooag 'opoaooooooa,;
Qoopodoooao . oonnaooooano,

pofeisieiaiaiuieinintaiory iojnainialogolniaioinjade
Jgoooooooooon:\opoooooonooo

' T 0 |n poooooooooO L\oo0onDooaoon
! elangoooogooagj'opogooooooaon
T—

losa maciza losa alivianada

ooopooooopooao |

-~

Fuente: Disefio de losas de Hormigon Armado de Luis Cuevas Pag. 4/68

Los aliviamientos se pueden conseguir mediante mampuestos aligerados de hormigén,

ceramica aligerada, formaletas plasticas recuperables o formaletas de madera®.
2.4.2. Idealizacion de la edificacion

La idealizacion de la edificacion esta de acuerdo al criterio del ingeniero, en nuestro
caso serd una estructura porticada de H°A°. En cuanto a los porticos de hormigon este
es compuesto por dos elementos que son las vigas y las columnas, la viga es un
elemento de concreto, que cumple una funcion de enlazar un amarre longitudinal recta
a las columnas, se dice que las vigas reciben cargas de las losas aligeradas y transmiten

cargas hacia las columnas, las variadas conexiones entre vigas y columnas constituyen

% https://es.slideshare.net/Luis_Cuevas/diseo-de-losas-de-hormigon-armado
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la estructura del edificio, las columnas son elementos que reciben las cargas de las
vigas y las transporta a las zapatas, para un mejor soporte en la base de la columna,
trabajara en conjunto con la zapata, proyectando mayor seguridad en su extremo
inferior, y en conjunto con las vigas permitirdn que haya una menor deformacion, se
tomara como referencia para el disefio de los pdérticos la Norma Boliviana del
Hormigon Armado CBH 87.

La estructura porticada del presente proyecto estard sometida a cargas gravitacionales,

de peso propio y sobrecargas vivas, ademas de cargas de viento.
2.4.3. Fundaciones

La fundacion esta de acuerdo al tipo de suelo que se tiene en el lugar de emplazamiento
y es criterio del ingeniero escoger entre zapatas, pilotes, cimientos que sean mas

adecuados para la estructura tomando en cuenta si existen colindantes o no.

La cimentacion constituye el elemento intermedio que permite transmitir las cargas que
soporte una estructura al suelo subyacente, de modo que no rebase la capacidad
portante del suelo, y que las deformaciones producidas en éste sean admisibles para la
estructura. Por tanto, para realizar una correcta cimentacion habra que tener en cuenta
las caracteristicas geotécnicas del suelo y ademés dimensionar el propio cimiento como
elemento de hormigon, de modo que sea suficientemente resistente, se haré referencia

para el disefio en la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH 87.

» Losa alivianada con viguetas pretensadas.

» Estructura de sustentacion de la edificacion porticada con elementos
estructurales (vigas, columnas) de H°A.

» Cimentacion de H°A° zapata aislada bajo columna.

FIGURA 10.- Planteo estructural de la estructura porticada
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Fuente: Elaboracion propia
Su proceso de célculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de longitud para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada, para
posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en disefio del Codigo

Boliviano del Hormigon CBH-87.
2.4.4.- Modelos estructurales

Para la realizacion del analisis, se idealizaron tanto la geometria de la estructura como
las acciones y las condiciones de apoyo mediante un modelo fisico adecuado. El
modelo elegido debera ser capaz siempre de reproducir el comportamiento estructural

dominante.

Para el andlisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando
una de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando
una de sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales

cuando ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

Se consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos

bidimensionales las losas, muros y placas.
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2.4.5.- Principios basicos

Las condiciones que en principio debe satisfacer todo analisis estructural son, las de
equilibrio y de compatibilidad de deformaciones teniendo en cuenta el comportamiento

tension-deformacion de los materiales.

Generalmente, las condiciones de compatibilidad o las relaciones tension-deformacion
de los materiales resultan dificiles de satisfacer estrictamente, por lo que pueden
adoptarse soluciones en que estas condiciones se cumplan parcialmente, siempre que

sean apropiadas.
2.4.5.1 Adherencia entre el hormigén y el acero

Se define como “adherencia” a la resistencia al desplazamiento entre concreto y acero
de refuerzo, este desplazamiento es originado principalmente por cargas vivas o
muertas, sismos, entre otras, el trabajo del conjunto del hormigdn y el acero gracias a
la adherencia entre estos dos materiales es la principal causa del comportamiento
estatico del conjunto del hormigon y las barras de acero que componen la seccion de la

pieza.

Gracias a la adherencia, el acero de refuerzo puede soportar los esfuerzos de traccion,
impidiendo que el acero se deslice en toda su longitud al encontrar resistencia. Por otro
lado, la adherencia evita la rotura brusca del concreto, producto que por su naturaleza

presenta poca resistencia a la traccion.

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

principal como consecuencia de las variaciones de la tension longitudinal.

El mecanismo de adherencia puede asignarse a tres causas: adhesion, rozamiento y

acufiamiento.

2.4.5.2 Anclaje de las armaduras
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Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmision de esfuerzos al
hormigon sin peligro para este. En general se efectian mediante alguna de las

disposiciones siguientes:

» Por prolongacion recta.
» Por gancho o patilla.
» Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas)

» Por disposiciones especiales.

La longitud de anclaje de una armadura esta en funcion de su caracteristicas
geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigén, de la posicion de la barra
con respecto al hormigonado, del esfuerzo con la armadura y de la forma del dispositivo
del anclaje; por ello su calculo es complicado y aun cuando el fallo de anclaje es un
estado limite que deberia dar origen en rigor, al calculo semiprobabilistico
correspondiente en la practica se sustituye por el empleo de longitudes mediante

férmulas sencillas, que quedan de lado de la seguridad.

Los factores que tienen influencia en el largo de anclaje y que fueron detectados en los

diferentes ensayos en laboratorio se definen como:

» El anclaje depende de la textura externa de la armadura (cuanto mas lisa sea la
barra mayor era la longitud de anclaje).

» De la calidad del hormigon (el anclaje sera menor cuanto mas resistente sea el
hormigon).

» De la posicién de la armadura en relacion a la seccion transversal de la pieza.

Es aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigdn no esté sometido a fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas a llevar la
armaduras de momento negativo sobre los apoyos intermedios, hasta una distancia de
estos del orden del quinto de la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armadura

dobladas a 90, por la cara mas alejada del soporte o muro.

Las longitudes de anclaje dependen de la posicion que ocupan las barras en la pieza

con respecto al hormigonado, se distinguen la posicion | y 1I:
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a).- Posicion I: De adherencia buena, para la armaduras que, durante el hormigonado,
forman con la horizontal un &ngulo comprendido entre 45°y 90°, o que, en el caso de
formar un angulo inferior a 45°, estan situadas en la mitad inferior de la seccion, o a

una distancia igual o mayor a 30 cm de la cara superior de una capa de hormigonado.

b).- Posicion 11: De adherencia deficiente, para las armaduras que durante el
hormigonado, no se encuentran en ninguno de los casos anteriores. En esta posicion,

las longitudes de anclaje seran iguales a 1,4 veces las de la posicion I.
Debe disponerse armadura transversal:

» En el caso de anclajes de las barras de traccion cuando no existe una

compresion transversal adecuada, por ejemplo, la originada por una reaccion

de apoyo.
> Siempre que se trate de anclajes de barras en compresion®.
? fyd
b= 4 i Thm

Donde:
Lb= Largo de anclaje para una barra rectilinea.
fyd= Tension de célculo de la armadura.

¢= Diametro de la armadura con la cual se esta trabajando.

T— Tension de adherencia ultima del hormigon.

2.4.5.3 Empalme de las armaduras

Los empalmes de las barras pueden efectuarse mediante alguna de las disposiciones

siguientes: por solapo, por soldadura, 0 por manguito u otros dispositivos.

Siempre que sea posible, deben evitarse los empalmes de las armaduras que trabajen a
su maxima carga. También conviene alejar entre si lo empalmes de las distintas barras
de una misma armadura, de modo que sus centros queden separados, en la direccion de

las barras.

ONorma Boliviana Hormigén Armado CBH-87 cap. 12.1.1. Pag. 218-219
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Empalme por traslape o solapo: Se efectta adosando los extremos de las dos barras
que se empalman en la posicién que mejor permita el hormigonado, dejando una

separacion entre ellas de 4¢p como maximo.

Cuando se empalman por solapo barras lisas que trabajen a traccion se terminaran en

gancho normal; en el caso de las barras corrugadas no se dispondran ni ganchos patillas.
El tamafio de empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente .

Que lleva en cuenta la cantidad de las barras traccionadas empalmadas en la mima

region.
a).- Empalmes sin ganchos lv=y*lb

b).- Empalmes con gancho

nb<1,5 Para barras lisas
B 20cm
lv =y*Ib-15%¢ > 10¢
0,5*Ib
nb > 1,5 para barra corrugadas~
B 20cm
lv =y*Ib -10%¢p > 10¢
0,5*Ib

nb > 1,5 para barra corrugadas
El coeficiente y depende de los siguientes factores:

» Del porcentaje de las barras empalmadas en la misma seccion.

» De la distancia (a) entre los ejes del empalme en la misma seccién.

» De ladistancia (b) entre la barra empalmada del extremo y la fase externa de la
pieza.

FIGURA 11.- Empalme por traslape o solape
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Tabla 8.- Porcentaje maximo de barras empalmadas con relacion a la seccion

total del acero

DISTANCIA (a) | DISTANCIA (b) COEFICIENTE
Entre ejes de Entre la barra Porcentaje maximo de barras empalmadas vy
empalme externa de
empalmeyla
fase externa de 20% 25% 33% 50% >50%
la pieza
a <10¢ b<5¢ 1,2 1,4 1,6 1,8 2
a>10¢ b>5¢ 1 1,1 1,2 1,3 1,4

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado Pag. 221

Este es el porcentaje méaximo permitido para el empalme de las barras traccionadas en
una misma seccion. En el caso de que las barras estén comprimidas se considera como
una seccion de buena adherencia y el coeficiente y es igual a 1, por lo tanto el

coeficiente no mayora el largo del anclaje en zona comprimida:
Iv=1b
2.4.5.4 Factores de resistencia

Para estimar con precision la resistencia Gltima de una estructura es necesario tomar en
cuenta las incertidumbres que se tiene en la resistencia de los materiales, en las
dimensiones y en la mano de obra. Con el factor de resistencia, el proyectista reconoce
implicitamente que la resistencia de un miembro no puede calcularse exactamente,
debido a imperfecciones en las teorias de analisis, a variaciones en las propiedades de

los materiales y a las imperfecciones en las dimensiones de los elementos estructurales.
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Para hacer esta estimacion, se multiplica la resistencia ultima tedrica (llamada aqui

resistencia nominal) de cada elemento por un factor ¢, de resistencia o de

sobrecapacidad que es casi siempre menor que la unidad.

Tabla 9.- Factores de reduccién de resistencia

Factor de )
Reduccion SITUACION
o
1 Aplastamiento en &reas proyectantes de pasadores, fluencia del alma
bajo de cargas concentradas, cortante en tomillo en juntas tipo friccion.
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldadura con esfuerzos
0.9 paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal de
base, fluencia de la seccion total de miembros a tension.
0.85 Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de
' aplastamiento de agujeros.
Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con penetracion
0.80 completa, tensién normal ala area efectiva de soldadura de ranura con
penetracién parcial.
0.75 Tomillos a tensién, soldadura de tapon o muesca, fractura en la seccién
' neta de miembros a tension.
0.65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0.60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

FUENTE: LRFD-93

2.4.5.5 Estados limites ultimos

El proceso general de célculo prescrito en el Cédigo Boliviano del Hormigon Armado

corresponde al método de los estados limites, dicho célculo trata de reducir un valor,

suficientemente bajo, la probabilidad, siempre existente, de que sean alcanzados una

serie de estados limites entendiendo como tales aquellos estados o situaciones de la

estructura, o de una parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera

de servicio.
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El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite consiste en deducir por
una parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura, o aparte de ella: y por otra,
la respuesta de tal estructura, correspondiente a la situacion limite en estudio.
Comparando estas dos magnitudes siempre que las acciones exteriores produzcan un
efecto inferior a la respuesta correspondiente al estado limite, podré afirmarse que esta
asegurado el comportamiento de la estructura frente a estado limite.

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto
de las acciones exteriores puedan ser superiores al previsto, o que la respuesta de la
estructura resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se
introduce en los calculos mediante unos coeficientes de ponderacién que multiplican
valores caracteristicos de las acciones y otros coeficientes de minoracion, que dividen
los valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que

constituyen la estructura.
En consecuencia el proceso de célculo del codigo Boliviano del Hormigdn consiste en:

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

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

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

materiales.
3° El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacién:
Rd >Sd

Siendo:
Sd= Valor de céalculo de la solicitacién actuante
Rd= Valor de célculo de la resistencia de la estructura
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Estos coeficientes son los que resguardaran y daran seguridad a la obra.

Tabla 10.- Coeficientes de Minoracion de la resistencia delos materiales

Material Coggisciiceonte Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
ACERO ys =1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido +0.20
HORMIGON ve=1.50 Normal 0
intenso -0.10

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado Pég. 59

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad, para el estudio de los estados

limites dltimos, son los siguientes:

Coeficientes de minoracion del acero.............coovvvviiiiiiiiiiiiiii e, ys=1.15
Coeficiente de minoracion del hormigon..............ccoeveeieieicieicieccececeee vc=1.50
Coeficiente de ponderacion de las acciones de efecto desfavorable.................. Yig=1.60
2.4.5.7 Coeficientes de ponderacion de las acciones
Tabla 11.- Coeficientes de ponderacion de las acciones
Coeflc_lente Nivel de control y dafos previsibles Correccion
basico
Nivel de Reducido +0.20
control en la
v1=1.6 gjecucion Normal 0
Intenso -0.10
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Dafios Minimos y -0.10
previsibles en | exclusivamente
caso de materiales
accidente
Medios 0
Muy importantes +0.20

Fuente: Norma boliviana del hormigén armado P4g. 59

El valor final de y1, sera el que se obtenga como resultado de la combinacién de las
correcciones introducidas en el coeficiente basico, en funcion del nivel de control

adoptado y de la magnitud de los dafios previsibles.

Se tendrd en cuenta que, en el caso de dafios previsibles muy importantes, no es

admisible un control de ejecucién a nivel reducido.

Se podra reducir el valor final de y1 en un 5% cuando los estudios, calculos ¢ hipdtesis
sean muy rigurosos, se consideren todas las solicitaciones y sus combinaciones

posibles y se estudien con el mayor detalle los anclajes, nudos, enlaces, apoyos, etc.
2.4.5.8 Hipotesis de carga

Cuando la reglamentacion especifica de las estructuras no indique otra cosa. Se

aplicaran las hipotesis de cargas enunciadas a continuacion.

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procederé de la siguiente forma:

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a
continuacion se indican, y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable,
excepcion hecha de la Hipotesis 111, que solo se utilizara en las comprobaciones
relativas a los estados limites ultimos. En cada hipotesis deberdn tenerse en cuenta,

solamente, aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.
Hipotesis I: Yig *G+ Yig *Q
Hipotesis 11: 0.9 (yig *G+ yig *Q)+0.9* yig *W
Hipotesis 111: 0.8 (Yig *G+ Yig *Qea)+FeatWea
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En estas expresiones:

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

caracter de permanencia.

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

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

Qea= Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacién, de nieve, del terreno,

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

We.= Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,
se tomara: Wea=0

En situacion topografica muy expuesta al viento, se adoptara: Wea=0.25W
Fea= Valor caracteristico de la accion sismica.

Cuando existan diversas acciones Q de diversos origenes y de actuaciéon conjunta
compatible siendo pequefia la probabilidad de que algunas de ellas actien
simultaneamente con sus valores caracteristicos, se adoptara en las expresiones
anteriores, el valor caracteristico de Q para la carga variable cuyo efecto sea
predominante, y para aquellas cuya simultaneidad presente una probabilidad no

pequefia, y 0,8 del caracteristico para las restantes.

Cuando las cargas variables de uso sean capaces de originar efectos dindmicos, deberan

multiplicarse por un coeficiente de impacto.

Cuando, de acuerdo por el proceso constructivo previsto, puedan presentarse acciones
de importancia durante la construccion, se efectuara la comprobacion oportuna para la
hipotesis de carga mas desfavorable que resulte de combinar tales acciones con las que
sean compatibles con ellas. En dicha comprobacién, podréa reducirse, en la proporcion
que el proyectista estime oportuno, el valor de los coeficientes de ponderacién

(vig=1.60) para los estados limites altimos recomendandose no bajar de y1=1.25.
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Metrado de cargas sobre la estructura: El metrado de cargas es una técnica con la
cual se estiman las cargas actuantes sobre los distintos elementos estructurales que

componen al edificio.

Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un
elemento sobre otro; por ejemplo (ver figura 2.10), las cargas existentes en un nivel
se transmiten a través de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan,
luego, estas vigas al estar apoyadas sobre las columnas, le transfieren su carga;

posteriormente, las columnas transmiten la carga hacia sus elementos de apoyo que

son las zapatas; finalmente, las cargas pasan a actuar sobre el suelo de cimentacion.

FIGURA 12.- Transmision de las Cargas Verticales
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2.4.5.9 Cargas para el calculo de edificios

Cargas permanentes: Son todas las cargas constituidas por el peso propio de la
estructura, el peso de todos los elementos contractivos fijos en instalaciones

permanentes.
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La determinacion del peso de un cuerpo homogéneo se hara, en general multiplicando

su volumen por su peso especifico aparente.

Para los casos mas frecuentes de fabricas y macizos pueden utilizarse los pesos por

unidad de volumen consignados en la siguiente tabla:

Tabla 12.- Peso de fabricas y macizos

PESO
ELEMENTO (Kg/m?)

a).- Silleria
De basalto 3.00
De granito 2.80
De caliza compacta 0 marmol 2.80
De arenisca 2.60
De arenisca porosa o caliza 5 40
porosa
b).- Mamposteria con mortero
De arenisca 2.40
De basalto 2.70
De caliza compuesta 2.60
De granito 2.60
c).- Fabrica de ladrillo
Ceramico macizo 1.80
Ceramico perforado 1.50
Ceramico hueco 1.20
Silicocalcareo macizo 2.00
d).- Fabrica de blogues
Bloque hueco de mortero

1.60
(pesado)
B_quue hueco de mortero 1.30
(ligero)
Bloque hueso de yeso 1.00
e).- Hormigones
De grava, armado 2.40
De grava, en masa 2.20
De cascote de ladrillo 1.90
De escoria 1.60
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f).- Revestimiento

Argamasa, cemento, cal y arena 1.90
Argamasa, cemento y arena 2.10
Argamasa de yeso 1.20

Fuente: Hormigon armado de Montoya Mesenguer-Morén, Pag., 679
Cargas accidentales.

Son todas las cargas que puedan actuar sobre la estructura en funcién de su uso

(personas, muebles, vehiculos, instalaciones amovibles, etc.)

Para cada parte del edificio se elegira un valor de sobrecarga de uso adecuado al destino
que vaya a tener, sin que el valor elegido sea menor que el correspondiente a este uso

en la siguiente tabla.

Tabla 13.- Sobrecargas

USO DEL ELEMENTO SOB(T(';/Cnf;)RGA
a).- Azoteas
Accesibles solo para conservacion 100
Accesibles solo privadamente 150
Accesibles al publico Segln su uso
b).- Viviendas
Habitaciones de viviendas econémicas 150
Habitaciones en otros casos 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados *
c).- Hoteles, hospitales, carceles, etc.
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Zonas de dormitorio 200
Zonas publicas, escaleras, accesos 300
Locales de reunion y de espectaculo 400
Balcones volados *
d).- Oficinas y comercios

Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y 400

aCCesos

Locales de almacén

Segln su uso

Balcones volados

*

e).- Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores

300

Escaleras y accesos

400

Balcones volados

f).- Iglesias, edificios de reunion y de espectaculos

Locales con asientos fijos

300

Locales con asientos, tribunas,
escaleras

500

Balcones volados

Fuente: Hormigdn armado de Montoya-Mesenguer-Morin. Pag. 684
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*Sobrecarga de Balcones volados

Los balcones volados de toda clase de edificios se calcularan con una sobrecarga
superficial, actuando en toda su area, igual a la de las habitaciones con que comunican,

mas sobrecarga lineal, actuando en sus bordes frontales de 200 kg/m.
2.5. Disefio estructural.-
2.5.1. Estructura de Cubierta Plana

Las losas alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que
actan sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su

comportamiento es de flexion.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas

de hormigdn pretensado, carpeta de hormigon y complemento aligerante de plastoform.

La separacidn entre viguetas depende de las dimensiones del complemento aligerante
que se utilice, normalmente oscila entre 50 y 60 cm medida centro a centro de viguetas,
la altura del complemento aligerante depende del claro de la losa y existen desde 10 a
25 cm.

La losa de compresion es el concreto colocado en obra con el acero de refuerzo
requerido, el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcién
estructural integrar y dar continuidad al sistema.

Al realizarse el colocado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la

vigueta con la capa de compresion (como si toda se colara al mismo tiempo).

Acero de refuerzo en losa de compresion: Se requiere colocar acero de refuerzo en
la capa de compresion para resistir los esfuerzos de flexion que se lleguen a presentar
asi como para evitar agrietamientos por cambios volumétricos debidos a variaciones
de temperatura, el acero de refuerzo calculado es el minimo requerido por contraccion

y temperatura.

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

30 cm. Y cuya area A5 en cm?/m, cumplira la condicion:
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50 * hy - 200
fsd — fsd

Amin =

Donde:

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

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

fsd: Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (MPa).
2.5.2. Estructura de sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos asi
mismo los cuales estadn constituidos por columnas de seccion cuadrada y vigas de
seccidn rectangular ambas de H°A° asi como también de forjado compuesto de viguetas
pretensadas. Se dispuso de sobre vigas de arriostre para evitar el pandeo en las

columnas de la planta baja.

Por consiguiente de acuerdo a los planos arquitectonicos del proyecto se establece la

estructura porticada como se muestra a continuacion.

FIGURA 13.- Estructura porticada
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Primer Piso
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Fuente: Elaboracion Propia

Todos los elementos de hormigén armado que forman parte de la estructura de

sustentacion en general seran resueltos y analizados en base a métodos matriciales de
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rigidez, debido a que son métodos utilizados por el programa de calculo CYPECAD
2015 con los pardmetros de disefio por defecto de la normativa EH-91 por la similitud
con la normativa boliviana CBH 87, introduciendo las modificaciones necesarias para

que los resultados estén sujetos a la normativa boliviana vigente.
Disefio a flexién de elementos de hormigén armado.-

Vigas.- Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de
seccion transversal que por lo general estan solicitadas principalmente a flexion. En el
presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigén armado sometidas a
solicitaciones normales en el estado limite ultimo de agotamiento, por rotura o por
exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras

traccionadas. El método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.

Célculo a flexidn simple: Se empleara la tabla universal de calculo de flexidn simple
0 compuesta en el caso mas elemental de flexion simple sin armadura de compresion

proporcionan los valores de la cuantia w, en funcion del momento reducido p:

FIGURA 14.- Viga de Hormigén Armado

h .
As2
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bw

Fuente: elaboracion Propia

Md

hd = e @2« fed

Donde:

ud= Momento reducido de calculo.
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Md=Momento de disefio (envolvente)
bw= Ancho de la viga.
fcd= Resistencia de calculo a compresion del hormigon.

Caso 1:

Md<Wim No requiere armadura en compresion

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite asi como
indica la condicion, la seccién no necesita armadura en el area de compresiones, solo
se debera disponer armadura que resista los esfuerzos de traccion producidos por los
momentos flectores envolventes de calculo en base a la siguiente ecuacion:

fcd

As=W*bw*d*fyd

Donde:

w= Cuantia mecénica (funcién del momento reducido de célculo pq interpolado en la
tabla universal de célculo para flexion simple 0 compuesta)

bw= Ancho del elemento que se analiza

d= Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de las barras de
refuerzo.

fcd= Resistencia minorada de disefio del hormigon.
fyd= Resistencia minorada de disefio del acero.

Caso 2: Md >iim Requiere armadura en compresion

Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite asi como
indica la condicion, la seccion necesita armadura en el area de compresiones, la
armadura que resista los refuerzos de traccion producido por los momentos flectores

de calculo se determina en base a las siguientes ecuaciones:

ws2 = % wsl = wlim + ws2 f=

Q=

Donde:

Wiim= Cuantia geométrica limite (tabla 14)



Hd = Momento reducido de calculo

W;1=Cuantia mecanica para la armadura a traccion.

W;>= Cuantia geométrica para la armadura a compresion

f=Relacion entre el recubrimiento y el canto (til

r= Recubrimiento geométrico

Asl=wsl*bw*d*f

fecd
yd

A52=w52*bw*d*;ﬂ

As1= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

As2= Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion

Cuantia Geométrica Minima

Ac= Area total de la seccion.

Wsmin= cuantia geométrica minima en flexion.

Tabla 14.- Cuantias Geométricas Minimas

yd

ELEMENTO POSICION 'ZA‘le ’:\OHO ?OHO QOHO
Pilares 0.008 0.006 0.005 0.004
Losa 0.002 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Vigas 0.005 | 0.0033 |0.0028 |0.0023
Muros Armadura 0.0025 | 0.002 0.0016 | 0.0014
horizontal
Armadura vertical | 0.005 0.004 0.0032 | 0.0028

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén armado CBH-87

Distancias entre barras de armaduras principales

45
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En el capitulo 12.5.2. de la norma CBH-87 especifica que la distancia horizontal libre
0 espaciamiento entre dos (2) barras aisladas consecutivas, serd igual o superior al

mayor de los tres (3) valores siguientes.

» 2cm,
» El diametro mayor,
» 1.2 del tamafio maximo del arido (1 pulg).

Célculo de la Armadura Transversal.-
Vd= Cortante de disefio (Envolvente)
bw= Ancho del elemento que se analiza

d=Distancia entre la fibra mas comprimida al centro de gravedad de las barras de

refuerzo.
fcd= Resistencia minorada de disefio del hormigon.
fyd= Resistencia minorada de disefio del acero.
t= Longitud cualquiera de la pieza en la que se toma A, (barras inclinadas mas estribos).
Aa= &rea de barras inclinadas mas estribos.
s= separacion entre ejes de los estribos
Resistencia virtual de calculo del hormigén a esfuerzo cortante
fvd = 0.50 * \/fcd
Contribucidn del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante
Vcu=fvd*bw*d
Cortante Gltimo por agotamiento, por compresion oblicua del hormigon
Vou=0,30*fcd*bw*d
Si: Vd <Vcu

Asmin= 0,02*bw*t* fed
fyd
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Si: Vcu< Vd < Vou

Si no cumple esta condicion, entonces se debe cambiar la seccion.
Vsu=Vd - Vcu
Armadura necesaria para resistir a cortante:

_ Vsu xS
T 0.90*d * fyd

As

Donde s es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicion:
Stmax < 0,75 *d <300 mm
Disefio de Pilares de Hormigén Armado.-

Las columnas o pilares de hormigon armado, forman piezas generalmente verticales,
en las que la solicitacién normal es lo mas importante. Sus distintas secciones
transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o

flexion compuesta.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que actlan sobre la
estructura hacia la cimentacion de la obra y en el ultimo extremo al terreno de

cimentacidn, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad.

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

evitar la rotura por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados.

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

aumentar su ductilidad y resistencia.
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Compresion simple.- La compresion simple corresponde al caso ideal en que la
solicitacion exterior es un esfuerzo normal N que actda en el baricentro pléstico de la

seccion.

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

los coeficientes de seguridad.

Excentricidad minima de calculo.- La norma recomienda tomar en cuenta una
excentricidad accidental minima, en direccion més desfavorable, igual al mayor de los
valores:
0> {h/ZO 6 b/20
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 compresién compuesta deben también ser
comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos principales. También

esto es aplicable para las secciones sometidas a compresion compuesta desviada.

Disposicion relativa a las armaduras.- Las armaduras de los soportes de hormigén
armado seran constituidas por barras longitudinales y una armadura transversal

formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigoén, la menor dimension
de los soportes debe de ser 20cm si se trata de secciones rectangulares y 25c¢cm si la

seccidn es circular, de acuerdo a lo que prescribe la norma.

Armaduras longitudinales.- Las armaduras longitudinales tendran un diametro no
menor de 12mm y se situaran en las proximidades de las caras de pilar, debiendo

disponerse por lo menos una barra en cada esquina de la seccion. En los soportes de
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seccion circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la disposicion de estas

armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35 cm.
Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse

mediante cercos o estribos, para evitar el pandeo de la misma.

Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara debe ser igual 0 mayor que 2cm, que el diametro de
la barra mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las esquinas de

los soportes se podrén colocar dos o tres barras en contacto.

Armadura transversal.- La misidn 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 méas 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 nacleo de hormigén, 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 separacién S entre planos de cercos o estribos debe ser:
S< 15¢
Do6nde:

¢=el diametro de la barra longitudinal mas delgada
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En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuestas a la accion del
viento y en general cuando se trata de obras especialmente delicadas, la separacion S

no debe ser superior a 12*¢.

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

6mm.

Cuantias limites.- La norma recomienda para las armaduras longitudinales de las
piezas sometidas a compresion simple o compuesta, suponiendo gque estan colocadas

en dos caras opuestas, Al y A2, las siguientes limitaciones:
A1*tyd>0.05*Ng
Ax*fyd>0.05*Ng
Ar*fyd<0.5*Ac*fcd
Ax*fyd<0.5*Ac*fcd

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

forma:

As*fyd>0.10*Ng As*fyd<Ac*fcd
Donde:
Ac= Area de la seccion bruta de hormigén

fyd= Resistencia de célculo del acero que no se tomara mayor en este caso de
4200kg/cm?.

Al y A2= Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o

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

As= el area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado.
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De todas maneras es recomendable que las cuantias de las armaduras no sean inferiores
a las recomendadas en el Tabla 14, correspondiente a las cuantias geométricas

minimas.

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.

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.

Longitud de pandeo.- Una estructura se llama intraslacional, si sus nudos bajo
solicitaciones de célculo presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden
ser despreciados desde el punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en
caso contrario. La longitud de pandeo 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 la tabla N° 2.14 en funcion de la sustentacion de la pieza.

Tabla 15.- Longitud de pandeo (lo), de piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud t a
Un extremo libre y otro empotrado 2
Ambos extremos articulados 1
Biempotrado, con libre desplazamiento 1

Acrticulacion fija en un extremo y empotrado en el 0.70
otro

Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50

Soportes elasticamente empotrados 0.70
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Otros casos 0.90

Siendo preciso para ello definir si el portico puede considerarse intraslacional o

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

Longitud de pandeo lo=a*I

Z‘? de todos los pilares

YA=YB=—%7

ZT de todas las vigas

FIGURA 15.- Nomogramas de columnas en pdérticos continuos valor de k
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Esbeltez geometrica y mecanica.- Se llama esbeltez geométrica de una pieza de
seccion constante a la relacion Ag =lo/h entre la longitud de pandeo y la dimension h
de la seccion en el plano de pandeo, y la esbeltez mecanica a la relacion A=lo/i entre

la longitud de pandeo y el radio de giro i, de la seccion en el plano de pandeo. El radio
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de giro i, tiene la siguiente expresion i=,/ (I/A), siendo 1 y A respectivamente, la inercia

dicho plano y el &rea de la seccion, ambas referidas a la seccion del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecéanica que recomienda la norma, son los que se

mencionan a continuacion:

» 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 mecéanicas 35<A< 100 (geométricas 10 <ho< 29), puede
aplicarse el método aproximado.

» Para esbelteces mecanicas 100<A< 200 (geométricas 29 <Ao< 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 hormigon armado con esbelteces

mecanicas A>200 (geométricas Lo> 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 secciones en L de lados desiguales.

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

» El tltimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran:
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Algunas vigas, pueden estar sometidas a cargas laterales (viento, empuje de tierras en
muros y cimientos, empuje de aguas en depositos, empuje del material almacenado en

silos).

La mayoria de los pilares, aunque formen parte de pérticos planos, la accion de viento
o0 del sismo puede producir flexiones secundarias que con frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las posibles
inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del

plano principal de flexion.

La razén de rehuir el problema de la flexién 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 flexién 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 célculo de estructuras de hormigon armado, es habitual no hacer variar en el
dimensionamiento la seccion del hormigon, ya que ello exigiria en general un nuevo
calculo 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 préactico, que se expone a continuacion.

Abacos adimensionales en roseta.- Este método es el equivalente en flexion esviada,

a los de interaccion en flexidén recta.

En este método se obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My). Estas

superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por
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planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos,
aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la

denominacion en roseta).

Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos
reducidos (v, px, Ky), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean

sus dimensiones y la resistencia del hormigén.

El dimensionado de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta preparada
para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos, tipo de acero y limite
elastico del mismo. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de pux, 1y, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
Proceso de célculo
Datos necesarios:
b, h=son las dimensiones de la seccién del pilar
Myd= momentos flectores de calculo en la direccion Y.
Mxd= momentos flectores de calculo en la direccion X.
Nd= fuerza normal de célculo.
fcd= resistencia de célculo del hormigon
fyd= resistencia del calculo del acero
Calculo de la longitud de pandeo
lo =o*l

Donde o puede obtenerse el monograma para porticos traslacionales, y “1” es la

longitud real del elemento considerado.

Para el célculo de la longitud de pandeo se empleara el monograma correspondiente a
porticos traslacionales o desplazables, debido a que se tiene presente en la estructura

solicitaciones de viento.
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Evl
1

ExI ,
ZT de todas las vigas que concurren en A

Y—de todos los pilares que concurren en A

YA= de la misma forma para

yvB

Método de la excentricidad ficticia.- Este método aproximado es aplicable a los
pilares de seccion y armaduras constantes, cuya esbeltez mecanica no supere el valor
de cien (A<100)**.

Excentricidad de primer orden.- Excentricidad inicial o de primer orden e, no es
menor que la excentricidad accidental, siendo e, igual a M/N. donde M es el momento

exterior aplicado, de primer orden, y N la carga axial actuante'?.

Mdy
Coxy= ——
00X Nd

__ Mdx
Coy=a

Excentricidad accidental.- Excentricidad accidental e, que toma en cuenta los

pequefios errores constructivos y las inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza

o = -_

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden).- La excentricidad efic, no
tiene ningln 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.

* —— % 10~4

b+10*eox i

efic= (0.85 fya

) . b+20*eox lox?
12000

Excentricidad final.- No es méas que la suma de todas las excentricidades:

€(x,y)max= €0t €at Efic

11 Referencia Norma Boliviana CBH-87 Seccién 8.3.5.2
12 Referencia Norma Boliviana CBH-87 Seccion 8.3.1.2



Calculo de la capacidad mecéanica del hormigdn
U= fcd*Ac= fcd* b*h
Célculo de los esfuerzos reducidos

v = Nd X = Nd=xeTx
" Uc Hx = Ucxh

Definir valores del momento reducido

Mx<Hy

Determinar la cuantia mecanica w

__ NdxeTy
~ Ucsb
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Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura

para los pilares se entra a los abaco 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 abacos en roseta para flexion esviada, estan expuestos en el libro de "Jiménez

Montoya" en el tomo II. De donde se elige el diagrama correspondiente en funcién de:

la disposicion de armadura, recubrimientos relativos, tipo de acero y limite elastico del

mismo.

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

anteriores y los datos que se tiene.
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S L —— = & e ACERO
oA.%ﬁ{u',i TR s P, My B400S0B500S
,'. %: : Egg « g .: SREN B _f ]’d,?.x x 400 < f <500 Nmew
" ¥ =06 i i > =-§ 33 =008 % 13 -;' & i
B R L, qe 4 i
2 = £ s " «ld‘ T Lo, w=4-A
§ L it
3
SaiEs e
0, :“ ¥ 3 o
: h%g % M. M,
3 3 i o e o ety
:Er!‘é g e $i Ml = M=) He= M
o B %" -zgfg‘ sioM<iy @ WM ¢ W=
4 o3 2 o o o 02 03 04
Calcular la capacidad mecanica de la armadura total.
Utota=W*Uc
Calcular la armadura total de acero
_Utotal _wxbxhxfcd
Atotal— fy d 9At0tal—fy—d
La armadura minima es:
0,1xNd
0,1*Nd<Asmin*fyd< Ac*fcd Asmin= fy -

Esto quiere decir que el acero, tomara por lo menos el 10% de la carga, pero no sobre

pasaré la carga que tome el hormigoén.
De ambas armaduras seleccionamos la menor de ellas para el disefio la cual es:

Para una cara de la seccion.

As total

As una cara=



59

Ahora se la debe dividir por el area del acero a emplear, y con esto obtenemos el

namero de hierros en cada esquina.

Calculo del nimero de barras:

N° de fierros=

As
Ap12

Calculo de la armadura transversal de la columna.

El diametro del estribo sera:

(,'bEstriboZ

La separacion de los estribos pued

S<

[ %*qb de la armadura longitudinal mas gruesa

6 mm

e ser segun estas dos opciones:

b o h (el de menor dimension)

15*¢ de la armadura longitudinal mas delgada.

2.5.3. Estructuras complementarias

Escaleras.-

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

se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

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 una superficie horizontal llamada Meseta o Rellano. El final de la escalera se

Ilama desembarco.

Arrangue de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo.
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El ancho o ambito de una escalera es el espacio comprendido entre las caras exteriores
de las zancas o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima que debe
tener es de 60 cm. mientras que para el cruce de dos personas debera tener como
minimo 80 cm, aunque en escaleras para viviendas el ancho minimo que se utiliza es

de 1 metro.

Cuando el rellano o meseta coincida con los suelos de los pisos, ni las puertas del

ascensor ni la entrada a las viviendas deben interrumpir la circulacion por las escaleras.

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

puede reducir la medida hasta 1,80 m.

El Ancho o Huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm. para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella o tabica estd comprendida
entre los 11 y 22 cm, siendo las comodas las que tienen entre 11 y 17 cm.

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

teniéndose en cuenta este saliente para el avance de la escalera.

Este espacio 0 vacio existente entre dos tramos, en la parte central de la escalera, se
denomina ojo o hueco de la misma. Cuando esta parte es llena o0 maciza se denomina

espigon o arbol de la escalera.

Las barandillas: Son elementos de proteccion y seguridad: asi como una ayuda para
que sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas
por los pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85 y
90 cm.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.
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FIGURA 16.- Partes de una escalera

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque

Fuente: elaboracion propia
Su proceso de calculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de
ancho para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en lozas
macizas utilizando los mismos parametros de disefio del codigo civil Boliviano de
Hormigon CBH-87.

2.5.4. Fundaciones

El objetivo de una cimentacion es transmitir las cargas de la super estructura y el peso

propio de ellas al terreno. Pero ademas tiene las siguientes funciones:

Proporcionar apoyo a la estructura distribuyendo las descargas considerando un factor

de seguridad adecuado entre la estructura de cimentacion y el suelo.

Limitar los asentamientos totales y diferenciales, con la finalidad de controlar los
dafios en la construccion y construcciones adjuntas y ademas mantener la posicion

vertical de la estructuras ante las acciones.
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Se emplean diversas formas o tipos de cimentacion, dependiendo de la magnitud de las
cargas que soporta, del tipo y dimensiones de la superestructura y del espesor,
resistencia, deformabilidad y permeabilidad de los suelos o rocas sobre los que se apoya
la cimentacion. En el presente proyecto se analizara como fundacion de la estructura

las zapatas aisladas.
FIGURA 17.- Andlisis de la cimentacion

N — HURLLLEEELLL LR LT
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—
i iy i
i+ i+
a) Distribucion de cargas. b) Modelo para el andlisis de la
cimentacion.

¢) Modelos separados para analisis de estructura y cimentacion.
Zapatas aisladas.-

Se define como zapatas aisladas a aquellas que transmiten la carga de una sola columna
al suelo como se puede observar en la figura 19 (a). Como excepcion, se considera
como zapata aislada aquella que sostiene dos soportes contiguos separados por una

junta de dilatacion, tipo “diapasén” como se ve en la figura 19 (b).
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Las zapatas aisladas pueden ser de diversas formas geométricas de acuerdo a las
necesidades, su uso es indicado para casos en los que las cargas son relativamente bajas

y/o el suelo tenga buena resistencia.

FIGURA 18.- Tipos de zapatas aisladas

Fuente: Calculo de estructuras de cimentacion “J. Calavera” Pag. 89

En este caso cada zapata puede ser independiente una de otra, por lo que, se requiere
que los asentamientos diferenciales entre ellas no excedan los asentamiento totales o
diferenciales permitidos. Los asentamientos diferenciales pueden reducirse
seleccionando el area apropiada de contacto de la zapata y en ocasiones usando la
rigidez de la superestructura. Generalmente las zapatas aisladas se usan so6lo en suelos
de baja compresibilidad y en estructuras donde los asentamientos diferenciales entre
columnas pueden ser controlados por la flexibilidad de la estructura, o incluyéndolos
en el disefio de los nodos de la base dela estructura o articulando los nodos de manera
que puedan tomar los asentamientos diferenciales y/o rotaciones, sin dafar la

estructura.

La distribucion de presiones debajo de una zapata con una carga puntual no es
uniforme. La forma de distribucion de presiones depende del tipo del material de apoyo
y del grado de rigidez de la zapata, como se observa en la figura 20. Cuando la
distribucion de esfuerzos es irregular se crea un problema de resolucién bastante

complejo, entonces se adopta, para simplificar el calculo, una reparticién lineal de
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presiones la cudl en la practica demuestra tener poca variacion con la reparticion real

de presiones, figura 20.

FIGURA 19.- Distribucion de presiones en zapatas

Fuente: Disefio de estructuras de concreto “Arthur H. Nilson” P4g. 500

En el disefio (practica profesional) se hacen las siguientes hipétesis 1) la distribucién
de la presion es lineal. 2) la losa de la zapata se considera rigida y 3) no se admiten

tensiones en el terreno.

Proceso de céalculo

FIGURA 20.- Solicitaciones presentes en una zapata aislada
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ejey
j{ M'y
j Hx M'x
al gje x Ix M a
Hyy

@ L.t ©

M'x = Momento en el eje x

DATOS

M'y = Momento en el eje y

Hy= Cortante en el eje y,

Hx= Cortante en el eje x.

N' =Carga total que llega a la zapata.
oadm= Esfuerzo admisible del suelo.

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

siguientes pasos:
Paso 1. Determinar el peso total "N" que soportara la zapata

Primeramente se aproximamos el peso de la zapata como el 0,05 del peso total "N" que
llega a la zapata, entonces el peso total "N” (carga que llega a la zapata mas el peso de

la zapata) es:
N=1.05N

Paso 2. Determinar las dimensiones "a" y "b" de la base de la Zapata.
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La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la
zapata no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un érea

necesaria dada por:

N
cadm

Anec =

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

dimensiones tentativas de "a" y "'b tal que:
A=a*b

",

Debe recordarse que los valores de "a” y "b” deben ser dimensiones constructivas.

Escogidos los valores de "a 'y "b", se calcula el esfuerzo maximo “c1” que se presentara

en la zapata dado por:

N 6M 6Mx
o1=—+ Y
A  axb?2 = b=aZ

En esta etapa hay que verificar que:
O1<Cadm

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

se cumpla la desigualdad c1<Gadm.

Paso 3. Determinar el canto util “d” y el canto total "h" de la zapata.

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

fck
yc

fcd=

Donde:
fcd= Resistencia de disefio del Hormigon
fck= Resistencia caracteristica del Hormigon.

yc= coeficiente de seguridad para el hormigén (1,5).



67

Luego se procede a calcular el coeficiente "k" dado por la formula:

K= 2%,/ fcd

yf*ocadm

Dénde:
fcd=kg/cm?
vf =Coeficiente que normalmente vale 1,6
cadm= kg/cm?

Con el valor de "k" se determina el valor del canto dtil tal que:

—

a1+b1+ ax*xb al + b1l
4 2k —1 4

2(a—al)
4+k

2(b — b1)
4+ k

25cm

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

anteriores se tiene:
h=d+c
Paso 4. Se determina la carga real "N™ que actuara en la zapata

Con las dimensiones ya definidas en el paso 3. Se calcula el peso real dela zapata dada

por:

Peso zapata=yp-a-*a*b*h=2,4 (tn/m%)*a*b*h
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Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata
N=N'+ (Peso Zapata)
Paso 5. Célculo de los momentos corregidos

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

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

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

que el Momento y es negativo si tiene sentido contrario.

Paso 6. Célculo de los esfuerzos en la zapata

N 6My 6Mx
©o17% + axb2  bxa?
+=Compresion N 6My ., 6Mx
3 OZ:X - axb?2 bxa2
- =Traccion

5 _N 6My 6Mx
3TA T ab2  beaZ
N 6My 6Mx

O43=—— "= —

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

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

O1<Cadm
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Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la zapata.

Paso 7. Calcul6 del momento de disefio

Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido y se halla el momento

a una distancia del 0,15 de a 1.

FIGURA 21.- Momento de Disefo
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De la Figura 22 se pueden deducir las siguientes ecuaciones

L:a‘;‘1+o,15a1

ox=o01- %(01-02)

Donde el momento viene dado por la siguiente expresion.

2
M=A1*D1+A2*D2=0x*L () + 22 1)=L(01+2) (ton*m/m)

Para las unidades se tiene que ton*m/m= 10° Kg*cm/cm. Finalmente el momento de
disefio es:

Md= 1,6 Mb
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Paso 8. Calculo del area de acero.- Con el momento de disefio expresado en (Kg*cm)
se determina el momento reducido dado por:

. Md
p= g —<02517

Donde:
b= 100 cm (por metro)
d= canto util
fcd= Resistencia de disefio del Hormigon.
Md= momento de disefio.
Con este valor se determina la cuantia mecanica de acero dada por:
w=H (1+p)
Hay que verificar que la cuantia mecanica minima es wmin =0,0015. Con este valor se
determina el area de acero por metro.

—, xpxd*fcd
AS(obdfyd

Paso 9. Se verifica que la zapata no se vuelque

Na
2My

>y=1,5

Nb
2Mx

Paso 10. Se verifica que la zapata no se Deslice.
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 suelos arenosos sin cohesion.
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Nxtangd
Hx

>y=1,5

N * tangd
Hy

Para suelos cohesivos arcillosos.

Acd
Hx

Acd -
Hy

pd=2¢) Cd=2C
¢=angulo de rozamiento interno
C= cohesion
A=a*b
Donde:
A= area de la base de la zapata medianera
¢d= (2*¢/3)= valor de calculo del &ngulo de rozamiento interno.
Cd=0,50*C= valor de célculo de la cohesion.
2.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto.-
2.6.1. Especificaciones técnicas

Son las que definen la calidad de la obra que el contratante desea ejecutar por

intermedio del contratista, en términos de calidad y cantidad.

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de

especificaciones debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de



72

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

recepciones correspondientes.
La estructura que tendra las especificaciones técnicas es la siguiente:

> ltem.

» Cadigo.

» Concepto.

» Equipo — materiales — ensayo — procedimiento.
» Costo.

2.6.2. Precios unitarios

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

determine el costo parcial de la misma.
Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros:

» Costo de materiales.

Costo de mano de obra.

Desgaste de herramientas y/o reposicién de equipos.
Gastos generales.

Utilidad.

YV V VYV V

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al

que adicionado la utilidad totaliza el precio total del item.

Tomando en cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como

herramientas menores el 5% de la mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA;
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como gastos generales el 7%, y como utilidad el 6%. Para los impuestos se tomd 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 :
Item N°:
Actividad:
Cantidad :
Unidad :
Moneda :
MATERIALES
PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRODUCTIVO TOTAL
1
2
TOTAL DE MATERIALES :

MANO DE OBRA

PRECIO COSTO
DESCRIPCION | UNIDAD CANTIDAD PRODUCTIVO TOTAL

1
2
N

SUBTOTAL MANO DE OBRA:

Cargas Sociales = (% del Subtotal de Mano de Obra) | 55%

Impuestos 1.V.A. Mano de Obra =(% de Mano de Obra + | 14,94
Carga Sociales) %

Subtotal Cargas Sociales e Impuestos :

TOTAL DE MANO DE OBRA :

EQUIPO, MAQUINARIA'YY HERRAMIENTAS

PRECIO
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD | PRODUCTIV COSTO
) TOTAL
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N

Herramientas =(% de Total de Mano
de Obra)

5%

TOTAL DE EQUIPO, MAQUINARIAYY HERRAMIENTAS:

GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS

GASTOS GENERALES =% DE 1+2+3

TOTAL GASTOS GENERALES Y
ADMINISTRATIVOS

UTILIDAD

UTILIDAD=% DE 1+2+3+4

TOTAL UTILIDAD

IMPUESTOS

IMPUESTOS IT=% DE 1+2+3+4+5

TOTAL IMPUESTOS

TOTAL PRECIO UNITARIO 1+2+3+4+5+6

TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos(2) decimales)

2.6.3. COmputos métricos

Los computos meétricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y

volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacién de

férmulas geométricas y trigonométricas.

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

N | ACTIVIDA | UNID DIMENSIONES N'DE | aAreanvo | TOTAL | roTa

0 D ~ | LARG | ANCH | ALT | VECE L PARCIA | "7
o o o S L

1

2

3

n

Fuente: SICOES

2.6.4. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una construccion al ser

terminada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los
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elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se haya condicionado a
una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil estimacién

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

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes 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. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su

terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un

plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a la formulacion de un

conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion del proyecto.

Tanto la planificacién como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto y son herramientas importantes para poder controlar el mismo Aunque a

veces es necesario reprogramar y replantear.

Existen diversos tipos de técnicas de programacion, unas son muy sencillas en su
elaboracion y féciles de interpretar, pero tienen ciertas limitaciones, otras son bastantes

utiles pero complejas en su elaboracion.
Las técnicas comunmente usadas en la programacién de una obra son:

» Diagrama de barras.

Curvas de produccién acumulada.

Método de la ruta critica (Critical Path Method, CPM).
Red de procedencias.

PERT (Program Evaluation Review Technique).

YV V V V V

Diagrama de tiempo y espacio.
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La representacion se la realizara mediante el diagrama de barras GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacion relacionada con la programacion el cual
muestra las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las

actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una unas otra.
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3.-INGENIERIA DEL PROYECTO.-
3.1. Generalidades

Una vez obtenido los planos topograficos, arquitecténicos y el informe correspondiente
al estudio de suelos en la zona del proyecto, se procedid al respectivo célculo
estructural de la infraestructura. Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar del
emplazamiento de la infraestructura, asi mismo, se consideran los diferentes factores

que intervienen en el calculo de este tipo de estructuras.
3.1. Analisis del levantamiento topografico

Segun lo sefialado en el marco teorico, el levantamiento topografico fue realizado con
estacion total utilizando el método de curvas de nivel se obtuvo el relieve de la

superficie del terreno.

Con la planimetria y altimetria y las curvas de nivel obtenidas con el levantamiento
topogréfico, se pudo determinar que el terreno esta nivelado y que no cuenta con
variaciones en las curvas, topograficamente se considera una superficie semiplana con

un desnivel inferior al 1%. EIl plano se encuentra en el ANEXO A-10-1.
3.2. Estudio de suelos

El estudio de suelos fue realizado y entregado por la consultora EOLO S.R.L., dicho
estudio fue entregado a la Alcaldia Municipal y la Alcaldia a mi persona.

El estudio fue validado siguiendo los pardametros que nos arroja la teoria y demostraron

que los datos brindados tienen coherencia.

Las planillas de estudio de suelos que fueron entregadas por la Alcaldia Municipal se
encuentran detalladas en el ANEXO A-1.

3.2.1. Validacién del estudio de suelos

En el estudio de suelo realizado se mostré una clasificacion del suelo perteneciente a
un A-2-4(0) por lanorma AASHTO.



» Andlisis granulométrico

Para el andlisis granulométrico analizaremos los porcentaje que pasan por los tamices

N°10, N°40 y N°200 haciendo la siguiente comparacion.

% Que pasa Tamiz | Teoria Informe entregado | Cumple
N°10 Sin restriccion 39,47% Si
N°40 Sin restriccion 35,89% Si
N°200 Max 35% 33,34% Si

» Limites de Atterberg

Para la comparacion de los estados limites se tomaran en cuenta los valores de limite

liquido, limite pléstico e indice de plasticidad.

Teoria Informe entregado | Cumple
Limite Liquido Max. 40 20.17 Si
Limite Plastico Sin restriccion 16.18 Si
indice de Max. 10 3.99 Si
Plasticidad

> Indice de grupo

[G=0.2-2a+0,005-3a-c+0.01-b-d

IG = 0,2 * (0) + 0,005 * (0) * (0) + 0,01 * (18,34) * (0) = 0

En suelos granulares se da que el indice de grupo es 0 con lo que también cumple con

esta condicion.
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De acuerdo a los datos obtenidos se puede corroborar que el suelo si pertenece a un A-
2-4(0).

» Resistencia portante del suelo

La resistencia portante del suelo que nos da de referencia en el informe es de
1.75Kg/cm? por seguridad se reducira el 17% asumiendo una resistencia portante del
suelo de 1,50 Kg/cm?.

Dicha resistencia se da al introducirse la aguja a 30cm en 13 golpes.

De acuerdo al nimero de golpes y al tipo de suelo ingresando al abaco se puede

corroborar que la resistencia del suelo es de 1.75 Kg/cm?.
3.3. Analisis del disefio arquitecténico

El disefio arquitectonico fue realizado tomando en cuenta todo lo mencionado
previamente en el marco tedrico, dicho disefio fue proporcionado por el Gobierno
Municipal Auténomo de Bermejo, los planos arquitecténicos se encuentran en el
ANEXOS A-10-2.

3.4. Planteamiento estructural

En consecuencia con lo establecido en la propuesta de proyecto, en tanto como en el
andlisis de suelo del presente proyecto se cita a continuacion los elementos
estructurales que se disefian para el Albergue Municipal.

3.4.1. Estructura de cubierta

Seré una cubierta plana de losa alivianada, conformada por viguetas pretensadas, para

el desalojo de sus aguas se tendra dos caidas del 2%.
3.4.2. Estructura de la edificacion

La estructura porticada del presente proyecto se idealiza como una formacion de barras
unidas entre si por nudos rigidos, es decir compuesta por vigas y pilares de hormigén
armado, sometidas a cargas gravitacionales o de peso propio y sobrecargas vivas,

ademas de cargas de viento, se usaran juntas de dilatacion a los 40m aproximadamente,
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la junta debe afectar el edificio en su totalidad, hasta la cimentacion considerando

zapatas aislada de columnas multiples.

La separacion estructural que supone una junta de dilatacion, se lo hara con: juntas con
doble pilar, formando lo que se llama una junta diapasén, la cual materializa una
separacion completa de la estructura hasta su cimentacién donde se usaran las zapatas

aislada de columnas multiples.
Su proceso de calculo se puede describir de la siguiente manera:

Se adoptan las cargas que ejerceran en la estructura por unidad de superficie, para luego
evaluar las solicitaciones de la estructura como una viga biapoyada de un metro de
ancho, para posteriormente determinar el area de acero conforme se realiza en lozas
macizas utilizando los mismos parametros de disefios del cddigo boliviano del
hormigon CBH-87.

3.4.3. Estructuras complementarias.-

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 obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los
ensayos a los que deben someterse para comprobacion de condiciones que han de
cumplir, el proceso de ejecucién previsto; las normas para la elaboracién de distintas
partes de obra, las instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deben de
adoptarse y la ejecucion, finalmente las normas y pruebas previstas para las recepciones

correspondientes.
3.4.4. Fundaciones.-

Se realizaran el calculo de zapatas aisladas piramidales ya que el tipo de suelo no exige

otro tipo de zapata que requieran mayores solicitaciones.
3.5. Datos generales del proyecto

Normativa de disefio
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Para el disefio de los elementos estructurales se empelo el método de los estados limites
ultimo empleando el Codigo Boliviano del Hormigon Armado CBH-87, por tanto
ademas de los materiales empleados, se deben definir los coeficientes de minoracion

de resistencias y mayoracién de cargas.

» Normativa de disefio empleada
Cddigo Boliviano del Hormigdn Armado

» Coeficientes de minoracion de resistencias de los materiales
ve=15 (Hormigon)
vs = 1.15 (Acero)

» Coeficiente de mayoracion de las cargas

vi=1.6 (Fuerzas)
Materiales empleados

Para el disefio de los elementos estructurales, se emplearon los materiales tipicos que

conforman el hormigén armado, presentado éstos las siguientes caracteristicas.

» Materiales empleados en el hormigén armado
fox = 250 kg/cm? (Resistencia caracteristica del hormigon en compresion)
fyx = 5000 kg/cm?  (Resistencia caracteristica del acero en traccion)

» Nivel de control en la ejecucion

El nivel de control en la ejecucion de los diferentes elementos de hormigon

armado para el proyecto es el control normal.
» Capacidad portante del suelo
La tension admisible del suelo para el disefio del proyecto es 6agm=1.50 kg/cm?,

3.6. Analisis, calculo y disefio estructural



82

FIGURA 22.- Vista 3D de la estructura porticada
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3.6.1.- Cargas consideradas sobre la estructura.-
Se determinaran dos tipos de cargas:
Carga permanente: La cual comprende:

» Peso propio del forjado.
» Peso del sobrepiso y acabados.
» Peso de muros mas revoques.
» Peso de Barandado.

» Peso de escaleras.

Cargas accidentales

» Sobrecarga en la losa alivianada.
» Sobrecarga del barandado.
» Sismo

» Carga de viento.

El calculo de las cargas mencionadas anteriormente se encuentra en el Anexo — 4.
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3.6.2.- Verificacion de los elementos de la estructura porticada.-

Se realizara la verificacion de los elementos estructurales mas solicitados y son los

siguientes:

» Verificacion losa alivianada.
» Verificacion de pilar.

» Verificacion de viga.

» Verificacion de zapata.

» Verificacion de escalera.
3.6.2.1.- Verificacion losa alivianada
Se verificara la vigueta que se encuentra en el pario 32.

La cubierta (losa) estara compuesta de una losa alivianada con viguetas pretensadas
haciéndose referencia del catilogo CONCRETEC!. Separadas con un inter eje de 0.50

m.

FIGURA 23.- Vigueta pretensada relleno de plastoform

El material utilizado para la cubierta serd con complemento de plastoform dispuesto en
toda la losa para cubrir los vacios en medio de las viguetas con una capa de compresion
de 5 cm con hormigon y una armadura de refuerzo constructivo de ¢ 6mm cada 25 cm

(As=1.13cm?/m), para controlar la fisuracion.

13 Verse: Catalogo de viguetas pretensadas CONCRETEC S.A.
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Plano en planta de la disposicion de las viguetas sobre la cubierta

La ubicacion de las viguetas pretensadas se lo hard como muestra la figura 25 en donde

se ve claramente la disposicion de las viguetas.

FIGURA 24.- Disposicion de viguetas pretensadas.

» Hormigon

Para el caso de los hormigones usados para las vigas o viguetas pretensadas, el
hormigon tiene que tener una alta resistencia para evitar las pérdidas en el tesado de

los torones.

f'cd =350 kg/cm?  Hormigdn pretensado

fcd =250 kg/cm?  Hormigon Armado
» Aceros

Para el caso de los aceros usados en el hormigdn pretensados estos deben ser de alta
resistencia, para que de esa forma poder ejercer la fuerza de pretensado requerida.

La tension de rotura Ultima del acero pretensado (Segun la guia de productos:
CONCRETEC), es:

fpu = 18900 kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero

fyk = 5000 kg/cm?
Propiedades geometricas de los materiales:

» Dimension del plastoformo
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20 x 46 x 100 (Segun la guia de productos: CONCRETEC)

FIGURA 25.- Caracteristicas geométricas del plastoform
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» Dimension de las viguetas pretensadas
(Segun la guia de productos de: CONCRETEC)

FIGURA 26.- Dimensiones de vigueta
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» Determinacion del canto del paquete estructural

Segun la normativa (CBH-87 seccion 9.9.10.4.3.b Relacién canto/luz Pag-198)
propone, que el canto minimo para forjados unidireccionales de viguetas pretensadas

es:
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l 475 cm

28 8 = = 16.96cm

Se asumira por tanto como altura del paquete estructural 20 cm uniformizandose esta
altura para todos los forjados. En la cual el espesor de la capa de compresion sera de

“ho=5cm”.
» Determinacion de la armadura de reparto

Segun la normativa (CBH-87 seccion 9.9.10.4.3. Condiciones que debe cumplir los
forjados Pag-195) propone, que la armadura de reparto se determina con la siguiente

expresion:

4 _50xh, 50 x 5cm 0058 cm?
ST fu  4347.83Kg/cm?

: _ fyk _ 5000Kg/em® _
Con: fsa = = 1o = 4347. 83

» Losa superior de hormigon armado

La losa sera de hormigdn con una altura de 5 cm y con una armadura de reparto para

controlar las fisuras de ¢ 6 espaciadas cada 25 cm.

FIGURA 27.- Geometria de la losa alivianada

Eefuerzo constructive
a !

b Complementn de Plasto fnw ﬁ_{

wigueta pretensada l

N
Tl

a= 5cm b=15cm c=50cm

» Acciones de carga considerada sobre la losa alivianada
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Resumen de cargas consideras sobre la losa alivianada (Del Anexo A - 4 del presente
proyecto):

Peso por entre piso = 130 kg/m?

Peso propio de la losa = 250 kg/m?

Sobrecarga viva = 100 kg/m?

Luz de célculo de las viguetas pretensadas: L = 4.75 m
Separacion entre viguetas = 50 cm.

Verificacion de la vigueta pretensada

Esta verificacion se la realizara empleando la normativa ACI 318-2005 (American
Concrete Institute) empleando el método ASD (Allowable Stress Design - Método de
los esfuerzos admisibles), dado que la normativa CBH-87 no contempla elementos de

hormigon pretensado.
Propiedades de los materiales:
Resistencia caracteristica del hormigén a compresion “f’c=350 kg/cm?”

Resistencia del hormigoén a compresion en el momento del presforzado “f’ci=245

kg/cm?”

Resistencia caracteristica a traccion del acero de presfuerzo “fpu=18000 kg/cm?”
Luz de la vigueta “L=4,75 m”

Se debe hacer la verificacion para 2 estadios de disefio, los cuales son los siguientes:

1) Estadio 2 (Tiempo cero t=0)



FIGURA 28.- Seccion transversal de la vigueta
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Fuente: Elaboracion Propia

» Propiedades geométricas:

Area= Ao=79.50 cm?
Inercia= lo:= 1115.46 cm*
Brazo mecénico inferior= C20=4.90 cm
Brazo mecéanico superior= Cio=7.10 cm
Excentricidad= eo=1.20 cm”

> Esfuerzos admisibles:

Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo cero

fti = 0.80 x /f’ = 0.80 x ’245——1252—2
cm

Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo cero

kg kg
= O60x245—— 147 —
cm?

fo=060xf" —

» Momentos actuantes:
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Momento de peso propio

Kk
qo=ycxA= 2400m—g3 % 0.00795m? = 19.08 kg /m

qo x L2 1908% X (4,75m)2
Mo = g = 3 = 53.8116kg x m = 5381.16kg x cm

La fuerza de pretensado viene dada por:

El esfuerzo en el acero de presfuerzo en el estado de resistencia nominal a la flexion

es:
fps = 0.74 x fou = 0.74 x 18000 kg/cm?” = 13320 kg/cm?
El area de acero de pretensado es:

m x (0.4cm)? 5
Aps =nxApy, =5x — - 0.63 cm

La fuerza de pretensado inicial en centro luz, asumiendo un 10% de perdidas

instantaneas es:

k
P, = fos X Aps x 0.9 = 13320 % x 0.63cm? x 0.9 = 7552.44 kg

La fuerza de pretensado final en centro luz, asumiendo un 20% de pérdidas diferidas

adicionales a las instantaneas es:

kg

Pr = fos X Aps X 0.8 = 13320 —

x 0.63cm? x 0.8 = 6713.28 kg

Verificacion de esfuerzos para la fibra traccionada:

M,xcig P,xe,xcyg P,

— — L < f.
1, + 1, A, ~ fei
—5381.16 x 7.10 N 7552.44x1.20x7.10 7552.44 <1252 kg
1115.46 1115.46 79.50 cm?
kg

~7156— <12, 52— (0k)

Para la fibra comprimida tenemos:
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MOxCZO—POxeoxCZO—&chi
IO IO AO
5381.16 x4.90 7552.44x1.20x4.90 7552.44 147 kg
1115.46 1115.46 79.50 cm?
1111729 147 k
? (0 )
2) Estadio 4 (Tiempo infinito t=x)
FIGURA 29.- Seccidn real y homogeneizada
t b=50.00cm t £ b=42.26cm ———
J L
T/ T c1L>=7,60cm
/ EjeNeuto Voo [ |
25,00 ‘\"\‘ : |
\\‘ \/J I\"‘.‘I e2:0=17.40em
o o
b 4 booe -
Seccion real Seccion homogeneizada

Fuente: Elaboracién Propia

Para homogeneizar la seccion, se emplea la relacion entre los médulos de deformacion

longitudinal correspondiente a cada tipo de hormigon.

_ Eps 15200 x V250
Ess 15200 x V350

= 0.845

b, = bxn =50cm x 0.845 = 42.26cm

» Propiedades geométricas:

Area= A= 355.66 cm?
Inercia = = 20009.21 cm*
Brazo mecéanico inferior= Cawo= 13.92 cm
Brazo mecéanico superior= Cio= 6.08 cm
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Excentricidad= e-=13.7cm

> Esfuerzos admisibles:

Esfuerzo admisible a la traccion en tiempo infinito

s =1.6x /f’ =1l6x ’350——2993W

Esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito

. kg kg
fCS = 0.45 Xf c =0.45x 350(]’"’1_2 = 15750@
> Momentos actuantes:

Momento de peso propio

k
qo=ycxA= 2400m—‘g3 x 0.036 m? = 86.40 kg/m

qo x L2 8640% X (475m)2

Mo = g = 3 = 243.675kg x m = 24367.50 kg x cm

Momento debido a la carga muerta no estructural
kg
qd =qd'xc = 130F x 0.50m = 65 kg/m

qd x L2 65%9 x (4.75m)?

Md = 8 3 = 183.3203kg x m = 18332.03 kg x cm

Momento debido a la carga viva

k
ql=ql'xc = 100m_g2 x 0.50m =50kg/m

ql x I? 50%9 x (4.75m)?
-8 8

= 141.016kg x m = 14101.56kg x cm

Momento total

Mt = Mo + Md + Ml = 24367.50 + 18332.03 + 14101.56 = 56801.09kg x cm
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Se realiza la verificacion de esfuerzos, para la fibra comprimida tenemos:

Mpxcioo PrxXenXxcCio Pr

— -2
I * I A fes
56801 09X608+ 6713.28 x 13. 7OX608 6713. 28 157 50 kg
20009.21 20009.21 355. 66

kg kg
—8. 19— > —157. 50— (ok,para la seccion homogeneizada)

El esfuerzo maximo de compresion en el hormigoén de la carpeta de compresion (H25),
viene dado por:

kg kg kg
0. = —819—= xn=-819—— x 0.845 = —6.92——
cm cm cm

El esfuerzo admisible a la compresion en tiempo infinito, para la carpeta de compresion
(H25) es:

) kg kg

kg
—6. 927 > —112. 50— (ok,)

Para la fibra traccionada tenemos

Mp x Ceo  PrXewXCre P

— B
IOO Ioo Aoo — ftS
56801.09x13.92 6713.28x13.70x 13.92 6713 28 <2993 kg
20009.21 20009.21 355.66 cm?
kg

—43. 34C—2 < 29. 93 — (Ok)
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3.6.2.2.- Verificacion de pilar

Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos pésimos
(mayorados), correspondientes a la peor combinacién que produce las mayores

tensiones y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.

Se realizara el analisis para la “columna P37” dado que es el elemento mas solicitado

de la estructura, el cual presenta tres tamos (2,3 y 2,88 metros de altura).

FIGURA 30.- Seccion de la columna “P 37”

d1=3cm J

30cm
o

h=

d1=3cm l
bw=30cm — I::|l|.|'I.r —_—

Fuente: Elaboracion Propia
De la geometria de la pieza, se tienen los siguientes datos:
Se tienen 3 tramos todos de seccidn constante:
Ancho del alma “b”=30 cm
Alturade lapieza  “h” =30 cm
Recubrimiento  “d1”y “d2” =3 cm
El tramo N°2 (Forjado 2 —Forjado 1)
Longitud de la pieza “1” =288 cm
Normal de célculo  “Nd” =40850 kg
Momentos de célculo

“Mdysup” = 8920 kg x m “Mdyint” = 3520 kg x m



“Mdy,sup” = 250 kg X m “Mdy_inf” = 210 kg X m

> Resistencias de calculo de los materiales

kg
250—= k
foq = 0.9 xL% = 0.9 x = = 150,00 <L
Ye 1.5 cm
kg
5000 k
fya =12 = Z—em? - 434783 19
Vs 1.15 cm
Calculo del coeficiente de pandeo:
% De todos las columnas que concurren en A .
Wy = —— peetumnes . ; (igual para W)
Tvigas De todos las vigas que concurren en A

FIGURA 31.- Nudos de la columna “37”
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Fuente: Elaboracion Propia
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Direccién X:

30 x 303 30 x 303
AR )
_ 288 288 _ 0.8
40 X 253 40 x 253 453x30
12 12 12
405 T 455 T 696

Wa

30 x 303 30 x 303
2 12
_ 288 288 _
40 x 253 40 x 253 453 %30
12 12 12
405 T 7255 T 696

1.00

Direcciéon Y:

30 x 303 30 x 303
12 12
W, = 288 288 — 061
AT 25%x403 403x25 303 x45 '
12 12 12
405 T 455 T %96

30 x 303 30 x 303
A V)
288 288 _
25 x 403 403 x 25 303 x 45
17 12 12
4205 T 255 T 696

W, = 0.74

Coeficiente de pandeo para el caso mas desfavorable (ocurre en la direccion “X”), “o”

=1,28 (Cap. 2 Tabla 15)
Esbeltez de la pieza:

_lxa_2886mx1.28

A, = = =12.29
9 h 30 cm

Como g es mayor que 10, se tiene que tomar en cuenta los efectos de segundo orden.
Excentricidades de calculo:

> Excentricidad minima accidental

_ h _30cm
20 20

éc = 1.5 cm (Adopto 2cm minimo )
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» Excentricidad de primer orden. - Debido a que la estructura es menor a 15
plantas, se la puede considerar como intraslacional, de acuerdo al capitulo
8.3.4. de la Norma CBH-87.

Md,; 892000 kg xcm

€oxs = N, = 20850 kg =21.836cm
_ Md,; 352000kgxcm 8.617
€oxi = Nd - 40850 kg = O. cm

€ox =06xe,+04xe; =0.6x21.836+0.4x8617 =16.545cm
€ox =04xe, =04x21.836 =8732cm
Por tanto, se asume el mayor:
€ox =16.545cm =2 cm

_Mdys 25000 kgxcm 0.612
ys =N, T 40850kg -

Md,, ; _ 21000 kg x cm

= = = 0.514
Goyi = T\, 40850 kg o

eoy =0.6xe;, +04xe; =0.6x0.612+0.4x0.514 =0.573 cm
€oy = 0.4xe; =04x0.612 = 0.245cm
Por tanto, se asume el mayor:
€oy = 0.573cm =2 cm
Se tomara:
€oy = 2CM

» Excentricidad ficticia, equivalente a efectos de segundo orden

fya h+20xe, I,°
=13 —_ 10_4=
Ca ( 73500) " h+ 10xe,” 1 *

x10~%* = 3.548 cm

4347.83\ 30+ (20 x 16.545) 368.642
€ax = (3 + )x X
3500 30 + (10 x 16.545) 30
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x10™* = 2.690 cm

_( 4347.83) 30+ (20 x2) 368.642
bay = 3500 )30+ (10x2)"" 30

> Excentricidad total

€rx = €ox + €qx = 16.545 cm + 3.548 cm = 20.093 cm

ery = €gy T gy =2 cm+ 2.690 cm = 4.69 cm

Disefio a flexion esviada:

» Capacidad mecénica del hormigon

Kk
U=fyxbxh=150 m—gzx30cmx30cm= 135000.00 kg

» Los esfuerzos reducidos valen:

Ny 40850 kg

U. 135000 kg
Ng x erx 40850 kg x 20.093 cm

M =" xh = 135000 kg x 30 cm

_ Ngxep 40850 kg x4.69cm
By =0 xh ~ 135000 kg x 30 cm

V= = 0.302

=0.203 ()

=0.05 (u1)

» Dado que no hay un nivel de compresion igual a “v =0.302" se lo asumira como
nivel v = 0.40 del diagrama en roseta .
Parav =0.302,w =0.28
» La capacidad mecanica de la armadura es:
Upor = w * U, = 0.28 x 135000 kg = 37800 kg
» El area de acero calculada es:

Ut 37800 kg

A = 8.694 cm?

fya  4347.83 X9
cm

> El area de acero minima es:

xbxh= x 30 cm x 30 cm = 4.50 cm?

Ag min =
ST 1000 1000
» El area de acero se asume como la mayor entre la minima y la calculada.

Ag = 8.694 cm?

» EIl nimero de barras, empleando barras de 12 mm es:
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Ay 8694 cm?
~ Ag,  2.01cm?

n = 4.322 = (5 barras)

Para este caso nos resultaron 5 barras de 16 mm de didmetro, por mantener la simetria

de las armaduras:

Se adopta 6 @ 12 mm

» Para la armadura transversal, se empleara estribos cerrados a 2 piernas & 6
distanciados a el menor entre:
a) 30 cm
b) 0.85 x d =0.85 x 27 cm = 22.95 cm
c) 15 x @ de la barra longitudinal mas delgada = 15 x 1.6cm = 24 cm

Por tanto, se los dispondré cada 20 cm.

El tramo N°3 (Forjado 1 — Cimentacion)

Longitud de la pieza “1” =200 cm
Normal de célculo “Nd” = 66390.00 kg

» Resistencias de calculo de los materiales

_090x fiy 0.90 x ZSOW — 150.00 kg
@y T 1.5 T em?
kg
fra = 000m 65 K0
yd Ty 1.15 T cm?

» Calculo del coeficiente de pandeo

Z% . De todos las columnas que concurren en A
Y, = O UIINas - ; (igual para ¥g)
De todos las vigas que concurren en A

Lvigas



FIGURA 32.- Nudos de la columna “P 37”

Columna 30cm x 30
L=200 cm

Fuente: Elaboracion Propia.
Direccion X:

30 x 303 30 x 303
2 .~ 12
_ 288 200
40 x 253 40 x 253 403 x 25
12 12 12
205 T 255 T 696

W, =1.316

30 x 303
12
200

Y, =
B 0,00

= 0,00

Direcciéon Y:

30 x 303 30 x 30°
RV
300 200 _
25 x 403 25 x40  25° x 40
i VAR V)

Y, = 0.82

205 455 696
30 x 303
12

w, =—200_ _ 00

0,00
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Coeficiente de pandeo para el caso mas desfavorable (ocurre en la direccion “X”), “o”

=1.19 (De la tabla 15)

» Esbeltez de la pieza

_lxa_ZOOcmxl.l‘)_793
9 h 30 cm o

Como Ag s menor que 10, se trata de una pieza corta donde se pueden despreciar los
efectos de segundo orden y no hace falta realizar ninguna comprobacion a pandeo.

» Coeficiente de mayoracion de las cargas
_b+6 3046

VY = 5 30 1.2

> El area de acero calculada es:
YnXN;—085xbxhxf,
AS = =
fyd

1.2x 66390 kg —0.85x30cmx 30 cm x 150k—‘g2
A = cm

= —8.069 cm?

434783 X9_
cm

Dado que el area de acero calculada es negativa, esto significa que la pieza no

necesita de armadura, por lo que se dispondra solamente armadura minima.

> El area de acero minima es:

5
Ag min 1000xbxh 1000x306mx306m 4.50 cm
» EIl nimero de barras, empleando barras de 12 mm es:
A; 450 cm?

n = 3.98 (4 barras)

" Ag1, 113 cm?
» Se debe usar armadura simétrica, por tanto, se debe de usar 2 @ 12 cada cara.
» Parala armadura transversal, se empleara estribos cerrados a 2 piernas @ 6 mm
distanciados a el menor entre:
a) 30 cm
b) 0.85xd=0.85x 27 cm =22.95cm
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c) 15 x @ de la barra longitudinal més delgada = 15 x 1.6 cm = 18 cm
Por tanto, se los dispondré cada 15 cm.

Resumen de cuantias en la columna

En resumen, la columna “P 37” presenta las siguientes cuantias.

Tramo Armadura longitudinal total
Forjado N°3 — Forjado N°2 616
Forjado N°2 — Forjado N°1 616
Forjado N°1- Cimentacion 616

Por metodologia constructiva en el armado se asume que toda la columna tendra 6 @

16, empleando estribos cerrados @ 6 mm espaciados cada 20 cm.

FIGURA 33.- Detalle de armado de la columna “37”

/0

oio
o

616

Estribos de & 6mm

T

S=20cm

l

L~ ]

T4
¥

Fuente: Elaboracion Propia

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD 2015y la verificacién manual.
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A. longitudinal | Estribos

CYPECAD 2015 6016 @6¢/20
VERIFICACION MANUAL 6016 @6¢/20
% VARIACION 0.00 0.00

3.6.2.3.- Verificacion de la viga

Para la comprobacion se eligio la viga N° 43, por ser uno de los elementos mas

solicitados.
Estos elementos estructurales se encuentran en la planta baja.

FIGURA 34.- Envolvente de momentos flectores y cortantes

-16.22

-13.97

18.01

P36 P3
| | | |F'33 P37

-1845

15.3
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FIGURA 35.- Armadura dispuesta sobre la viga (CYPECAD 2015)

280 P36 596 P37
2016L=175 |
N ("¢
3F20L=525 2016L=190 | I.I'N
~ N L8
2010L=870 S

s

10645 ) ’ 30045

il ]

3716 L=1037 <
—133— 2016 L=415 §
i A4x1e08ci15 :
515 651 30;

Anélisis de calculo para el momento positivo

h= 45.00 cm Altura de la viga 43.

bw= 30.00 cm Ancho de la viga 43.

dl=d2= 2.00 cm Recubrimiento de la viga.

fck= 250 Kg/cm?  Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.
fyk= 5000 Kg/cm? Limite elastico caracteristico para un acero CA- 50

YS= 1.15 Coeficiente de seguridad o minoracion del limite elastico
del acero.

yC= 1.50 Coeficiente de seguridad o minoracion del limite elastico
del hormigon.

X 1-2= 15660 Kg*m Momento final positivo de la viga 43.

Determinacién del momento reducido de calculo
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Ha = xd?x f.g
Donde:
fck 250 Kg/cm? Kg
= = = 166.67—
fea Y 1.50 cm?
d=h-d1=45-2=43cm
Md=1566000 Kg*cm
1566000
ud = 0.169

~ 30+ 432 % 166.67

Entramos a la tabla 2 del anexo A-5 para un acero CA-50 y obtenemos plim
ulim = 0.319
pud< plim pertenece al dominio 3.
0.169 < 0.319

Determinacién de la cuantia mecanica del acero Tabla 1 del anexo 5.

Ws=0.1911
Ag =Ws>kbw>|<d>kfc—d=8.330¢:m2
fyd
fyk  5000Kg/cm?
=—=—————=434783K 2
fya ” 115 347.83Kg/cm
Ag = 0.1911 * 30 = 43 16667 9.45 cm?
= 0. * * ¥ —— =0,
s 4347.83 can

Determinacion de la armadura minima:
De la tabla 3 del anexo 5 wmin=0,0028
As min = Winin * by, * d
Agmin = 0.0028 % 30 * 43 = 3.612 cm?

Como: As > As min



Se escogera el area As= 9.45 cm?
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Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm

con un area de A 416 = 2,01 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, 9.45
N de barras = =——=4.70 barras =~ 5 barras
Agp1e  2.01

As p16 = 5 * 2,01cm? = 10.05cm?
Donde:

10.05 cm? > 9.45 cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizara: 2¢$ 16 +3 ¢ 16
Separacion libre entre armaduras principales.
Adoptando un didmetro para el estribo de ¢p= 8 mm.

b, —N2de barras * @ — 2 *r
Nede barras — 1

S =

_30—5*1.6—2*2_45
S = 5_1 =4.9CMm

Usar: 216 + 316, con separaciones entre barras de 4.50 cm

Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales.

Como la separacion minima entre armaduras principales calculadas es 4,5cm, se

verificara si esta cumple con las exigencias de la norma CBH -87, la mima indica lo

siguiente:

1) Los aridos mas gruesos tendran valores inferiores a*#:

14 \éase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 2.2.2. pag. 13
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5
= Z de la distancia horizontal libre entre armaduras independientes

[ = = 3.75
=—%S§ = /
S .

El tamafio maximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2.54 cm).
3.75 > 2.54 siendo satisfactorio

2) La distancia horizontal libre entre 2 barras consecutivas de la armadura
principal debe ser igual 0 mayor que los valores siguientes®®:

» 2cm

El diametro de la barra mas gruesa S=16 mm

» 1.2 veces el tamafio del arido: S= 3.048

A\

3) La compactacion del elemento se lo realizara con vibrador de diametro igual a

1.50 pulgadas 0 3.81 cm.
De lo anterior se tiene que la separacion libre minima entre armaduras principales es:
S=3.81cm
Donde:
4.5 > 3.81 siendo esto satisfactorio

Anélisis de calculo para el momento negativo.

Md (-)=1653000 kg*cm
Determinacién del momento reducido de calculo: (ud)

Mg

=—=0.031
Ha =], d? + fg

1653000

= = 0.1788
30 * 452 x 166.67

Ug

Entonces de la tabla 2 del anexo A-5 para un acero CA-50: ulim=0.319.

15 Véase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 12.5.3. pag. 235



Como: pd< plim no se necesita armadura a compresion.
0.1788 < 0.319
Determinacion de la cuantia mecanica del acero:

Tabla 1 del anexo A-5: Ws=0.2039

fcd

A =w*bw *xd x —
yd

A = 02039 « 30 » 43 x —2257 _ 10.08em?
= 0. * * * — = 10.
s 4347.83 cm

Determinacion de la armadura minima:
De la tabla 3 del anexo A-5: Wsmin=0.0028
Ag min = Wmin * by, * d
Ag min = 0.0028 * 30 * 43 = 3.612 cm?
Como: As min > As
Se escogera el area As= 10.08 cm?

Determinacion de lass barras de acero:
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Para determinar el numero de barras se consideraran los siguientes diametros: @ =

10mm y @ =20 mm con areas de: Aggi0 = 0,785cm® y Ag g1, = 3.14 cm?,

entonces el nimero de barras a usar seran:
N2ede barras =2 ¢ 10+ 3 ¢ 20
As 10 = 2 % 0,785cm? = 1,57 cm?
As p12 = 3 %3.14 cm?® = 9,42 cm?
Con un area total de calculo de:
A = 10,99 cm?

Donde:
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10,99 cm? > 10,08 cm?  Satisfactorio.
Por lo tanto se utilizara: 2 ¢ 10mm + 3 ¢ 2mm
Separacion libre entre armaduras principales.
Se adoptara un didmetro minimo para el estribo de ¢=8mm.

b, — N°de barras * @ — 2 xr

5= Nede barras — 1

_30—2*1—3*2—2*2_45
s = ) =45cm

[ Usar: 210mm+3®P20mm, con separaciones entre barras de 4.5 cm

Verificacion de la separacion libre entre armaduras principales.

Como la separacion minima entre armaduras principales calculada es de 4.50 cm, se
verificara si esta cumple con las exigencias de la norma CBH-87, la misma que indica

lo siguiente:

1) Los aridos méas gruesos tendran valores inferiores a*é:

5
l= ‘ de la distancia horizontal libre entre armaduras independientes

= * = 7
S .

El tamafio maximo del arido considerado en vigas es de 1 pulgada (2.54 cm).
3.75 > 2.54 siendo satisfactorio

2) La distancia horizontal libre entre 2 barras consecutivas de la armadura
principal debe ser igual o mayor que los valores siguientes’:
» 2cm

» El diametro de la barra mas gruesa S=16 mm

16 \/éase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 2.2.2. pag. 13
17 véase: Norma Boliviana del Hormigén CBH-87 Capitulo 12.5.3. pag. 235



» 1.2 veces el tamafio del arido: S= 3.048
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3) La compactacién del elemento se lo realizara con vibrador de didametro igual a

1.50 pulgadas 0 3.81 cm.

De lo anterior se tiene que la separacion libre minima entre armaduras principales es:

S=3.81cm
Donde:
4.5 > 3.81 siendo esto satisfacorio

Analisis de calculo para la cortante.

Vd = 18220 Kg fcd=166.67 kg/ cm?
h=45cm fyd=4347.83 kg/ cm?

bw =30cm ve=15; 7s=1.15; y+=1,6
r=2cm d=45-2=43 cm

Determinacion del esfuerzo cortante que resiste el hormigon:
veu = 0,5*,/fcd x bw xd

veu = 0,5 *V166.67 * 30 * 43 = 8326.997 kg

Verificacion al caso que pertenece.

Caso N°1 Vd <V,
Vd= 18220Kg 18220 < 8326.997 No cumple
Caso N°2 Vo SVd <V,

Vo = 0,30 % fcd * bw * d
Vo = 0,30 * 166.67 * 43 * 30 = 64501.29K g
ch < Vd < Vou

8326.997 < 18220 < 64501 Si cumple
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Vs = 18220 kg — 8326.997 kg = 9843.003 kg
t=100cm

Vouxt
A, =
0,90 xd * fyd

9843.003 kg * 100cm

A. = = 5.87 cm?
S 0,90 * 43 cm * 4347.83 kg /cm? am
Céalculo de la armadura minima
Agmin = 0,02 % bw * t Jea
yd
A 0,02 * 30 100 166.67 2.30 cm?
. = * £ X ———— = .
smin = 5 am ‘M * 434783 am

Se asume el mayor As=5.87 cm?/m

La armadura transversal para una pierna sera: 2.935cm?/m
Se asumira un ® 8 mm

Se tiene un area A=0.503 cm?

Aspierna _ 2.935
A¢p8mm ~ 0.503

N°barras = = 5.83 = 6 barras

As = N°barras * Apgmm = 6 * 0.503 = 3.018 cm?

[ 100
—=—=16.667cm

< n 6 = 20
&P = 30cm camn

0.85xd =0.85x43 = 36.55

S=15cm
Entonces el nimero de barras para este tramo sera:

44 ®8mm c¢/15 cm
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En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD 2015y la verificacion manual.

M. positivo M. negativo V. cortante
2016 +
CYPECAD 2015 3016 2010 + 3020 44@8c/15
VERIFICACION 2016 +
MANUAL 3016 2010 + 3020 44@8c/15
% VARIACION 0.00 0.00 0.00

3.6.2.4. Verificacion de la zapata

Se realizara el analisis para la “zapata aislada correspondiente a la columna P22”, dado
que es el elemento més solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes

solicitaciones obtenidas mediante el programa CYPECAD 2015.

FIGURA 36.- Geometria de la zapata aislada

.

=

Fuente: Elaboracion Propia

Datos:



Normal de servicio N = 80480 kg
Cortante de servicio Hy = Qy =70kg
Cortante de servicio Hx = Qx =-130 kg
Momento M’x =-80 Kgxm
Momento M’y =40 Kg x m

Gadm = 1.50 Kg/cm?

> Resistencias de calculo de los materiales

kg
o POz oo ko
ey 1.5 " cm?
/ kg kg
fvd =05x \/fcd =05x 166.67@ = 6.46 W
kg
oo D 00T e kO
ya Ty 1.15 7 em?

fua = Resistencia convencional del hormigoén a cortante.
fca = Resistencia de célculo del hormigdn a compresion

» Peso propio del elemento (Se lo asumira como 10% de “N”)

P=0.10x N = 0.10 x 80480 kg = 8048.00 kg
Disefio geométrico:

» Disefio en planta (Zapata cuadrada)

N+P  [80480 kg + 8048 kg

112

a= = T = 242.94 cm (Se adopta 245 cm)

Tadm 150 —;

Area adoptada = 245cm x 245cm = 60025 cm?.
1° condicion: A requerida < A adoptada

59018.67 cm? < 60025.00 cm?
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» El esfuerzo de tension uniforme en el suelo viene dado por:

N 80480 kg kg
%=z (245cm)?2 "7 cm?
k k

Oy < Gugm 1.z>,4cm—g2 < 1.50%

» Canto atil minimo, para no tener necesidad de verificar a cortante y
punzonamiento se tiene:

kg

=4’vad= 4x6'46CW=1205
VX0t 1 6x13449
cm

_|laixby axb a;+Db;
dz_j T 2k—1 4

= 38.14cm

_ 30x30+ 245 x 245 30+ 30
2= 4 2x12.05—1 4

2(a—a 2x(245cm—-30cm
d; = (a=a,) _ 2x( ) — 2679 cm
4+k 4+12.05

Por tanto, asumo una altura total “h =45 cm”, empleando un recubrimiento geométrico

de “r=5cm” y un didmetro “@ = 1.2 cm”

1) 1.2cm
d= h—r—5=45cm—56m—T= 39.40 cm
» Clasificacién de la zapata por la relacion de sus dimensiones

a—a; 245cm—30cm
v= > = > =107.5cm

Dado que el vuelo “v =107.5 cm” es menor que “2h =90 cm”, se trata una zapata

flexible.

Acciones en el plano de cimentacion:
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FIGURA 37.- Acciones en el plano de cimentacion

{

A
A
A

Q

al

for s

Fuente: Elaboracion Propia
a) Axil en el plano de cimentacion:

Una vez determinadas las dimensiones de la zapata, calculamos el peso propio real de

la misma, con la siguiente formula:
P.P.,apata = Yreso * Volumen = 2500 x (2.45 x 2.45 x 0.45) = 6752.81 kg.
Cargareal:  Nyeq = Nr + PPgpata
Nyeqr = 80480 + 6752.81 = 87232.81 kg.

b) Momento en el plano de cimentacion:

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

siguientes ecuaciones:
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Mx = M X + hQy
My = My £+ hQx

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

que el momento, y es negativo si tiene sentido contrario.

Mx = —8000 + (45* 70) = —4850 kg - cm
My = 4000 — (45*130) = —1850 kg - cm

Célculo de los esfuerzos maximos y minimos:

FIGURA 38.- Esfuerzo maximo y minimo

N

eey
1{ M'y

A
A
\

o
N
1)

poy

Fuente: Elaboracion Propia

Calculo de los esfuerzos en las aristas de la zapata como se muestra a

continuacion:
N 6xM, 6xM,

7= axb  axb?  bxa?
_ 8723281  6x4850  6x1850 _ . kg
Otmax = 545045 ~ 245x 2452 245 x 2452 cm?
_ 8723281 6x4850  6x1850 _ . kg
Oamax = Hac 045~ 245 x 2452 | 245 x 2452 cm?



_ 8723281 N 6 x 4850 6x1850 1454 kg
Tsmax = Hac 045 | 245x 2452 245 x 2452 O om?
_ 8723281  6x4850  6x1850 _ kg
Gamin = 545045 T 245 x 2452 | 245x 2452 20 em?

cadm > ¢ max.

1.50 kg/cm?> 1.456 kg/cm? — Estable frente al hundimiento

Verificacién al vuelco:

(Ve +PPgpara) X 5

> 1.5
Yva M, =
b
(N7 + P.Psapata ) X 5 s
Yvb = > .
M,
8723281 x ZELS
= = 30 > 1.
Yva 2850 2203.30 = 1.5 - Cumple
8723281 x ZELS
= = 23 > 1.
Yvb 1850 5776.23 = 1.5 — Cumple

Verificacion al deslizamiento:

AxCyq =2V xy, (Valido solo para arcillas)

245 cm x 245 cm x 0.5 x 0.73 <2
> 1.5
130 kg

168.53 = 1.5 (cumple)

Cq: 0.5*c=Valor de célculo (minorado) de la cohesion.

v2: Coeficiente de seguridad al deslizamiento que puede tomarse como 1.5.

Célculo de la armadura:

Disefio a flexion

Es posible emplear el método general de calculo para zapatas rigidas o flexibles:

116
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_YrxN a—a, 2
d_Zxax( > +O.15xa0)

1.6 x 80480 (245 =30, 015 30)2
47 T2 x 245 2 2

Mgy = 303943121 kgx cm
» Momento reducido de célculo:
Mgy 3039431.21 kg x cm

l’t = 2 =
buw X d* X fea  2450m x (39.40 cm)? x 166.67 c]:n_gz

= 0.0479

» La cuantia mecanica para este caso vale:
w=pux(1+u)=0.0479 x (1 + 0.0479) = 0.0502
» El érea de acero calculada “As”

fcd 166.67k—g2
As=wxbxdx =— = 0.0502 x 245 cm x 39,40 cm x —a;?:
fya 4347.836771—92

Ag = 18.594 cm?

» Laarmadura minima geométrica necesaria es:
Agmin =W x b x h =0.0015 x 245 cm x 45 cm = 16.537 cm?

» Por tanto se adopta como area de acero, la mayor entre la mecéanica calculada y
la minima geométrica, siendo:
Ag = 18.594 cm?
» Numero de barras:

Ay 18594 cm?
"~ Agz 113 cm?

n = 16.45 (17 barras)

Verificacién al corte y punzonamiento:

Debido a que se emple6 las formulas anteriores para determinar el canto minimo que
debe presentar la zapata en funcion del corte y del punzonamiento, podemos decir que

estas verificaciones son cumplidas.
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Verificacion de la adherencia:

Se realiza el calculo de la fuerza cortante para el lado X, debido a que esta direccion es
la mas solicitada.

FIGURA 39.- Tensiones actuantes en la Zapata “P 22”

1.456

izl

A—L—~
N
1451 4Lr a 'IL’ 1452
AELEEERRRAN)
1451
1452
Lado X
a—al
L= + 0.15x b1 = 107.55

L
ay=a4—5x(a4—03)

107.55
245

0, = 1.456 — x (1.456 — 1.454)

K
o, = 1.455 %

FIGURA 40.- Esquema y respuesta estructural en la zapata “P 22”



1.456 Kglom? 2
4. 1455 Kglem? T T 1|

T

107.55 —/

V=156.54Kg

» Cortante de disefio:

Va=vrxVxb=1.6x156.54x 245 = 61363.298 kg

Vd <k 3 2 kg
09xdxnxmx® x‘\Jde [cmz]

61363.298 kg 00y (166 7 kg )2
SUYX . sz

09x3940cmx 17 xmx 1.2cm

27 X9~ 9726 X9 l
Tz = 2726 — 3 (cumple)

» Espaciamiento entre barras:

b—2r_2456m—2x50m

- 12 =1382cm =13 cm

S =

> Para ambas direcciones se debera usar:

17012 C-13 cm

FIGURA 41.- Armado de zapata de la columna “P 22”
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17I barras de @ 12 mm cada 13 cm L=235 cm|
| L=245 cm |

Fuente: Elaboracion Propia

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el
CYPECAD 2015y la verificacion manual.

A. flexién

CYPECAD 2015 @12c/12

VERIFICACION MANUAL @12c/13

% VARIACION 15%

3.6.2.5.- Verificacion de la escalera

A continuacion, se muestra el calculo de una escalera de hormigén armado, la cual

presenta dos tramos (tiros) y un descanso (meseta).

Disefio geométrico:

Se tiene un desnivel a salvar z=300cm
La huella minima es 25 cm, por lo que se adoptara h=29cm
La contrahuella sera c=17cm

» Segun Neufert se debe cumplir al menos una de las siguientes condiciones:
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h+2c=61la64dcm=30cm+2x18cm =66cm
h—c=12cm=30cm — 18 cm = 12 cm (ok)
El nimero de peldafios (escalones) es:
z 288cm
e =T 18 em =16
El ancho de los escalones (ambito) debe ser como minimo 120 cm en edificios

por lo que se adopta a = 160 cm.

El espesor de la losa viene dado por la siguiente expresion:

L 210cm
f=50= 20 - 10.50 cm (Asumo 15 cm)
La pendiente de la escalera viene dada por:
c 18cm
== 30em - a = arctg(m) = 30.96°

FIGURA 42.- Vista en planta escalera

Fuente: CYPECAD 2015
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» Setienen las siguientes cargas actuantes, dependiendo si estamos analizando el
tiro o la meseta.

a) Para los tiros tenemos:

Peso propio de la losa por unidad de area:

kg kg
g =y xhf =2500— x0.15m = 375

Para transformar esta carga a una carga uniforme horizontal tenemos que:

kg
g = i m? = 437.30 k_g
cosa  c0s(30.96) 7 m?

Peso propio de los peldafios por unidad de &rea:

k
_yxe_ 2500-5 x 0.18m ke
=7 2 m2
Acabado g2 = 100 kg/m?
Sobrecarga de uso q = 300 kg/m?

Por tanto, la carga muerta total es:

k
gt =9 +9g1+9,=437.30+ 225+ 100 = 762.30m—g2

La carga viva total actuante es:

kg
qe =q = 300.00W

Aplicando los coeficientes de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total de:

k
qa = v * (g:+qr) = 1.6 x (762.30 + 300) = 1699.68m—‘g2

b) En los descansos (mesetas) actuaran las siguientes cargas:

Peso propio de la losa por unidad de area:
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kg kg
g=vxhf= 2500$ x 0.15m = 375W
Acabado g2 = 100kg/m?
Sobrecarga de uso q=300kg/m?

Por tanto, la carga muerta total es:
gc = g+ g, = 375 + 100 = 475.00 -2
La carga viva total actuante es:

kg
qr =q = SOO'OOW

Aplicando los coeficientes de mayoracion de las fuerzas tenemos una carga total de:
kg
qa = Vr x (¢ + g¢) = 1.6 x (475 + 300) = 1240.00W

FIGURA 43.- Esquema estructural

1699.68 Kg/m*
1240 Kg/m?
T L L | i |
/. 245 7
Ve 458

Fuente: Elaboracién Propia

» Del paquete obtenemos la envolvente de disefio con los siguientes resultados.
Md = 3906.25 kg x m/m

Disefio a flexion

> Resistencias de célculo de los materiales



kg
oo POz oo ko
Ty, 1.5 " cm?
kg
PO TR )
yad "y 1.15 7 em?

> Altura efectiva
d=h—d;=15cm—-2cm=13cm
> Determinacion del momento reducido de célculo

Ha = d x foqg

Donde:

Md= 390625 Kgx cm/m

B 390625
"~ 100 x 132 x 166.67

Uy = 0.139

Entramos a la tabla 2 del anexo A-5 para un acero CA-50 y obtenemos p lim

fyim = 0.319

g < Wjim Pertenece al dominio 3

0.139 < 0.319

» Determinacioén de la cuantia mecanica del acero

Tabla 1 del anexo A-5 W; = 0.1534
A, =wsxb, xdx Jea
fyd
166.67

As = 0.1534 x 100 x 13 XW

As= 7.64 cm?/m

124
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» Determinacion del &rea minima de acero
As min = Wspmin x by, x h
De la tabla 3 del anexo A-5 Wy min = 0.0015
Asmin = 0.0015x 100 x 15
As=2.25 cm?/m

Adoptar el maximo valor de area de acero para el calculo de armadura de losas

Valor Adoptado = 7.64 cm?/m

» Determinacion del nimero de barras de acero

4*AS_4*7.64
Tx@2  mwx102

Adoptamos = 10410 /m

P10mm - n= =9.72 (10 barras)

Con un éarea igual a 7.85 cm? /m
Donde:
7.85>7.64cm? 9% deincremento 2.75 %

Segln norma nos recomienda un desplazamiento de fase "b" de barras de 2 cm como
minimo, entonces:

100 — #9
h=——

> 2
#esp am

100 — (10x 1.0)
B 10 -1

cm

10cm >2cm

Use @10 C-10 cm (Para el acero positivo)

» Para el acero negativo se adopta el 25% de la cuantia del acero positivo
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4 25 A_25 7.64cm2_191 5
sTTT00 * A T 100 X T - Molemt/m

Determinacién del area minima de acero

Asmin = WSpmin x by, X h

De la tabla 3 del anexo A-5 We min = 0.0015

Ag min = 0.0015 x 100 x 15
As= 2.25cm?

Adoptar el maximo valor de &rea de acero para el cdlculo de armadura de losas.

Valor Adoptado = 2.25 cm?/m

» El numero de barras para armaduras de 8 mm es:

_As 25 =447 (5b
n—A®8—0.503— 47 (5 barras)

» Separacion entre barras

Segln norma nos recomienda un desplazamiento de fase "b" de barras de 2 cm

como minimo, entonces:

100 — #0
=—F>2cm
#esp
b_lOO—(5x0.8)>2
= 1 cm
24cm > 2cm

Use @8 C-20 cm (Para el acero negativo)

» Se debe disponer una armadura transversal de reparto igual al 25% de la
armadura longitudinal principal.

25 A—25 7.646m2_191 X
100x s = X — = 1.91cm*/m

» Determinacion del &rea minima de acero

Ag =




De la tabla 3 del anexo A-5

Asmin = WSmin X by, x h

Wy min = 0.0015

Agmin = 0.0015 x 100 x 15

Asmin= 2.25cm?/m
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Adoptar el maximo valor de area de acero para el calculo de armadura de losas

Valor Adoptado = 2.25 cm?/m

» El numero de barras para armaduras de 8 mm es:

» Separacion entre barras

_ A 225 447 (S b
=4, 0503 T (5 barras)

Segln norma nos recomienda un desplazamiento de fase "b" de barras de 2 cm

como minimo, entonces:

100 — (5x0.8)
N 5—1

>2cm

100 — #0
b=—7—

>
#esp

24cm > 2cm

2cm

Use @8 C-15 cm (Para el acero transversal)

En la siguiente tabla se muestra el resumen de las armaduras obtenidas por el

CYPECAD 2015y la verificacion manual.

A. longitudinal | A. longitudinal A
inferior superior transversal
CYPECAD 2015 10c/10 @8c/20 ?8c/20
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VERIFICACION MANUAL @10c/10

@8c/20

@8c/20

% VARIACION 0.00

0.00

0.00

3.7. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

1.- Adquisicién — provision de materiales.

2.-Instalacion de faenas (en emplazamiento del proyecto).

>

YV V VYV V

Desbroce, explanacion y limpieza.
Cercado del predio.

Acometidas e instalaciones de servicio.
Obrador taller y deposito.

Movilizaciones y desmovilizaciones.

3.-Replanteo general (Preliminar).

>

Trazado y replanteo.

4.-Excavaciones.

>
>

Excavacién con maquinaria para zapatas.

Excavacion manual de cimientos.

5.- Construccidn de zapatas.

» Armado, vaciado y compactado de hormigones.

>

Desencofrado y curado de hormigones.

6.- Construccion de cimientos.

» Armado, vaciado y compactado de hormigones.

>
>

7.- Encofrado, armado y vaciado de la estructura de sustentacion de la edificacion.

>

Relleno y compactado del suelo.

Proteccion contra la humedad.

Encofrado, colocado de la armadura.

» Vaciado y compactado de hormigones.
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» Desencofrado de hormigones.
8.- Ejecucion de las obras complementarias

» Encofrado, armado y vaciado de escaleras (Gradas)
» Encofrado y vaciado de la vereda de hormigon

» Desencofrado y curado del hormigon
9.- Ejecucion de muros de cerramiento

» Mamposteria de ceramica

» Mamposteria de fabrica

10.- Ejecucion de carpinteria de madera o metalica (Marcos para puertas y ventanas)
» Marcos para puertas y ventanas.

11.- Ejecucion obra fina (acabados).

» Revoque exterior.

» Revoque interior.

» Colocado de puertas y ventanas.
» Quincalleria, vidrios ventanas.

> Pinturas.

12.- Limpieza.
> Retiro de escombros.
> Pulimientos.

14.- Entrega de obra.

» Provisional.
» Ejecucion de obras correctivas.
» Definitiva.
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3.7.1. Especificaciones técnicas

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

item y por ultimo la forma de pago. Véase Anexo A-2.
3.6.3. COmputos métricos

El andlisis de los precios unitarios fue realizado como se indic6 en el marco teorico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el

anexo A-6.
3.6.3. Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indicé en el marco teorico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el
Anexo A-7.

3.6.4. Presupuesto de la obra

Se obtuvo en funcién a los volumenes de obra y precios unitarios correspondientes a
cada item. Tomando como presupuesto general la suma de las dos cantidades, llegando

a un presupuesto total de la obra de Bs. 4.629.286,45 Detallado en el Anexo A-8.
3.6.5. Cronograma de ejecucion de la obra

Se realiz6 un cronograma de actividades que se recomienda seguir en la construccion
del NUEVO ALBERGUE MUNICIPAL DE BERMEJO. Segln el cronograma
mostrado en el Anexo A-9 se tiene planificada la construccion del Albergue, en

aproximadamente 441 dias calendario, de acuerdo al plan de obra trazado.
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4.-APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE

4.1. Comparacion técnico econdmica de zapatas — método flexidén vs método biela

tirante

Se busca comparar la cantidad de armadura y hormigén que se requiere en cada
método, y asi determinar cual de los 2 tipos de zapata es mas econdémica a la hora de
construir, el método de flexion esta en el capitulo 2 el marco tedrico y los resultados
de este método por consiguiente en este capitulo se desarrollara el marco tedrico de
biela tirante y su aplicacion practica para comparar los resultados con los sacados en el
capitulo 3.

La comparacion se la realizara para zapatas que posean dimensiones menores en el

vuelo.
4.2. Marco conceptual del Metodo biela tirante
INTRODUCCION

El método de bielas y tirantes, es un procedimiento de analisis que permite el disefio

de elementos de hormigdn. Este método incluye una parte de analisis estructural y otra
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de dimensionamiento. En el proceso de anélisis, se trata de idealizar la estructura por
medio de un sistema de barras, el cual intenta mostrar el comportamiento de la

estructura o parte de la misma.

Biela

Nudo

Tirante

Los elementos (barras) que componen el sistema trabajan a traccion o compresion, ya
que se trata de sistemas biarticulados. Aquellos elementos que se encuentran

comprimidos reciben el nombre de bielas y los traccionados el de tirantes.

Las zonas en las que se une una biela con un tirante recibe el nombre de nudo. Este
método es el mas adecuado para el dimensionamiento de zonas, presentes en muchos
elementos estructurales, en los que la distribucion de deformaciones no es lineal, zonas
denominadas en adelante como regiones D o de discontinuidad, el método de bielas y
tirantes proporciona las herramientas necesarias para un analisis que permite conocer
el comportamiento de las zonas D de determinada estructura con un buen grado de

aproximacion respecto al comportamiento real.

Es importante mencionar, que debido a su fundamento en la teoria de la plasticidad, el
cual se basa en un diagrama tension-deformacion de tipo rigido-plastico, el método no
da una explicacion exacta al problema estructural, si no que se limita a aportar una
solucion valida, y aproximada, para dar a la estructura la capacidad necesaria para

soportar el estado de cargas en que se encuentra.
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4.3. Marco teorico del Método Biela Tirante
Bases del método
El método de bielas y tirantes tiene su fundamento en la teoria de la plasticidad.

En general, esta teoria supone que el material tiene un comportamiento rigido plastico,
es decir, no se deforma hasta que Ilega a una tension (tension de fluencia) a partir de la

cual se deforma sin incremento de tension.
También guarda relacion con dos principios:
Principio de Saint Venant (1797-1886)

A cierta distancia de la seccioén donde actda un sistema de fuerzas, la distribucion de
tensiones es practicamente independiente de la distribucion del sistema de fuerzas,

siempre que su resultante y el momento resultante sean iguales.
Principio de Santiago Bernoulli (1654 — 1705)

Se refiere a que las secciones transversales de una barra que se deforma por flexion
permanecen planas y normales a las fibras deformadas. Las secciones planas sometidas

a flexién, se mantienen planas durante la deformacion.
Regiones By D

En estructuras de hormigén armado es posible diferenciar dos tipos de regiones
dependiendo de la distribucion de los esfuerzos en cada una de ellas.

En las regiones B es posible aplicar el principio de Bernoulli relativo a las secciones
planas de la teoria de flexién. Fuera de ellas, se identifican regiones D (con
discontinuidades) donde no es posible aceptar que las secciones permaneceran planas.
Estas ultimas se relacionan con la existencia de fuerzas concentradas (cargas o apoyos)

0 con variaciones bruscas en la geometria de la estructuras.

FIGURA 44.-Regiones By D
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En el dibujo Figura 44 podemos ver varias regiones B y D. Podemos encontrar 3 tipos
de regiones de discontinuidad (o regiones D), las cuales se pasan a analizar a

continuacion.
» Discontinuidades geométricas

Son aquellas zonas estructurales que sufren un cambio brusco de seccion. En la Figura

45 se recogen diversas regiones D en las que se aprecia este tipo de discontinuidad.

FIGURA 45.- Zonas estructurales donde se ven las regiones B y D.
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> Discontinuidades estaticas

Las discontinuidades estaticas son aquellas zonas en las que se aplica una carga puntual
o concentrada. El flujo de tensiones de dicha carga no responde a la hipétesis de
Bernoulli-Navier, sino que tiene un flujo con distribucion de tensiones y deformaciones

complejas.

6 Ly —
T

» Discontinuidades generalizadas

Son casos en los que no aplican a una zona determinada, sino a todo un elemento

estructural, ya que influyen varios factores.

[ T L A &

[ B ]

.,5 e /

Planteamiento del método de bielas y tirantes

Identificacidn de las regiones
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El primer paso es analizar la estructura, identificando los limites de la region D a

estudiar y estableciendo los esfuerzos o acciones que lindan con ella.
Creacion del modelo

Se debe substituir la estructura, o parte de ella, por una estructura de barras articuladas,

plano o espacial, que represente el comportamiento de la estructura.

Siempre debe tenderse hacia modelos simples, que representen con la mayor claridad

posible el comportamiento de la estructura.

El primer paso para la creacion del modelo es dotar a la estructura de un sistema capaz
de soportar los casos de carga a los que se va a ver sometida. Debido a esto, podemos
deducir que el sistema no es Unico, sin embargo, el sistema que consigue un modelo

Optimo, es aquel que minimiza la energia de la deformacion.

Para aquellos casos de cargas complicadas, podemos valernos del principio de

superposicién, estudiando independientemente casos mas sencillos.
Elementos del modelo

Como se ha expuesto antes, el modelo estd compuesto por una serie de barras

articuladas en sus extremos.

Las barras que trabajan a compresion se denominan bielas, a traccion tirantes y las

uniones seran los nudos.
Bielas

Son los elementos resistentes sometidos a compresion. Por regla general, y debido a

las caracteristicas resistentes de los materiales, se suelen materializar en hormigon.

Sin embargo, también hay bielas que pueden contar con armaduras comprimidas para

poder aumentar su resistencia.
Analicemos los tipos existentes y la capacidad resistente de las mismas.

Capacidad resistente
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La capacidad resistente viene determinada por el area de hormigdn y la resistencia del

mismo (flcd). Por lo tanto:
Cd = Ac * flcd

La EHE, recoge diferentes tipos de bielas con unos valores determinados para la

compresion del hormigon:
> Bielas de hormigdn en zonas con estados de compresion uniaxial.
En estos casos, limitamos el valor de la tension maxima del hormigén comprimido a:
flced = fcd
» Bielas de hormigdn con fisuracion oblicua o paralela a la biela

Son aquellos casos en los que el campo de compresiones que constituye la biela, puede
presentar fisuracion oblicua o paralela a la direccion de la misma, o la direccion de
compresiones, con lo cual, debido al estado en que se encuentra, la capacidad resistente

del hormigdn se disminuye de manera considerable.
Esta disminucion se vera afectada en funcién del estado en que se encuentre:

» Bielas con fisuracion paralela a la biela y armadura transversal suficientemente
anclada.
flcd = 0.70 = fcd
> Bielas que transmiten compresiones a través de fisuras de abertura controlada
y armadura transversal suficientemente anclada.
flcd = 0.60 * fcd
» Bielas que transmiten compresiones a través de fisuras de gran abertura y
armadura transversal suficientemente anclada.
flcd = 0.40 * fcd

» Bielas de hormigon con armaduras comprimidas

En el caso que la armadura se encuentre en interior del campo de compresiones y en
posicién paralela a las mismas, con armado transversal suficiente para evitar el pandeo,

se podran considerar como una contribucién a la capacidad resistente de las bielas.
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Cuando sea posible establecer condiciones de compatibilidad, la tension méxima del

acero comprimido se considerara:
osd,c = fyd
Cuando no se establezcan condiciones de compatibilidad explicitas, se usara el valor:
osd,c = 400 N/mm?
En estos casos, el incremento de la capacidad resistente de la biela seré:
ACd = Asc *osd, ¢
> Bielas de hormigdn confinado

Debido al diferente comportamiento del hormigon dependiendo de su estado de
compresion, se puede plantear el aumento de la capacidad resistente de las bielas

debido a confinar el hormigdn que las compone.

Este se consigue atando las barras de acero que delimitan geométricamente la biela,

por medio de cercos transversales perfectamente anclados.
Tirantes

Los tirantes son los elementos resistentes sometidos a traccion. Normalmente se

materializan por medio de barras corrugadas.
Nudos
Son los elementos donde confluye una biela o tirante, con otros tirantes o bielas.

Se pueden clasificar en los que solo confluyen bielas (nudos multicomprimidos), y en

nudos en los que se anclan tirantes.

En los nudos multicomprimidos, la compresion maxima del hormigén con compresion

biaxial:
f2cd = fcd
Y en los casos de compresion triaxial:

f2cd =33 * fcd
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Cuando en el nudo se anclan tirantes, la compresion maxima del hormigén se vera

limitada a:

f2cd =0.70 * fcd

En este ultimo caso, se comprobara la longitud de anclaje de la armadura del tirante.
Las zapatas y el método biela tirante:

Las zapatas aisladas se emplean para transmitir al terreno la carga de un solo soporte,

y su planta suele ser cuadrada o rectangular. El canto h no debe ser menor de 30 cm.

El comportamiento resistente de las zapatas aisladas es complejo. Sin embargo, los
métodos de calculo admitidos por las normas son suficientemente seguros, ya que estan

basados en una extensa experimentacion.

FIGURA 46.- Zapatas rigidas y zapatas flexibles
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Tanto la Instruccion espafiola como el Eurocddigo de hormigon distinguen entre

zapatas rigidas y zapatas flexibles.

Se consideran rigidas las zapatas cuyo vuelo v, en ambas direcciones, no supera 2 h,

siendo h el canto maximo (figura 46). En ellas la distribucion de presiones sobre el
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terreno puede suponerse plana; pero para su calculo como piezas de hormigon, al igual
que sucede en las ménsulas cortas, no puede aplicarse la teoria general de flexion,
valida para piezas esbeltas (dimensionamiento en base a los momentos flectores y

esfuerzos cortantes), sino que es necesario aplicar el método de las bielas y tirantes.

Por el contrario, se consideran flexibles las zapatas cuyo vuelo v es superiora 2 h en
alguna de las direcciones principales. En ellas la distribucion de presiones sobre el
terreno depende de la rigidez relativa entre suelo y zapata; suponer una ley plana queda
del lado de la inseguridad para la comprobacién de las presiones, que serdn mayores
en el centro de la zapata para carga centrada y zapata muy flexible, y del lado de la
seguridad para el célculo de la pieza de hormigon. El célculo de esta se hace por la

teoria general de la flexion, como si fuera una losa o una viga plana.

En zapatas rectangulares e incluso en zapatas cuadradas bajo pilares de seccion
rectangular sucede con frecuencia que el vuelo en una direccién es inferior y en la otra
superior a 2 h. Estas zapatas se consideran flexibles y deben calcularse como tales en
ambas direcciones, es decir, en la direccion en la que el vuelo es menor de 2 h se aplica

también la teoria de flexion y no el modelo de bielas y tirantes.

Si la excentricidad es muy grande y la zapata, aun con el pilar centrado, puede tener un
dimensionamiento excesivo, puede ser conveniente disponer elementos de centrado de

la carga.
Pre-dimensionamiento de la zapata

Se expone a continuacion el pre-dimensionamiento de zapatas aisladas sometidas a una

carga centrada N y a un momento M que son las més frecuentes en edificios normales.

Las formulaciones siguientes son aplicables cuando la excentricidad relativa de la carga
n=M / (N*a) (siendo a la dimension de la zapata) es menor de 1/9 = 0,111, lo que
sucede habitualmente en edificacion. Si la excentricidad n fuera menor de 1/90=0,011,
podria prescindirse por completo de dicha excentricidad (o del momento M),
calculando la zapata como si la carga N estuviera centrada, con errores normalmente

menores del 5 %. Para excentricidades n comprendidas entre 0,011 y 0,111 conviene
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cubrirse de estos errores, lo que puede hacerse, de forma aproximada, multiplicando
las cargas por los siguientes factores:

» Para calculos geotécnicos (comprobacion de presiones del suelo): yg=1+3n

» Para calculos estructurales (comprobaciones de flexion y cortante): ye =1+ 4,5
n

a).- Las dimensiones en planta de la zapata se obtienen de la comprobacion de las
presiones del suelo (calculo geotécnico). De la figura 47 se deduce que, salvo en el
caso de zapatas flexibles apoyadas en terrenos sin cohesion, puede admitirse una
distribucion uniforme de presiones. En la préactica, incluso en el caso de zapatas
flexibles en terrenos sin cohesion, el &rea necesaria en planta para la zapata, A, se

obtiene en funcion de la presidén admisible para el terreno, cadm, mediante la ecuacion:

b_N(1+31])+P

Oadm

A =ax

FIGURA 47.- F1G.123 Distribucion de presiones bajo una zapata

JL
]

L

T_"“/ ~unifiorme
| \'\ ."II’.K
\/f . — triangular
a) Zapata rigida b} Zapata rigida c) Zapata flaxible d) Zapata flaxible ) Distribuciones
sueky cohasivo sueko sin cohesidn suelo cohasivo suelo sin cohesidn empleadas en
la practica

Siendo N la carga centrada de servicio (sin mayorar) y P el peso propio de la zapata.

Para entrar en esta ecuacion es preciso en primer lugar estimar la excentricidad relativa
de la carga del soporte respecto a la dimension de la zapata, 1 = M/(N*a), asi como el

peso propio de la zapata P. Por ello, el primer paso consiste en hacer una estimacion de
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la dimensidn de la zapata. Esta estimacion puede conseguirse aumentando en un 25 %

el &rea que seria necesaria sin tener en cuenta ni la excentricidad ni el peso de la zapata:

1.25 N
Ao = ——
Oadm

A partir de esta area se obtiene una primera estimacion a, de la dimension a, que sera
igual a la raiz cuadrada del &rea Ao en caso de zapata cuadrada, y al cociente entre Ao
y la dimension b en el caso de que esta venga obligada. Tanto en un caso como en otro
conviene redondear el valor a, obtenido al multiplo de 0,1 m siguiente, pues las
dimensiones en planta de las zapatas se suelen modular en la practica con incrementos

de 10 cm por razones constructivas.

A continuacion se obtendra el valor de la excentricidad relativa de la carga n =
M/(N*ao). Si resultan <0,011 (1/90) podra prescindirse del momento M, pero si resulta
0,011 <n<0,111 (1/9) serad necesario multiplicar la carga N por el factor 1 + 3 n, para
los calculos geotécnicos, y 1 + 4,5 1, para los calculos estructurales, como hemos

mencionado lineas arriba.

El valor de N debe incrementarse ademas para tener en cuenta el peso de la zapata. Para

ello puede multiplicarse por el factor 1 + 3 siendo:

_ 25-0.075%0g4m * 0.05
p= 100 '

Donde cadm €s la presion admisible del terreno en kN/m? (1 kp/cm? = 100 kN/m?).
En definitiva, el area necesaria para la zapata puede estimarse mediante:

. N1+3n)A+B)

Oadm

Obtenida el area A, tanto si la zapata es cuadrada (a = b) lo que resulta conveniente
siempre que sea posible como si debe ser rectangular por venir obligado su ancho (b =
dato), es inmediato obtener sus dimensiones en planta, que deberan redondearse al

maltiplo de 0,1 superior.
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Dimensionada la zapata en planta, para el calculo estructural se considerara una presion

uniforme del terreno, prescindiendo del peso propio de la zapata.
Por lo tanto, como accion del terreno sobre la zapata se tomara la presion uniforme.

_ Nd(1 + 4,5n)
%" (axb)

Siendo Nd el axil mayorado transmitido por el soporte.

b) El canto de la zapata se obtiene de su dimensionamiento como pieza de hormigdn

(calculo estructural).

Por razones econdmicas, el canto debe ser el menor posible. El nuevo valor minimo de
la resistencia virtual a cortante y punzonamiento de la EHE-08 ha cambiado el pre-
dimensionamiento de las zapatas. El considerable aumento de esa resistencia permite
reducir los cantos, por lo que resultan con mayor frecuencia zapatas flexibles y la
comprobacion a punzonamiento, antes raramente determinante, pasa a serlo en muchas

ocasiones. El parametro mas relevante es la presion admisible del terreno.

i) Para valores altos de la presion admisible del terreno (caam>250 kKN/m?) bastan unas

dimensiones en planta relativamente reducidas y suelen resultar zapatas rigidas.

Estas zapatas se arman por el método de las bielas, sin que sea necesario efectuar la
comprobacion de tensiones tangenciales (cortante y punzonamiento). El canto se

predimensiona como se indica seguidamente en ii.

ii) Para valores medios de la presion admisible del terreno (160 < cadm < 250 kN/m2)
son necesarias dimensiones en planta mayores, suelen resultar zapatas flexibles y el

canto optimo es aquel por debajo del cual es necesario disponer armadura de cortante.

Pero en la comprobacion correspondiente, tanto el cortante actuante Vd = o¢* b* (v —
d) como el cortante ultimo resistente Vuz=Vco=fov*b*d dependen del canto util d. De
nuevo es preciso efectuar tanteos. Para iniciar estos tanteos se recomienda, en el caso

de zapatas de espesor constante y para presiones admisibles del terreno caim>160
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kN/m?, adoptar como valor del canto Gtil d. el proporcionado en metros por la

expresion:

_ 2.09 x o,
" 6,4+ 1.120

(v—023) " 0.24m

Siendo:

o= Nd /(a*b) = Presion uniforme del terreno sobre la zapata, en KN/m?,
Nd = Axil mayorado transmitido por el soporte a la zapata.

v = El mayor de los vuelos va y Vb en las dos direcciones a y b.

va = (a —a0)/2 = Vuelo en la direccion a.

vb = (b —bo) /2= Vuelo en la direccion b.

a, b = Dimensiones en planta de la zapata.

ao, bo = Dimensiones de la seccion del soporte.

Este canto evita la comprobacion de cortante en la gran mayoria de los casos
(especialmente en aquellos en los que, como es habitual, el canto se redondea para que
el canto total h sea un maltiplo de 10 cm), pues las zapatas con el dimensionadas la
satisfacen automaticamente; ademas, este canto, tanto para zapatas rigidas como

flexibles, proporciona soluciones cercanas al optimo econémico.

iii) Por ultimo, para presiones admisibles sobre el terreno bajas (caim<160 KN/m?) el
canto util recomendado anteriormente dc no es valido, pues las zapatas no solo son
flexibles, sino que, ademas, sus dimensiones en planta son relativamente grandes, por
lo que ahora la comprobacion que limita el canto es la de punzonamiento. Para estas

presiones el canto util recomendado es el dado en metros por la expresion:

dpza*dc+(1—a)*dr{ 0.24m

Siendo:
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a=0.67+0.33 %&50 un coeficiente en funcion de la presion admisible del terreno

Gadm,

1.276

b . ., -
d, = /2%1 un canto de referencia en funcion del coeficiente k=

Ot

Lo mismo que sucede con el canto de cortante d, este canto recomendado d, se acerca
al optimo econdémico y en la gran mayoria de los casos hace innecesaria la

comprobacion de punzonamiento.

Si el pilar cuya carga recoge la zapata es de hormigdn, el canto de esta debe ser tal que
se pueda alojar la longitud de anclaje de las armaduras del pilar. Conviene hacer dos

observaciones al respecto de esta longitud.

La longitud de anclaje de barras comprimidas no se ve mejorada por su terminacion en
patilla normalizada y, por lo tanto, no se puede aplicar la disminucion correspondiente
a ese detalle que, por otro lado, siempre se ejecuta en los enanos de arranque, pero por
motivos de facilidad constructiva para que los arranques de las barras del pilar no se

caigan.

La zona de zapata justo debajo del pilar esta multicomprimida por efecto conjunto del
axil mas la compresion provocada por la flexion de la zapata. Este estado de
multicompresion mejora la capacidad adherente de la zona, pudiéndose disminuir la
longitud de anclaje a 2/3 de la necesaria (Rodriguez Lopez, F., 1987). Esta disminucion

no es aplicable en las barras de las caras exteriores de zapatas de borde.

Digamos finalmente que, en casos especiales, el proyectista debera fijar el canto de la
zapata teniendo en cuenta, ademas, otros factores tales como naturaleza del suelo,

rigidez de la estructura que se cimienta, durabilidad, costes, etc.
Dimensionamiento de zapatas rigidas

De acuerdo con la instruccion espafiola, el modelo de bielas y tirantes que debe
utilizarse para una zapata rigida es el representado en las figuras 49 y 50, segun se trate

de cargas centradas o cargas excéntricas, respectivamente.



146

FIGURA 48.- Modelo de bielas y tirantes para zapata rigida bajo carga centrada

k-l — — —COMPRESION
I
—L

FIGURA 49.- Modelo de bielas y tirantes para zapata rigida bajo carga

excéntrica
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En el caso de compresidn excéntrica, la armadura principal debe resistir la traccion Tqg

indicada en el modelo, que resulta:

Riq4
T, =
4™ 0.85d

(x, — 0.25a) = Us = Asxfyq

Con el siguiente significado de las variables

N

RleTd(1+3T|) Y X, = L+an

4+12n
Siendo n= Md / (Nd*a) la excentricidad relativa de la carga del soporte.
Si la carga es centrada, las expresiones se simplifican:

Ng

_ a a, Ny _
Td—m(———) (a—ay) =Ag* fq

4~ 4)  68d

Confyd =~ 400 N/mm2.

Esta armadura debe disponerse sin reduccion de seccién en toda la longitud de la zapata

y anclarse con especial cuidado, pues el modelo de bielas y tirantes exige el
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funcionamiento eficaz del tirante en toda su longitud, a diferencia de lo que sucede con
la armadura de una zapata dimensionada por la teoria de flexion, cuyas tensiones se
anulan en los extremos y son maximas en el centro de la zapata. La instruccidn espafiola

recomienda en este caso el anclaje mediante barras soldadas transversales.

Las cuantias geométricas minimas exigidas por la Instruccion espafiola se disponen en

la cara inferior y son las siguientes:
p=>1 %o para acero B 400 SD
p> 0,9 %o para acero B 500 SD

Se deberan disponer en la cara inferior, de traccion, las armaduras minimas mecéanicas

correspondientes.

En la cara superior, salvo que se necesiten por razones constructivas, no es necesario
disponer armaduras. Sin embargo, en casos con grandes excentricidades y, por tanto,
con respuesta triangular del terreno, puede ocurrir que el momento del peso propio de
la zapata mas las tierras de encima sea mayor que el momento provocado por las

tensiones del terreno en la seccion S (figura 51).

En ese caso (para el cual el modelo de bielas y tirantes es el que muestra la (figura 52)
debera calcularse la armadura necesaria en paramento superior y deberan respetarse las

armaduras minimas geométricas y mecanicas.

FIGURA 50.- Zapata con armadura superior
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FIGURA 51.- Modelo de bielas y tirantes de una zapata con mucha
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La comprobacion de bielas y la del hormigon bajo la carga concentrada del pilar no es

necesaria si la resistencia caracteristica del hormigon de la zapata es igual a la del



150

hormigon del pilar. Tampoco es necesario efectuar una comprobacion de la zapata

frente a esfuerzos cortantes o punzonamiento.
Anclaje y disposicion de las armaduras

Las armaduras formaran un emparrillado que se prolongara sin reduccion hasta los
bordes de la zapata. En zapatas rigidas (v <2 h), deben anclarse con especial cuidado,
doblando las barras (figura 53) y prolongandolas una longitud de anclaje. El anclaje

mediante barras transversales soldadas es especialmente recomendable en este caso.

FIGURA 52.- Anclaje de barras en zapatas rigidas

1 vazhﬁ
0

lb

En las zapatas rectangulares, la armadura paralela al lado mayor a se podra distribuir

uniformemente en todo el ancho b. Sin embargo, la armadura paralela al lado menor b

se concentrara mas en la banda central de ancho ai=b ~ ao+2h (fig. 25.13), en la que
se dispondra la fraccion U*2ai/(a+a1). El resto se repartird uniformemente en las dos
bandas laterales. Se recomienda que la seccion total de armadura, en una direccion, no

sea inferior al 20 % de la correspondiente a la otra direccion.

Las armaduras del emparrillado deben formarse con barras de didmetro grande siempre

gue lo permitan las condiciones de adherencia, barras que deben colocarse con
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importantes recubrimientos (del orden de 5 cm) con objeto de evitar la corrosion. Se
recomienda no emplear diametros menores de 12 mm ni mayores de 25, con

separaciones maximas entre barras de 30 cm.

Las zapatas bajo soportes de hormigon armado deben llevar unas armaduras en espera
figura 52 coincidentes con las armaduras de los mismos, con sus correspondientes
cercos, los cuales se disponen por razones constructivas para rigidizar el detalle de
espera. Las longitudes de solapo, lo, y de anclaje, l,, de estas armaduras, se
determinaran de acuerdo con lo indicado anteriormente. Puede ocurrir que el valor de
Ib sea superior al canto de la zapata, en cuyo caso es necesario aumentar el nimero de
las barras en espera (con la consiguiente disminucidn de su didmetro) hasta que el valor

de Ib sea el adecuado.

4.4. Producto — Método Biela Tirante:

Para el célculo de este método se realizara de la zapata “p58” ya que es la de menor
dimension que tiene un ancho de 120 cm.

Se realizara el célculo de la zapata p 58 por el método de flexion pero tomando en
cuenta que la resistencia del acero serd de 4000Kg/cm? y asi tener las mismas
condiciones para calcularla por el método biela tirante y realizar las respectivas

comparaciones.

Célculo por el método de flexion

FIGURA 53.- Geometria de la zapata aislada
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Fuente: Elaboracion Propia

Datos:
Normal de servicio N = 18060 kg
Cortante de servicio Hy = Qy =-380 kg
Cortante de servicio Hx = Qx = -140 kg
Momento M’x =-90 Kg xm
Momento M’y=-230 Kgxm

Gadm = 1.50 Kg/cm?

> Resistencias de célculo de los materiales

kg
fa =t 2 20emZ g6y 0
@y 1.5 " cm?
— / kg kg
fvd =05x fcd =05x 16667@ = 6.46 w
kg
fya = f 0z _ 3478262
ya Ty 1.15 T em?

fua = Resistencia convencional del hormigén a cortante.
fca = Resistencia de calculo del hormigdn a compresion

» Peso propio del elemento (Se lo asumira como 10% de “N”)
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P=0.10xN =0.10 x 18060 kg = 1806.00 kg
Disefio geométrico:

» Disefio en planta (Zapata cuadrada)

N+P 18060 kg + 1806 kg
a= = = 115.08 cm (Se adopta 120 cm)

Gadm 1.50 _cl:gz

Area adoptada = 120cm x 120cm = 14400 cm?.
1° condicion: A requerida < A adoptada
13244 cm? < 14400 cm?

» El esfuerzo de tension uniforme en el suelo viene dado por:

_ N 18060kg 125 kg
T (120cm)? 7 cm?
k k

Gr < Gpum 1.256m—g2 < 1.50%

» Canto atil minimo, para no tener necesidad de verificar a cortante y
punzonamiento se tiene:
kg

_4vad_ 4X6.46W _ 1288

VX0t 1 6x12549
cm

ayxb; axb ay+b;
d = — =
2 J T 2k—1 4

=134 cm

_ 30x30+ 120x120 30+ 30
2= 4 2x12.88—1 4

2(a—a 2x(120cm—-30cm
d; = (@=a,) _ 2x( ) — 10.06 cm
4+k 4+12.88

Por tanto, asumo una altura total “h =20 cm”, empleando un recubrimiento geométrico

de “r=35 cm” y un didmetro “@ = 1.2 cm”
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d=h = 20 c 1.2cm
= —r—E— cm — 5cm — >

» Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones

=1440cm

a—a; 120cm —30cm
V= 5 = > =45cm

Dado que el vuelo “v =45 cm” es menor que “2h =40 cm”, se trata una zapata

flexible.
Acciones en el plano de cimentacion:

FIGURA 54.- Acciones en el plano de cimentacion
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Fuente: Elaboracién Propia
c) Axil en el plano de cimentacion:
Peso propio real:
P.P.,apata = Vueae " Volumen = 2500 x (1.2 x 1.2 x 0.20) = 720 kg.
Cargareal:  Nyeq = Nr + PPgpata
Nyeq = 18060 + 720 = 18780 kg.

d) Momento en el plano de cimentacion:
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Mx = M X + hQy
My = M ¥ + hQx

Mx = —-80 — (20*140) = —2880 kg -cm
My = —230—(20*380) = —7830 kg -cm
Calculo de los esfuerzos méximos y minimos:
FIGURA 55.- Esfuerzo méximo y minimo
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Fuente: Elaboracién Propia

Célculo de los esfuerzos en las aristas de la zapata como se muestra a

continuacion:

N 6xM, 6xM,
axb ™ axb?  bxa?

o =

_ 18780 N 6 x 2880 N 6 x 7830 ; kg
Timax = 1505120 © 120x 1202 @ 120 x 1202

18780 6 x 2880 6 x 7830 12 kg

= - =1.287—=
T2max = 150,120 T 120 x 1202 120% 1202 cm?
_ 18780 6 x 2880 N 6x 7830 1321 kg
Tsmax = 750,120  120x 1202 © 120x 1202 " cm?



18780 6 x 2880 6 x 7830 kg

L= — — =1.267—
4min = 170x120 120 x 1202 120x 1202 cm?

cadm > ¢ max.
1.50 kg/cm?> 1.341 kg/cm? — Estable frente al hundimiento

Verificacién al vuelco:

 (Nr+P.Posapata) X 5

> 15
Yva M,
b
(N7 + P.Psapata ) X 5 e
Yvb = = .
My
18780 x %
=———*-=39125 > 1.
Yva 2880 39125 > 15 - Cumple
18780 x 1%—0
=———*5-=14391 > 1.
Yvb 7830 14391 = 1.5 - Cumple

Verificacion al deslizamiento:

AxCyq =2V xy, (Valido solo para arcillas)

120cm x 120 cm x 0.2 x 0.73 *9_
- >1.5
140 kg

15.017 = 1.5 (cumple)
Cd: 0.5*c=Valor de célculo (minorado) de la cohesion.
v2: Coeficiente de seguridad al deslizamiento que puede tomarse como 1.5.
Calculo de la armadura:

Disefno a flexion

Es posible emplear el método general de calculo para zapatas rigidas o flexibles:

_YrxN 2

d=

x(a_ %o +O.15xa0)

2xa 2

156
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1.6 x 18780 (120—30+015 30)2
17T 2x120 T\ 2 2

Mgy = 3067713 kg x cm
» Momento reducido de célculo:
Myq4 3036771.3 kg x cm

= 2 =
by x d* x fea 120cm x (14.40 cm)? x 166.67 Cl:n—gz

= 0.074

U

» La cuantia mecénica para este caso vale:
w=pux(1+p) =0.074x (1+0.074) = 0.0794
» El area de acero calculada “As”

fou 166.67 <9
As=wxbxdx —=0.0794 x 120 cm x 14,40 cm x —CTI?=
fya 3478.26 L
cm
As = 6.578 cm?

» Laarmadura minima geométrica necesaria es:
Agmin =Wxbxh=0.0015x 120 cm x 20 cm = 3.6 cm?

» Por tanto se adopta como area de acero, la mayor entre la mecanica calculada y
la minima geométrica, siendo:
As = 6.578 cm?
» Numero de barras:

_ A, 6578cm?
~ Ag, 113 cm?

n = 5.821 (6 barras)

» Espaciamiento entre barras:

_ b — #barrasx® — 2r _ 120cm — 6x1.2cm — 2 x5cm

= = 20.56 ~ 20
s #barras — 1 5 cm cm

> Para ambas direcciones se debera usar:
612 C-20 cm

Célculo por el método biela tirante
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Datos:

Normal de servicio N = 18060 kg
Cortante de servicio Hy = Qy =-380 kg
Cortante de servicio Hx = Qx =-140 kg
Momento M’x=-90 Kgxm
Momento M’y =-230 Kg x m

Gadm = 1.50 Kg/cm?

> Resistencias de célculo de los materiales

kg
f. =&=M=16667k_‘g
ey 1.5 " cm?
— / kg kg
fvd =05x fcd =05x 16667@ = 6.46 w
kg
f, :fy_k:M:347826k_g
ya Ty 1.15 T em?

fua = Resistencia convencional del hormigon a cortante.
fca = Resistencia de célculo del hormigdn a compresion

El primer paso consiste en hacer una estimacion de la dimensién de la zapata. Esta
estimacion puede conseguirse aumentando en un 15 % el area que seria necesaria sin

tener en cuenta ni la excentricidad ni el peso de la zapata:

1.15 %N
Ao=——
Oadm
1.25«N 1.15 % 18060 )
Ao = = = 13846¢cm
O3dm 15

A partir de esta area se obtiene una primera estimacion a, de la dimension a.

ag = /Ay = V13846 = 117.67cm = 120 cm
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A continuacion se obtendra el valor de la excentricidad relativa de la carga n.

M
n= Nxa,
230 Kgxcm

N = 0,0106

~ 18060Kg x1,20cm

Para excentricidades n comprendidas entre 0,011 y 0,111 conviene cubrirse de estos
errores, lo que puede hacerse, de forma aproximada, multiplicando las cargas por los

siguientes factores:
» Para calculos geotécnicos (comprobacion de presiones del suelo): yg=1+3 1
vg =1+ 3x0.0106 = 1.0318

» Para calculos estructurales (comprobaciones de flexion y cortante): ye =1+ 4,5

n

ye =1+ 4.5x0.0106 = 1.0478

En la préctica, incluso en el caso de zapatas flexibles en terrenos sin cohesion, el area
necesaria en planta para la zapata, A, se obtiene en funcion de la presion admisible para

el terreno, oagm, mediante la ecuacion:

El valor de N debe incrementarse ademas para tener en cuenta el peso de la zapata. Para

ello puede multiplicarse por el factor 1 +  siendo:

B = 25-0.075%0 qdm
- 100

_25—-0.075 %150
N 100

= 0.138

Donde cadm €s la presion admisible del terreno en KN/m? (1 kp/cm? = 100 KN/m?).
En definitiva, el area necesaria para la zapata puede estimarse mediante:

. NA+3n)A+B)

Oadm

A= 18060x1,0318x(1 + 0.138)

— 2
1S = 14137.23cm
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Obtenida el &rea A, tanto si la zapata es cuadrada se calcula la nueva dimension a.

a =V14137.23 = 1189cm = 120cm

Dimensionada la zapata en planta, para el calculo estructural se considerara una presion

uniforme del terreno, prescindiendo del peso propio de la zapata.
Por lo tanto, como accion del terreno sobre la zapata se tomara la presion uniforme.

_Nd (1 + 4,51)
%= T @xb)

_ 18060x1.6x 1,0478
Ot = T (120x120)

= 2.102Kg/cm?

Siendo Nd el axil mayorado transmitido por el soporte.

El canto de la zapata se obtiene de su dimensionamiento como pieza de hormigon

(calculo estructural).

Para presiones admisibles sobre el terreno bajas (caam<160 kN/m?) el canto (til

recomendado es el dado en metros por la expresion:
dy=axd.+(1—a)=d,

1276 _ 1276
T, 21020

g = ax*xb

T 2k—1
4 120*120_3596
r= |2x607—1 >0

Oagdm — 50
110

= 6,07

a=0.67+ 033

—067+03315 0—097
a=0. . 10 - ©
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_120-30
v= 5 =
_ 2.09+0, ( 0.23)
T o +1120
2.09x210,20

- 45— 0.23) = 0.457
¢ = 37020 7 1,120 (04> — 0:23) = 0457cm

d, = 0.97 x0.457 + (1 — 0,97) * 0,35 = 0.45cm

Siendo:

a = Coeficiente en funcion de la presion admisible del terreno Gadm;
d, =Canto de referencia en funcién del coeficiente k

o= Presion uniforme del terreno sobre la zapata, en KN/m?,

v = vuelo de la zapata.

a, b = Dimensiones en planta de la zapata.

ao, bo = Dimensiones de la seccion del soporte.

Este canto evita la comprobacion de cortante.

En el caso de compresion excéntrica, la armadura principal debe resistir la traccion Tgq

indicada en el modelo, que resulta:

Ng
Rig = 7(1 + 31)

18060x1,6
Rig = TX1,0318 = 14910,34Kg

_144n 1+ 4x0,0106
XA 120 T 4+ 12x0,0106

x1,20 = 0.752m

Riq
Td = m(Xl - 0253) = Us
Ty = 1491034 (0.752 — 0.25x1.2) = U, = 17619,54K
4= 0.85x0.45 EoXLL) = P = ERg

Us = Asxfyd
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17619,54K g

— — 2
s = 3478,26Kg jem?  >-006cm

Siendo:
n= la excentricidad relativa de la carga del soporte.
Con fyd < 400 N/mm2.

La comprobacion de bielas y la del hormigon bajo la carga concentrada del pilar no es
necesaria si la resistencia caracteristica del hormigon de la zapata es igual a la del
hormigon del pilar. Tampoco es necesario efectuar una comprobacion de la zapata

frente a esfuerzos cortantes o punzonamiento.
Numero de barras:

_ Ay 5,066 cm?
~ Ag, 113 cm?

n = 4,483 (5 barras)

Espaciamiento entre barras:

b —#barrasx® —2r 120cm —5x1.2cm —2x5cm
S = =
#barras — 1 4

=26cm

Constructivamente se pondra cada 25 cm.

» Para ambas direcciones se debera usar:
5012 C-25cm

Comparacion de resultados

ANCHO | CANTO | As |Largo | VOL. | PESO
(cm) em) | m) [(m) |[(Mm° |(Kg)

FLEXON | 120 20 6,58 |13,2 |0,288 | 68,18

BIELA 120 45 507 |11 0,648 | 43,78
TIRANTE




Precio para 1m? de hormigén se tiene de precios unitarios (Anexo — 8) se tiene:
Cemento= 388bs/m?

Arena= 54,34bs/m3

Grava= 114,74 bs/m®

Acero= 6,2 bs/Kg

Costo de cada material para una zapata flexible:

bs
cemento = 388ﬁxo.288m3 = 111,74bs
bs
arena = 54,34ﬁxo.288m3 = 15,65 bs
bs
cemento = 114,74ﬁxo.288m3 = 33,04bs

bs
acero = 6,2 @x68,18Kg = 422,72bs

costo total = 111,74 + 15,64 + 33,04 + 422,72 = 583,14bs

Costo de cada material para una zapata rigida:

bs
cemento = 388ﬁx0.648m3 = 251,42bs
bs
arena = 54,34ﬁx0.648m3 = 35,21 bs
bs
cemento = 114,74$960.648m3 = 74,35 bs

bs
acero = 6,2 @x43,78Kg = 271,43bs

costo total 251,42 + 35,21 + 74,35 + 239,82 = 632,41Bs

Zapata | Flexible | Rigida
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Costo

583,14 Bs

632,41 Bs
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