CAPITULO 1
1. ANTECEDENTES

El presente trabajo sustenta las razones para la realizacién del disefio estructural de la
POSTA DE SALUD en lacomunidad de GUERRAGUAY CO de la provincia Cercado.
Las instituciones y personas involucradas con el proyecto, son el Gobierno Auténomo
Municipal de Tarija, la universidad ‘‘Juan Misael Saracho’’ y el universitario
Gualberto Copa Juares.

La propuesta de proyecto de ingenieria contempla el disefio estructural de sustentacion
de una moderna POSTA DE SALUD en lacomunidad de Guerraguayco de la Provincia

Cercado de Tarija, que consta de dos plantas y tiene una estructura continua.

En la actualidad la comunidad de Guerraguayco no cuenta con un servicio de salud
completo. Es asi que debido a la escasa prestacion de servicio basico en esa comunidad
por el alto crecimiento de la poblacidn se hace necesaria la construccion de una nueva
INFRAESTRUCTURA DE POSTA DE SALUD. Con esta nueva infraestructura se
darad una alternativa mas para resolver los problemas de salud de los habitantes de
Guerraguayco Yy zonas aledafias, también en algunos casos se vera gue las personas no
tengan que trasladarse hasta los centros de salud existentes en la ciudad para ser
atendidos, lo cual es beneficioso porque se ahorrara el transporte y tiempo en el
traslado. En casos de emergencia, al tener un centro de salud cerca podria salvarse

muchas vidas humanas.

En el disefio estructural se considerara una estructura aporticada de H° A°, con una
cubierta de losa casetonada y alivianada, se utilizardn muros de contencion de H® C°
para contencién del terreno en sectores de desnivel. Para ello se empleara el paquete
computarizado CYPE CAD-2012 para el calculo estructural de la infraestructura, y
con los esfuerzos obtenidos del programa se procedera a realizar la verificacién manual

de cada elemento de la estructura.

1.1  El problema



En la era actual el ser humano ha alcanzado su auge cientifico-tecnolégico, pero a la
ves ésta ha marcado un alto costo econémico haciendo mas dificil el acceso hacia la
salud, en especial para las personas que viven en las areas sub urbanas y rurales, para
quienes es casi imposible el acceso a los equipos médicos y el servicio de salud. Puesto
que los servicios en la comunidad de Guerraguayco y otras zonas cercanas son
precarios, no cuentan con ambientes amplios y equipos completos para la atencion.
Razon por la cual, se plantea como solucion la construccion de una Posta de Salud.
Esta brindard una atencién sanitaria de calidad a la poblacion de Guerraguayco,
cumpliendo asi su funcién primaria de ayudar a la poblacion contra enfermedades y

accidentes producidos en la comunidad.

1.2 Planteamiento

Después de una visita a la comunidad y al lugar donde se origina el problema, se pudo
observar la sentida necesidad que tienen los comunarios de Guerraguayco de contar
con una infraestructura de Posta de Salud, para asi poder brindar una mejor atencion
de salud, atencién de heridos, curaciones de diversas patologias, atencion de mujeres
en estado de gestacién, y ademas salvar vidas que, por motivos de distancia desde

Guerraguayco hasta los centros de salud de la ciudad, se pierden.

Con esta infraestructura se reducira también el indice de mortalidad en la comunidad.

Las principales causas de este problema son las siguientes:
e La comunidad de Guerraguayco esta alejada de la ciudad y por tanto del
hospital.
e Alto indice de enfermedades que se presenta en la poblacion, mayormente en
los nifios.
e Crecimiento poblacional de Guerraguayco.

e Falta de infraestructura

De mantenerse la situacion actual los pronosticos que se prevén son:



e Aumento de enfermos
e Perdida de vidas humanas
e Migracion de la gente de la comunidad

e Conflicto de los comunarios y la alcaldia

Sabiendo que el problema radica en la falta de una infraestructura acorde a la cantidad de
personas de la comunidad y nuevos tiempos, se debe emplear una metodologia de trabajo
que dé solucion al mencionado problema en concreto, para lo cual se buscan alternativas

técnicas para escoger una sola de ellas.

Dichas alternativas son planteadas en base a un disefio arquitectdnico, el cual esta
completamente ligado a varios aspectos como ser: La superficie disponible, la topografia,

la tecnologia, el aspecto cultural del lugar, etc.

Dentro de ese marco se plantean las siguientes alternativas:

e Construccion de una Infraestructura Actual.
e Capacitacion a la poblacion sobre medicinas naturales tradicionales.
e Introduccion de postas moviles en la ciudad para trasladarse a comunidades,

lejanas como Guerraguayco Yy otros.
1.3. Formulacion

La construccién de una Infraestructura de Posta de Salud daré la alternativa de solucion
al problema porque en la posta se podria atender a la poblacion a un costo econémico

y de forma rapida.

La segunda alternativa de capacitar a la poblacién sobre medicinas naturales
tradicionales podria solucionar el problema pero no llegaria a toda la poblacion
(especialmente en el area rural), seria un proyecto muy grande y se podria convertir en

un programa.

La tercera alternativa de introducir postas moviles solucionaria el problema, ya que se
trasladarian desde la ciudad para atender algunos casos; pero es una alternativa a largo
plazo y no muy eficaz en caso de presentarse alguna emergencia en las comunidades

alejadas.



De las tres alternativas, la primera es la mas acertada: la construccion de una posta de

salud.

2. Objetivos

2.1. General

Realizar el disefio estructural de la Posta de Salud de Guerraguayco de la ciudad de

Tarija, cumpliendo con los pardmetros de disefio de la Norma Boliviana del Hormigén

Armado CBH-87 para edificacion.

2.2. Especificos.

Entre los objetivos especificos se sefialan los siguientes:

o

o

o

Efectuar el estudio topografico de la zona donde se ubicara la estructura.

Ejecutar el estudio de suelo de la zona donde se ubicaré la estructura.

Aplicar el software CYPECAD 2012 para el calculo de la estructura
aporticada.
Disefiar la fundacion que tendré la infraestructura.
Disefiar los muros y columnas que se utilizaran para la estructura.
Disefar las vigas que tendra la estructura.

Disefar la losa que tendra la estructura.

Verificar los resultados de la estructura aporticada (obtenidos del software
CYPECAD 2012), con la aplicacion de la Norma Boliviana del Hormigén
Armado CBH-87.

Determinar el precio total de la obra mediante un Analisis de Precios

Unitarios de los items considerados para el presente proyecto.

Establecer el cronograma de ejecucion del proyecto.

3. Justificacion



Las razones por las cuales se plantea la propuesta de proyecto de ingenieria civil son

las siguientes:
3.1. Académica

Profundizar conocimientos adquiridos en el disefio de estructuras aporticadas, losas

alivianadas y/o casetonada, gradas, rampa y muros de contencion.

Utilizar el programa computarizado CYPECAD-2012 para efectuar el célculo
estructural de la infraestructura y, luego, comprobar los resultados de todos los
elementos estructurales de forma manual.

Lograr la licenciatura en Ingenieria Civil.
3.2. Técnica

Realizar una verificacion de los resultados obtenidos con la aplicacion del pagquete
estructural CYPECAD 2012 y asi lograr un disefio eficiente de la infraestuctura para la

comunidad de Guerraguayco.
3.3. Social —Institucional

Técnicamente el proyecto es viable, ya que se construird un centro de salud que
brindara a la gente de la comunidad seguridad y confort; como también para que su
atencion no sea limitada por deficiencias de la estructura. Tendra todos los ambientes

necesarios, beneficiando a un gran nimero de comunarios.
4. Alcance del proyecto

El presente trabajo s6lo se enfocara en el disefio estructural de la edificacion, por lo
tanto se analizara el levantamiento topografico del area de emplazamiento de la
estructura, y el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno de
fundacion. En base a esta informacion del terreno se realizara el planteo estructural y
posterior disefio de las fundaciones, columnas, vigas, losas casetonada y muro de
contencion de H°C°, como también el disefio de la cubierta losa casetonada y

alivianada.

En consecuencia, se plasmara todo el disefio y calculo efectuado, en un ejemplar que



contendré la memoria de célculo, planos estructurales, especificaciones técnicas, costo

y tiempo de ejecucién fisica del proyecto segin planeamiento.

5. Localizacion:

La Posta de Salud esta ubicada actualmente en la comunidad de Guerraguayco que esta

al Nor-Oeste de la ciudad de Tarija en la provincia Cercado, referenciada por las
siguientes coordenadas geograficas: 21°33°33.87’ de latitud Sur y 64°46°23.72° de
longitud Oeste, y una altitud promedio de 2015 m.s.n.m. (fig. 1.1)

FIG. 1.1 UBICAC!C')N DEL PROYECTO
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FUENTE: Google Earth

6. Disposicion de servicios basicos:



Agua Potable y Alcantarillado Sanitario

La comunidad de Guerraguayco en la cual se propone la construccién de la posta
de salud, cuenta con los servicios de agua potable y alcantarillado sanitario el cual
no estéa distribuido en toda la comunidad, pues la mayor parte de las viviendas usan

pozo septico.

Servicio Eléctrico

Actualmente, la cobertura de energia eléctrica por parte de SETAR (Servicios
Eléctricos Tarija) es total en la zona, ya que se cuenta con un servicio de baja y alta
tension como es comun para el consumo familiar. Ademas es importante resaltar
que la zona tiene acceso a cables de media tension, lo cual es indispensable para la

cantidad de potencia necesaria para una posta de salud.

CAPITULO 2



MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general de la propuesta, “Diseno Estructural de la POSTA
DE SALUD?”, se debe tener conocimiento del suelo de fundacion, sobre el Hormigon
Armado Yy estructuras de edificacion; en consecuencia, con lo sefialado, en primera

instancia elaborar el marco tedrico.
2.1. Levantamiento topografico

Los levantamientos topogréaficos se realizan con el fin de determinar la configuracion
del terreno y la posicién sobre la superficie de la tierra, de elementos naturales o

instalaciones construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion
gréfica o elaboracion del mapa del area en estudio. Se efectta con equipos topograficos

como un Teodolito o una Estacion total.
Curvas de Nivel

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

las formas y accidentes del terreno, etc. figura 2.1
FIG. 2.1 REPRESENTACION DEL CONCEPTO DE CURVA DE NIVEL
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FUENTE: Geodesia y Topografia - Jose Manuel Millan

2.2. Estudio de suelos



Cuando se trata de edificaciones, con el estudio de suelos se determina la capacidad
méaxima de carga que acepta el terreno y, si es suficiente, para la sobrecarga del edificio.
Se lo realiza mediante un ensayo del suelo “in situ” utilizando el equipo de SPT
(penetrometro dinamico estandar). Este ensayo permite averiguar la densidad relativa
del suelo.
Segun la Ley General de Urbanismo y Construccion, si los metros cuadrados de la
edificacion van desde los 500 a 1000 se deben hacer tres pruebas o estudios de suelo
para saber cudl es la calidad del suelo y de qué esta compuesto.
Una vez realizado el ensayo en campo se procede al ensayo en laboratorio:
P Sacar contenido de humedad de la muestra extraida, para calcular su
condicion saturada.
P Realizar ensayos de granulometria y limites de ATTERBERG, para
determinar su clasificacion de suelos segun AASHTO y SUCS.
P Aplicar la metodologia de calculo
Posteriormente, se debe normalizar el nimero de golpes mediante Bowles. Una vez
realizada la correccién, con el numero de golpes vy la clasificacion del suelo, se puede
entrar en los dbacos B.K. Hough, de acuerdo al tipo de suelo, y de inmediato se ubican
los valores de capacidad de carga admisible.

2.3. Disefio arquitectdnico

De acuerdo al Dimensionamiento realizado en funcion a la demanda se obtuvo una
estructura de dos niveles: planta baja y primer piso; los mismos que sirven para
disponer de espacios claramente definidos segun el organigrama de funcionamiento.
La principal caracteristica funcional tomada en cuenta para el disefio de esta posta de
salud, es la claridad de la distribucion de los ambientes y areas bien definidos para cada

reparticion, segun sus funciones y requerimientos.

2.4. ldealizacion de las estructuras



2.4.1 Sustentacion de la cubierta
Una vez establecidas las cargas actuantes sobre la cubierta, se analiza toda la cubierta

que estara expuesta al medio ambiente.

FIG. 2.2. IDEALIZACION DE LA CUBIERTA

FUENTE: Hormigon Armado — Jimenez Montoya
2.4.2 Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios pérticos. A

su vez, los porticos de la estructura estan compuestos de columnas de seccidn cuadrada

y rectangular, y vigas de seccion rectangular. Las losas seran de forjados reticulares.
FIG. 2.3. IDEALIZACION DE LA EDIFICACION
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FUENTE: Programa CipeCad 2012 Célculo Estructural

2.4.3 Fundaciones

Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas, y muro de hormigon ciclépeo
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debido a los desniveles que presenta el terreno. Las cargas provenientes de la
estructuras son moderadas, debido a la magnitud de la obra, como asi también al tipo

de suelo de la fundacién que es el adecuado. La fundacion se encuentra a un nivel de

1,5 m. con desniveles del terreno, por lo que se necesitard construir un muro de

contencion de hormigdn ciclopeo para poder evitar los deslizamientos de tierras al

nivel inferior; ademas de que funcionara como zapata corrida para algunas columnas.

En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuiran uniformemente

en las dos direcciones paralelas a los lados de la base.

FIG. 2.4. IDEALIZACION DE ZAPATA
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FUENTE: Programa CipeCad 2012 Célculo Estructural

2.4.4 Muro de contencién

El muro de contencién serda de hormigon ciclopeo y estara conformado por varios

tramos de columna a columna para optimizar el material.

FIG. 2.5. IDEALIZACION DE MURO
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FUENTE: Hormig6n Armado — Jimenez Montoya
2.5 Disefio estructural (normas, métodos, analisis de cargas, etc.)

El proyecto comprende un analisis técnico siguiendo la Norma Boliviana CBH-87 para
el hormigdén armado. Para el analisis de la carga de viento, se tomara en cuenta las
recomendaciones del Reglamento Argentino CIRSOC 102-1 (Centro de Investigacion
de los Reglamentos Nacionales de Seguridad para las Obras Civiles) porgue se adecua
mejor a nuestra realidad climatoldgica al encontrarse cerca de nuestro pais.

Siguiendo la teoria de aplicacion de la Norma Boliviana del Hormigén (CBH), se
sefiala:

Que se hara empleo del programa estructural Cypecad-version 2012, el cual si

contempla en su disefio la Norma Boliviana.

2.5.1. Estructura de H°A°
2.5.1.1. Estados limites

Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad,
funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que puedan rendir el servicio para el que
fueron proyectadas.

Los Estados Limites pueden clasificarse en:

a) Estados Limites Ultimos (ELU), son aquellos que corresponden a la méaxima

capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura y
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son independientes de la funcion que esta cumpla. Los mas importantes no dependen

del material que constituye la estructura y son los de:

Equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o del
conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

Agotamiento, definidos por el agotamiento resistente o la deformacion plastica
excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.

Pandeo o inestabilidad, de una parte o del conjunto de la estructura.
Adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras y
el hormigon que las rodea.

Anclaje, determinado por el cedimiento de un anclaje.

Fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de laestructura

por efecto de la fatiga, bajo la accion de cargas dindmicas.

b) Estados Limites de Servicio (ELS, también llamado Estados Limites de

Utilizacion), corresponden a la maxima capacidad de servicio de la estructura. Se

relacionan con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y dependen

de la funcion que deban cumplir; los mas importantes son los de:

Deformacion, caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion
(flechas, giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la
estructura o elemento estructural.

Fisuracion, caracterizado por el hecho de que la abertura maxima de las fisuras
en una pieza alcance un determinado valor limite en funcion a las condiciones
ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso que
correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia respecto a la seccion de la
viga.

Vibraciones, caracterizado por la presencia de vibraciones de una determinada
amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la estructura o

elemento estructural.
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c) Estados Limites de Durabilidad (ELD), que corresponde a la duracion de la
estructura (vida util). Estan relacionados con la necesidad de garantizar una duracion

minima (vida util) de la integridad de la estructura.

2.5.1.2. Acciones de carga sobre la estructura.- Una accion es un conjunto de: fuerzas
concentradas y repartidas, y deformaciones impuestas, o impedidas parcial o
totalmente, debidas a una misma causa y que aplicadas a una estructura o elemento

estructural, son capaces de producir en ella estados tensionales.

Las acciones que en general actian en los edificios son las que se definen a
continuacion:

a) Accidn gravitatoria. Es la producida por el peso de los elementos constructivos, de
los objetos que puedan actuar por razon de uso. En ciertos casos puede ir acompafiada
de impactos o vibraciones.

b) Accion del viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento
origina sobre las superficies.

c¢) Accion térmica. Es la producida por las deformaciones debidas a los cambios de
temperatura.

d) Accién reoldgica. Es la producida por las deformaciones que experimentan los
materiales en el transcurso del tiempo por retraccién, fluencia bajo las cargas u otras
causas.

e) Accidn sismica. Es la producida por las aceleraciones de las sacudidas sismicas.

f) Accidn del terreno. Es la producida por el empuje activo o el empuje pasivo del

terreno sobre las partes del edificio en contacto con él.
2.5.1.3.Combinaciones de carga para la estructura de H°A°

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

cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS | 7, *G+y, *Q
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HIPOTESIS 11 0.90( Vo *GH+Y, *Q)+0.90%y *W

Donde:

G= Valor caracteristico de las cargas permanentes, méas las acciones indirectas con
caracter de permanencia.

Q= Valor caracteristico de las cargas variables de explotacién, de nieve, del terreno,
mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

W= Valor caracteristico de la carga del viento.

7 tq =Coeficiente de ponderacion de las cargas permanentes, si su efecto es
desfavorable se tomara Vig =7 aplicado simultaneamente a todas las acciones del

mismo origen que actien en la estructura, si su efecto es favorable se tomara el valor

ponderado 7 g =0,90.

Y q =Coeficiente de ponderacion de las cargas variables, si su efecto es desfavorable
se tomara Vg~ si el efecto es favorable se tomaray , =0.

Y. =Coeficiente de ponderacion que lo define el proyectista de acuerdo a su criterio,
para los estados limites ultimos no debera ser menor que Y. =1,25 pero si mayor.

Los coeficientes de ponderacion v, para el caso de control normal de ejecucion que
recomienda Jiménez Montoya, son los siguientes:

7 tq =1 si el efecto de las cargas permanentes es favorable.

7 g =1,50 si el efecto de las cargas permanentes es desfavorable.
Y q =0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

Y iq =1,60 si el efecto de las cargas variables es desfavorable.

Sobrecarga del viento

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccién, tanto orientado
a barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria W (kg/m?) en la direccion de
su valor normal, positivo (presion) o negativo (succion):

W=C*P
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Donde:

C=Coeficiente edlico, positivo para presion o negativo para succién
C1= (succion) para la cubierta.

P=Presion dindmica del viento (kg/m2).

W=Sobrecarga unitaria del viento (kg/m?).
Presion dindmica del viento

La velocidad del viento produce una presion dinamica en los puntos donde la velocidad

se anula, de valor:

2

p_ V"
16
Donde:

V=Velocidad del viento (m/s), para el proyecto se tomo una velocidad de 27.8m/s
P=Presion dindmica del viento (kg/m?)

Los siguientes cuadros proporcionan valores de las cargas permanentes y accidentales
de acuerdo al tipo de estructura, material y la funcion que cumple la misma. Es

importante tomar en cuenta estos valores puesto que son los que recomiendan las

normas.
CUADRO 2.1. CARGAS PERMANENTES
Materiales Peso especifico kn/m”3
Rocas Marmol y calcareo 28
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Bloques de mortero 22
Bloques Losetas ceramicas 18
artificiales Ladrillos con huecos 13
Ladrillos macizos 18
Teja colonial 0.50
Argamasa de cal arena y cemento 19
Revoques y Argamasa de arena y cemento 21
hormigones Argamasa de yeso 12.50
Hormigon simple 23
Hormigon armado 25
diversos Alquitran 12
Vidrio plano 26
FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado
CUADRO 2.2. CARGAS ACCIDENTALES
Lugar Carga
Voladizo, balcones Vertical en su borde 2KN/m

Horizontal en el pasamanos 0.80 KN/m

Edificaciones residenciales Dormitorios, salas, cocinas 1.5-2 KN/m"2
Escaleras Con acceso al publico 3 KN/m”2

Sin acceso al publico 2.50 KN/m”2
Colegios Sala de clases 3 KN/m”"2

Otras salas 2 KN/m”2
Hospitales 2 - 3.KN/m”"2
Terrazas Sin acceso al pablico 2 KN/m”2

Con acceso al pablico 3 KN/m”2

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

Las sobrecargas de uso fueron extraidas de la tabla 2.3 de la Norma Boliviana de

Hormigon Armado por ser el mas completo.
CUADRO 2.3. SOBRECARGAS DE USO
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Tipos de Servicio UNIFORME
kN/m2

Escaleras y caminos de salida (2)
Viviendas y hoteles en areas privadas 4,0
Todos los demas destinos 5,0
Fabricas Articulo 4.13
Manufactura liviana 6,0
Manufactura pesada 12,0
Garajes
para automoviles solamente 2,5
camiones y dmnibus Art. 4.10.3
Gimnasios, areas principales y balcones (3) 5,0
Hospitales
Salas de operciones, laboratorios 3,0
Habitaciones privadas 2,0
Salas 3,0
Corredores en piso superiores a planta baja. 4,0
Instituciones carcelarias
Celdas 2,0
Corredores 5,0
Edificios para Oficinas
Salas de computacion y archivo se disefiaran
para cargas mayoradas basadas en el destino
previsto salones de entrada y corredores 50
Oficinas 2,5
Corredores en pisos superiores a planta baja 4,0
Salones de reunidn, teatros y cines
Asientos fijos, sujetos al piso 3,0
Salones 5,0
Asientos moviles 5,0
Plataformas (reunion) 5,0
Pisos de escenarios 7,0
Salas de proyeccion 5,0

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

2.5.1.4. Coeficientes de minoracion de las resistencias de los materiales y

mayoracion de las cargas
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Los coeficientes de minoracién de la resistencia de los materiales y mayoracion de las
cargas en los estados limites Gltimos que indica la Norma Boliviana de Hormigon

Armado, se indican en los siguientes cuadros:

CUADRO 2.4. COEFICIENTES DE MINORACION

Material Coeficiente basico | Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
Acero y. =115 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido +0.20
Hormigon 7, =150 Normal 0
Intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

CUADRO 2.5. COEFICIENTES DE MAYORACION

Coeficientes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basicos
Nivel de control en la | Reducido +0.20
ejecucion Normal 0
Intenso -0.10
7, =160 Dafios previsibles en | Minimos -0.10
caso de accidentes Normal 1
Intenso +0.20

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

2.5.1.5.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 2.6), las cargas existentes en un nivel se
transmiten a traves de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan. Luego

estas vigas, al estar apoyadas sobre las columnas, les transfieren su carga,;
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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 2.6 Transmision de las Cargas Verticales.
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FUENTE: www.com.estructuras- Internet

Maéaximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios.- En un edificio las sobrecargas
(SC) actuan en forma esporadica sobre sus ambientes (Figura 2.7); es decir, un dia el

ambiente puede estar sobrecargado y al otro dia descargado. Esta continua variacion
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en la posicion de la sobrecarga origina los méaximos esfuerzos en los diversos elementos
estructurales, que deben ser contemplados en el disefio.
Figura 2.7 Variacion en la Posicion de la SC.
%‘ ] %ﬁ‘ l.l §I

Maximo Momento Flector Positivo.- Para determinar el maximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor

posible, asimilando el tramo en andlisis al caso de una viga simplemente apoyada.

Esta condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos. Para la viga que
se muestra en la Fig. 2.8, los maximos momentos positivos en los tramos 1-2 y 3-4 se
logran sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando al tramo
central, ya que si se hubiese sobrecargado también al tramo central, la deformada se
aplastaria y las rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar que ante esa
hipétesis de carga podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la region central del tramo
2-3. En cambio, el maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene

sobrecargando sélo ese tramo y descargando los pafios adyacentes.

Figura 2.8. Alternacion de cargas, para obtener el mdximo momento positivo.
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FUENTE: Hormigon Armado — Jiménez Montoya

Para el caso de los porticos se sobrecarga con una disposicion en forma de ""damero™;
aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma CBH-
87 (Fig. 2.9). Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan
solo dos hipdtesis de carga para obtener los maximos momentos positivos en todas las
vigas del pértico.

Figura 2.9 Hipotesis de carga para determinar las solicitaciones mas desfavorables

FUENTE: Hormigdn Armado — Jiménez Montoya

Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 9.6. 32
Maximo Momento Flector Negativo.- Si se desea obtener el mdximo momento flector
negativo en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote la menor cantidad posible,

mientras que el nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de asimilar el
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tramo sobrecargado al caso de una viga empotrada en el extremo en estudio y articulada
en el otro (Fig. 2.10). Esta condicién permite ademéas calcular la méxima fuerza

cortante.

Figura 2.10Mé&ximo momento flector negativo
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FUENTE: Hormigon Armado — Jiménez Montoya

Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse s6lo los nudos de

interés, adoptando modelos simplificados como los mostrados en la Fig. 2.11.

Figura 2.11 Modelos simplificados para obtener el mdximo momento negativo
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FUENTE: Hormigon Armado — Jiménez Montoya

Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la
magnitud de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con
sobrecargar todos los tramos para calcular simultdneamente los maximos momentos

negativos en todos los nudos.

2.5.1.6.Distancia entre barras

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacién del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden
coqueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigén Armado recomienda los
valores que se indican a continuacion:

a) Ladistancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la
armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores siguientes:
e El diametro de la barra mas gruesa

e 1.25 veces el tamafio m&ximo del arido

b) Si se disponen de dos 0 mas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas
de barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

¢) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras de
la armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de ¥<25mm.
El disponer de estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
recomendable cuando haya gran densidad de armaduras, y asi asegurar el buen paso
del hormigdn y que todas las barras queden envueltas por él.

2.5.1.7.Distancia a los paramentos
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Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a
la distancia libre entre su superficie y el paramento méas préximo de la pieza. El objeto
del recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosién como de la accion
del fuego; por ello es fundamental la buena compacidad del hormigén del
recubrimiento, mas aun que su espesor.

Las diferentes normas establecen limitaciones coincidentes para los recubrimientos, las
cuales serecomiendan a continuacion:

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

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

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

TABLA 2.1. RECUBRIMIENTOS MINIMOS

Para losas y paredes en el interior de los edificios 15cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo | 4 cm

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado
2.5.1.8.Doblado de las armaduras

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado
a comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigon armado
las barras deben doblarse con radios mas amplios que los utilizados en este ensayo para

no provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigén de la zona de
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codo. En este sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a
desgarrar el hormigon suelen ser mas peligrosas que las compresiones originadas
directamente por el codo.

Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente

tabla:

TABLA 2.2. RADIOS DE CURVATURA PARA GANCHOS Y ESTRIBOS

Diametro de | CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 CA-60
la armadura

@<20mm 2 @ 20 20 250 30
?>20mm 250 250 30 40 50

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

@= Diametro de la barra (mm).

a) En el caso de estribos con @<10mm los radios de curvatura internos podran ser
adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero

b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ >6mm es
obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.

Radios de curvatura para la armadura principal se muestran en la siguiente tabla:

TABLA 2.3.RADIOS DE CURVATURA DE LA ARMADURA PRINCIPAL
Acero CA-25 CA-32 CA-40 CA-50 | CA-60
Radio minimo |5 @ 69 69 750 90

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

En el caso de que el doblado sea en varias capas para evitar el colapso y la fisuracién
del hormigén en la region, se aumenta el radio minimo de doblaje en funcion de la
cantidad de capas:

e Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%,

e Para 3 capas de hierro doblado aumentar 100%
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2.5.1.9.Anclaje de las armaduras

El concepto de la longitud de anclaje de las barras conformadas y los alambres
conformados solicitados a traccion se basa en la tension de adherencia promedio que
se logra en la longitud embebida de las barras o alambres. Este concepto exige que las
armaduras tengan longitudes minimas especificadas o que se prolonguen las distancias
minimas especificadas mas alla de las secciones en las cuales la armadura esta
solicitada a las tensiones maximas.

Jiménez Montoya dice “la longitud de anclaje de una armadura es funcién de sus
caracteristicas geométricas de adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la
posicion de la barra con respecto a la direccién del hormigonado, del esfuerzo en la
armadura y de la forma del dispositivo de anclaje”.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacién recta

son:. ¢*f §
_ y

Para aceros lisos Ibl 4%

bu
* 2y. _ *
T, = 0.90 /fcd (kgf /ecm?); T, = 0.28 /fcd (MPA)

Para aceros corrugados

r =0.90*3 fcdz(kgf/cmz); r =0.40%3 fch(MPA)

bu bu

Cuando la armadura real es mayor que la necesaria

e 0.30*Ib
Ib =¢*fyd*AScalc Ib> 10*¢ !
4 z-bu ASreal
15cm

En el caso de que la armadura real colocada en la pieza sea mayor que la-armadura
necesaria determinada por el calculo estructural (donde el esfuerzo de las barras no
llega a la tension de célculo), se puede recalcular el tamafio del anclaje en funcién de
la relacion de la armadura calculada y la armadura real colocada en la pieza.

Donde:

@=Diametro de la armadura

fyd=Resistencia de calculo de la armadura
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fcd=Resistencia de célculo del hormigon a compresion

Ib1=Tamafio minimo para la transmision de la fuerza de calculo al hormigén

Tbu =La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero

Para un contacto de 2 barras se debe aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y
para un contacto de 3 barras 0 mas se debe aumentar un 33%.

El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura
termine en un gancho, una buena parte de la solicitacién de la fuerza del arrancamiento
sera resistida por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones:

Para aceros lisos

Ib/3
Ib1 =lb—Alb=(Ib-15*¢) >|10*¢
15cm
Para aceros corrugados
Ib/3
Ib1 =lb—Alb=(Ib-10*¢) >|10*¢
15cm

El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento
o desconchado del hormigon del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por
gancho (135° a 180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla(90° a 135°)
solo se admite para barras corrugadas.
Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a traves
de porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:

» 5@ 0 50mm, a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 més.

» 100 o 70mm, a continuacién de un arco de circulo de 90°.

2.5.1.10. Empalme de las armaduras
Las barras de acero que se comercializan estan entre 10 y 12 m de largo; cuando

tenemos una pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para
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cubrir las solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se tiene en la obra
un pedazo de armadura que se puede reutilizar con las otras armaduras respentando los
empalmes.

Empalme por traslapo o solapo

Es el tipo de empalme méas comun, no es utilizado en barras de acero cuyo diametro
sea mayor a 25mm y explicitamente esta prohibido su uso en tirantes.

La idea bésica es transferir esfuerzo de una barra a otra por medio de la adherencia en
una longitud igual al largo del anclaje; el mismo es corregido por un coeficiente ¥ que
lleva en cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

La ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape, se expone a

continuacion:

Iv=y*Ib
Con ganchos para aceros lisos
20cm
Iv=(p*lV-15%¢) >|15*¢
O.50*Ib1
Con ganchos para aceros corrugados
20cm
lv=(>*Iv-10*¢)>|10*¢
0.50*Ib1

Coeficiente v ; multiplica el largo del anclaje rectilineo que depende de los siguientes
factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccién

e Del largo del empalme también depende de la distancia “a”, que es la distancia
entre ejes de las barras empalmadas en la misma seccion transversal

e Tambien depende de la distancia “b”, que es la distancia de la barra externa

empalmada hasta la parte de la pieza

FIGURA 2.12.EMPALME POR TRASLAPO

29



==

== 3

| Sl ot

ol sl sad ]

ol |

ol il
=

ol sl sl

Foal sl i |

[

Flva

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

TABLA 2.4 PARA OBTENER LOS COEFICIENTES ¥

Distancia | Distancia | Porcentaje méximo de barras empalme

a b 20% 25% 33% 50% >50%
a<10*Q B<5*0 1.20 1.40 1.60 1.80 2.00
a>10*@ b>5*@ 1.00 1.00 1.20 1.30 1.40

La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traccionadas en

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

una misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion.

Existen varios tipos de empalmes, pero sélo nos limitamos al empalme por traslape

porque es mas utilizado en este proyecto. La norma recomienda que el deslizamiento

relativo de las armaduras empalmadas no rebase el 0,1mm.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a otra, es
fundamental que el espesor del hormigon que existe alrededor del empalme sea lo

suficiente. El valor minimo, que recomienda la Norma Boliviana de Hormigon

/Armado para ese espesor, es de dos veces el didmetro de las barras.

2.5.1.11. Losa casetonada de H°A°

Introduccion
Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension

es pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actlan




sobre las losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por

lo que su comportamiento esta dominado por la flexion.
Tipos de losas:

Las losas pueden estar soportadas perimetral e interiormente por vigas monoliticas de
mayor peralte, por vigas de otros materiales independientes o integradas a la losa; o
soportadas por muros de hormigdén, muros de mamposteria 0 muros de otro material,
en cuyo caso se las llama Losas Sustentadas sobre Vigas o Losas Sustentadas sobre
Muros, respectivamente.

Si la geometria de la losa y el tipo de apoyo determinan que la magnitud de los
esfuerzos en dos direcciones ortogonales sean comparables, se denominan Losas
Bidireccionales. Por otro lado, si los esfuerzos en una direccion son preponderantes

sobre los esfuerzos en la direccion ortogonal, se llaman Losas Unidireccionales.
Losas unidireccionales

Las Losas Unidireccionales se comportan basicamente como vigas anchas, que se
suelen disefiar tomando como referencia una franja de ancho unitario (un metro de
ancho). Existen consideraciones adicionales que seran estudiadas en su momento.
Cuando las losas rectangulares se apoyan en dos extremos opuestos, y carecen de apoyo
en los otros dos bordes restantes, trabajan y se disefian como losas unidireccionales.

Losas bidireccionales

Cuando las losas se sustentan en dos direcciones ortogonales, se desarrollan esfuerzos
y deformaciones en ambas direcciones, recibiendo el nombre de Losas
Bidireccionales.

La ecuacion general que describe el comportamiento de las losas bidireccionales macizas,
de espesor constante, es conocida como la Ecuacion de Lagrange o Ecuacion de Placas,

que se presenta a continuacion:
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Donde:

w : ordenada de la elastica de deformacion de la placa en un punto de coordenadas (X,
y)

D : rigidez a la flexion de la placa, analoga al producto E . | en vigas

E : modulo de elasticidad longitudinal del hormigdn

h : espesor de la placa

m : coeficiente de Poisson del hormigdn (su valor estd comprendido entre 0.15 y 0.20)
La ecuacion de Lagrange utiliza como fundamento la Ley de Deformacion Plana de
Kirchhoff la cual establece que una placa plana delgada, sometida a cargas
perpendiculares a su plano principal, se deformard de modo que todos los puntos
materiales que pertenecen a una recta normal a la superficie sin deformarse
permaneceran dentro de la correspondiente recta normal a la superficie deformada (la
version simplificada para vigas diria que las secciones transversales planas antes de la
deformacion permanecen planas después de la deformacion).

Las solicitaciones unitarias internas que se desarrollan en las placas quedan definidas

por las siguientes expresiones:

ay* " | Fw Fw
v,=—D— — + .
x| ox* ay*-
[F) w r')zw]
m, =—D 2 I - >
Ix oy a [am 8'WJ
v, = "D 54 s
2 . ay| ox* ay
7w
m,, = l)(l ;1)

Donde: Oxdy

mx : momento flector alrededor del eje x, por unidad de ancho de losa
my : momento flector alrededor del eje y, por unidad de ancho de losa
mxy : momento torsor, por unidad de ancho de losa

vX : esfuerzo cortante en la direccion x, por unidad de ancho de losa
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vy : esfuerzo cortante en la direccion y, por unidad de ancho de losa

Es importante notar que las deformaciones producidas por flexion en una de las
direcciones generan esfuerzos flexionantes en la direccion perpendicular debido al
efecto de Poisson. También debe tomarse en consideracion de que simultdneamente a
la flexion en las dos direcciones, aparecen momentos torsionantes que acttian sobre la
losa.

Las dos primeras ecuaciones son anadlogas a la Ecuacion General de la Flexion en
Vigas, pero se incluye la deformacion provocada por los momentos flexionantes
transversales.

Las solicitaciones de disefio para las losas bidireccionales dependen de las cargas y las
condiciones de apoyo. Existen tablas de disefio de losas para las cargas y las
condiciones de apoyo (o0 de carencia de apoyo) mas frecuentes (empotramiento o
continuidad total; apoyo fijo con posibilidad de rotacién; borde libre o voladizo), y en
casos de geometrias y cargas excepcionales se pueden utilizar los métodos de las

Diferencias Finitas o de los Elementos Finitos.

Condiciones Geométricas de la Losa Nervada

La InstrucciénEspafiolaEHE-08 establece que:

Los nervios: son los elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes.
La separacion entre nervios puede ser variable en funcidn del disefio estructural, asi la
separacién maxima es de 100 cm y el ancho de nervio de 10cmy 15cm (articulo 37.2.4).
Capa de compresién: las losas nervadas deberan disponer de una capa de compresion
no inferior a 5cm y ésta debera disponer de una armadura de reparto en malla.

Canto de la losa: el canto 6ptimo de losa aligerada debe disponer de un canto total de
espesor constante no inferior a L/28, siendo L la luz de calculo mayor entre los
soportes(Art.56.2).

Limitaciones dimensionales para losas nervadas:

bmin > 100mm h > 3.5 bmin s < 800mm

El espesor de losa de hormigon hf (capa de compresion) debe ser:
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hf>5cm
Dimensionamiento de la seccién del nervioen To L

Las experiencias han verificado que las vigas se encuentran intimamente ligadas a las
losas que arrastran en su deformacion una parte de esta. Por este motivo, la seccion de
la viga no sera rectangular sino en formade T o L.

Las vigas T o L constituyen, sin duda, una solucién estructural muy racional. En el
hormigon, la viga cuenta con una gran cantidad de material sometido a compresién y

puede resistir grandes momentos flectores, aun con alturas reducidas.

Tablas para el disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas

perimetralmente en vigas:

Existen tablas para el disefio de losas, desarrolladas por diferentes autores, que facilitan
el andlisis y el disefio de las losas de geometrias y estados de carga mas comunes,
basadas en la mayor parte de los casos en la Teoria de Placas. Se han preparado, para
esta publicacion, tablas para el disefio de losas sustentadas perimetralmente en vigas
de mayor peralte que las losas (de este modo se garantiza que las deflexiones en las
vigas no tienen gran influencia sobre el comportamiento de las losas), sometidas a
cargas uniformemente distribuidas. El tipo de sustentacion esta definido por las
condiciones de borde de las losas. Para el modelamiento de las losas macizas se ha
utilizado el Método de los Elementos Finitos basado en la Teoria de Placas, el mismo
que se recomienda para analizar losas macizas de geometrias, estados de carga o
condiciones de borde especiales, que no aparezcan en las tablas. Otra alternativa de
analisis podria ser el uso del Método de las Diferencias Finitas. Para modelar las losas
nervadas se empled el Analisis Matricial de Estructuras tradicional, al igual que para
las estructuras conformadas por barras rectas espaciales bajo la hipétesis de que el
efecto de flexion es dominante sobre las deformaciones de cortante y torsion. Las tablas
para losas nervadas constituyen una novedad importante con respecto a otras
publicaciones similares. Las deformaciones y los momentos flectores que se obtienen

en el modelo de losas nervadas son generalmente mayores que los valores obtenidos
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en losas macizas, debido a que los momentos torsores en las placas se transforman en
momentos flectores en los nervios.

Determinacién de armaduras:

fea Mg
A. = 0. dx—=x*|1— [1—
s =0.85%b *fyd* 04257 b+ g7 2

Donde los factores que componen esta expresion son ya conocidos.
Determinacion de la armadura minima:
En losas nervadas, la cuantia minima se calculara mediante la siguiente expresion:
_ 14
Qmin = E
Agsmin = @min *b*d

Fy= esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo.
El armado en losas nervadas se calculard tomando como ancho de la franja de hormigén
el ancho de los nervios.
En la loseta de compresion de las losas nervadas debera proveerse de acero de refuerzo
para resistir la retraccion de fraguado y los cambios de temperatura, de un modo similar
a las losas macizas de espesor constante.
La diferencia entre las especificaciones para losas nervadas y para losas macizas se
produce porque los nervios de las losas nervadas se comporten fundamentalmente
como una malla espacial de vigas, y la loseta de compresion se comporta como una

combinacién de placa y membrana.
Verificacion de la resistencia a cortante:

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la Teoria de las Lineas de Rotura,
cuando una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor
peralte y sometida a una carga uniformemente distribuida que actda en toda su
superficie, se encuentra al borde del colapso, se fisura conformando triangulos y
trapecios.

FIGURA 2.13.TEORIA DE LINEAS DE ROTURA
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FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

Bajo este estado limite, las fuerzas cortantes que generan las cargas que acttan en los
triangulos y trapecios se transmiten directamente a las vigas en las que se sustentan los

respectivos triangulos y trapecios.
FIGURA 2.14.CARGAS ACTUANTES EN LA LOSA
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FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

Las losas deben estar en capacidad de resistir las fuerzas cortantes generadas por este

tipo de comportamiento.
Las secciones criticas de las losas, para el disefio a cortante, se ubican en los sectores

de ordenada méaxima de los triangulos y trapecios, proximos a las vigas de apoyo.

FIGURA 2.15.SECCIONES CRITICAS DE LOSA

36



seccion de cm}ante critico

+-seccion de cortante critico
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|
seccion de cortante critico

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

Las cargas que solicitan las secciones de cortante critico son aquellas que acttan sobre
zonas ORTOGONALES limitadas por la linea de cortante critico y la linea de

fisuracion intermedia de la losa.

FIGURA 2.16.SECCIONES CRITICAS DE LOSA

~ Area de carga

Seccidn de divalio

FUENTE: Hormigon Armado de Jiménez Montoya

Se toma la seccion de disefio con el ancho unitario (un metro de ancho) y la carga
ultima superficial qu. La seccion de disefio esta ubicada en la cara interna de la viga de
apoyo Yy estara a una distancia del el eje de la misma (b/2).

En un metro de losa se dispone de dos nervios de b cm de ancho (ancho total = 2*b

cm), por lo que el esfuerzo cortante ultimo es:
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Vv

u

Vg = — -
$.b.d

El esfuerzo cortante que puede soportar el hormigon es:

v, = 0.5/ f'¢

Vi < ve
Cuando la seccion transversal no es suficiente para resistir las fuerzas cortantes se
dispondré de una armadura transversal, y se calculara igual que una viga:
Armadura de Temperatura y Retraccion de Fraguado:
Para absorber los esfuerzos generados en el hormigén de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un control
eficiente de la fisuracion, se puede utilizar una malla electro soldada con esfuerzo de
fluencia Fy = 2800 Kg/cm2, requiriéndose la siguiente armadura minima en las dos
direcciones:
r min = 0.0020
Asmin=rmin.b.d
El mé&ximo espaciamiento entre alambres de la malla electro soldada es 5 veces el
espesor de la loseta 0 45 cm, se toma el que sea menor:
emax =5 hf

emax £ 45 cm

2.5.1.12.Vigas de H°A°
Introduccion:

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion.
Solamente se analizaré el caso de secciones rectangulares de hormigon armado.
Proceso de calculo a flexion simple
1.-Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys de
acuerdo a la Norma Boliviana.

Mg = M *yq
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2.-Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

Hd = b+ d2 = g

Donde:

bw= Ancho de la viga

d= Distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mas traccionada (también llamada canto util)

fcd= Resistencia de calculo del hormigon

3.- Se calculara el valor de p 1im, Segun formulario de la Norma Boliviana del Hormigon
Armado.

1.si = wim > pgno necesita armadura a compresion

2. si = Wim < Hq Necesita armadura a compresion

Célculo de las armaduras a traccion y compresion

Para el primer caso, cuando la viga no necesite armadura a compresion, se debera
disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

Proceso de calculo de la armadura a traccion:

a) Con el valor del momento reducido, se obtiene la cuantia mecanica de la armadura

b) Se calcula la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo
A =wx*xbw=xd* fc—d
yd
Donde:
w= Cuantia mecénica de la armadura
fyd= Resistencia de calculo del acero
As=Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
c)Se calcula la armadura minima y el valor de w se obtiene de la Norma Boliviana.
Ag min =W =xby, *h
La ecuacion que se muestra, solo es para secciones rectangulares
d) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura a compresion, como de una
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armadura que soporte los esfuerzos de traccion, se deberd seguir los pasos que se

mencionan a continuacion:

a)Se determina la cuantia mecéanica para la armadura a traccion y compresion

Hda — Hdlim
1-6

Ws1 = Wiim + W3

Wgo =

Donde:

WIim= Este valor se obtiene del formulario de hormigon armado
Ws1= Cuantia mecénica para la armadura a traccion

Ws2= Cuantia mecénica para la armadura a compresion

G =Relacion entre el recubrimiento y el canto util

r=Recubrimiento geométrico.

FIGURA 2.17. SECCION DE UNA VIGA DE HORMIGON ARMADO

T f——> As2. compresion

l - -» Asl. traccion

k- bw 4

b)Se determina la armadura tanto para traccion como para compresion

Wsl*bw*d*fcd Wsz*bw*d*fcd
ASl = f S2 = f
yd yd

Dénde:
Asl= 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.
c) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de tablas

Ag min = Wrin * by * h

d) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados
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Calculo del esfuerzo cortante
Para el célculo del esfuerzo cortante, Jiménez Montoya dice: en caso particular de
inercias constantes tenemos que la tension de cizallamiento es definida por la ecuacion

ya conocida de la resistencia de los materiales".

V+m
b *1

T =

Donde:

t=Esfuerzo cortante

V=Cortante en la seccion que se esta verificando la tension del cizallamiento
m=Momento estatico en la seccion donde se estd verificando la tensién de
cizallamiento.

b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I= Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza en la direccion en
que se esta disefiando.

Calculo de la armadura transversal
El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura
transversal esta constituida por estribos y barras levantadas.
En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante
sin armadura.

ch = Vd

Veu=fyqg * bw x d

f,q = 0,50 * \/fq(kglcm?)
Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza,
es necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la
diferencia.

Va > Veu

Vi=Veu+Vsu @ Vsu =Vq—Vau
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La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se deben colocar, por
lo menos, una armadura minima; asi, para el estribo vertical se tiene el 2 %, de la
seccion transversal de la pieza multiplicada por t.

feq

f5a

Agtmin = 0,02 * bw x t *

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

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

daros
17v;-;l’kl.}/r' L Jhid

Y
‘/;'41' - ()50 s J‘/:'d
V. =1 ’ “bw*d

cu "W

V. =030%f *bw*d

4 =00"‘bu‘r‘i{’—‘—’- L
a1 uun T ’
Yo

Vd = Veu

——

no

y
[ Veu < Vd < Vou

Y]

y
V' =Vd-Vcu
Ju
Fsu*S
4y =» ———
0.90%d* 1

2.5.1.13.Columnas de H°A°
Introduccion

Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigon armado donde el
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esfuerzo principal es el nominal. Su funcion principal es absorber los esfuerzos de la
estructura y transmitirlos a la cimentacion. Su forma comudn es la cuadrada y la
rectangular.

La armadura estd constituida por barras longitudinales, las cuales absorben los
esfuerzos principales junto con el hormigén y la armadura transversal, que son los
estribos, tienen la funcion de evitar la rotura por deslizamiento, evitando el pandeo de
la armadura longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.

Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion simple,
compresion compuesta o flexion compuesta.

Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:
Longitud de pandeo Io =k*|(k se obtiene entrando con y)

D (El+I) de todos los pilares

= ; (igual para
Va > (El+I) de todos las vigas (gual para )

COEFICIENTE DE PANDEO “A” (PORTICOS INTRASLf\CIONALES)
b X g

02 EREw 20
5003 . =500
100—= Sl
50— — 50
30 N B a0
20— [~ 20

s (] £}
10— — 10
0o— — 09
08— — 08

7 — — .07,
o6 —1-0 ce

5= 05
04— — 04

= — 03

—t— )
01 + 01

0 - s () & L 0O

FUENTE: Hormigdn Armado — Jiménez Montoya
Columnas cortas y largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan sélo a
compresion, pero ofrecen el problema del pandeo o flexién lateral que hace que pierdan

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

e Columnas Largas
La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez
de lamisma, si la esbeltez es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor
se trata de una columna larga.

Relacion de esbeltez

A= Lo < 35 Esbeltez mecanica

\g

A= m < 10 Esbeltez geométrica
l, =k-1
lo: Longitud de pandeo

—

i: Radio de giro

k: Coeficiente de pandeo

Compresion simple

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

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 célculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en
el baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva qué
(dependiendo ladireccién en que se esta considerando el pandeo) al mayor de los dos
valores:

0> {h/ZO 6b/20
- 2 cm.

Donde:
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h: Canto total en la direccion considerada

Resistencia del hormigon

De acuerdo a la norma, cuando se trata de piezas de cierta altura hormigonadas
verticalmente, la resistencia del hormigdn debe rebajarse en un 10 por 100, con el
objeto de prever la perdida que dicha resistencia puede experimentar, debido a que
durante el proceso de compactacion el agua tiende a elevarse a la parte superior de la
pieza.

f
fq=09 X

C

Excentricidad de primer orden

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

momento

Excentricidad ficticia
Para piezas de seccion rectangular viene dada por:
foa c+20-e
=3 y . o,
fic < * 3500) C+10-e,

c: Dimensidn de la seccién, paralela al plano de pandeo

12
o —
_.104
h

Excentricidad total

er = €, T €fic

Armadura longitudinal
Para piezas sin pandeo y solicitadas por carga axial
En caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas y para un acero de dureza
natural, la resistencia méxima de la columna es:
Ym * Ng = 0,85 x fcq * b xh + Ag * fi4

b+6
Ym=——2115
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Despejando As de la ecuacion:
_ Ym*Ng—0,85%fq*bxh

Ag fra
La armadura minima es:
A = 0,008 * A
La armadura maxima es:
A; =0,08 x A,

Para piezas con pandeo se calculara la armadura longitudinal con el abaco en roseta
para la flexién esviada que sé utilizara (ANEXOS1 TABLA 5).

Armadura transversal

Para el célculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos

sera;

ot

"%yf {béh (menor dimensiéon de la pieza)
s <

15- @delaarmaduralongitudinal
El diametro del estribo sera:

1/4 ' (Dde la armadura longitudinal
DEstribo = 8
stribo = 6 mm.

2.5.1.14. Zapatas de H°A°
Calculo de la zapata centralera (aislada):

El célculo de la armadura de traccion en la zapata central se realiza como una zapata
aislada. Se debe considerar que la presion de reaccion del suelo, o, se reduce, debido
a la reaccidn ascendente de la viga centradora; por ello, para garantizar la seguridad,

es conveniente prescindir de esta reaccion ascendente y calcularla teniendo en cuenta
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unicamente los esfuerzos que le transmite el pilar situado sobre la misma.
Los datos necesarios para el calculo de esta zapata son:

Momento en el eje X (Mx)

Momento en el eje y (My)

Cortante en el eje x (VX)

Cortante en el eje y (Vy)

Carga vertical que llega a la zapata (N).

FIGURA 2.18. VISTA ENPLANTA'Y CORTE DE UNA ZAPATA CENTRADA

o8k

FUENTE: Hormigon Armado — Jiménez Montoya

1.-Se calcularé el peso propio de la zapata, asumiendo un valor igual al 5% del total de
la carga N:

PPzapata = 1.05%N

2.-Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, se determina el area minima

necesaria que debera tener y en funcion a ésta se encuentra los valores de a2 y b2
A N
nec —
Oadm

Se escoge un area mayor a la necesaria, y se determina las dimensiones tentativas de a
y b, éstos deben ser valores constructivos.
Para comprobar si las dimensiones se cumplen, se verifica el punto mas critico:

N 6xM,  6xM,
Omax =N =324 b © axb?
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3.-Para estimar la altura de la zapata, se aplica las siguientes formulas (que toman en

cuenta las solicitaciones por punzonamiento y el corte)

al*bl a*b (a1+b1)
= + —
d j 4 —2k-1 4

(2(a—ay)

4+k
d;, =

4+k

Donde:
vr=1,6
foq = 0,5 % \/feq

El 6real puede ser el omax 0 €l Gadm
Se asumira un recubrimiento de la zapata de 5 cm.
Por lo tanto, la altura de la zapata serd igual a d + 5¢cm
La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.
Célculo del peso propio real de la zapata con la siguiente formula:
PPzapata = YH * Volumen
Los esfuerzos cortantes en la base de la columna generan momentos flectores en la base
de la zapata.
Dichos momentos seran:

Mox = My + Vy h

Moy =My £V, h
Verificaciones

Verificacion de la resistencia del suelo

N+PP 6+M,; 6x*M,
Omax = A + 2 +b + a+b2 < Oadm (suelo)

Verificacion al vuelco
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Todo elemento de cimentacidon sometido a momentos flectores o fuerzas horizontales
debera comprobar su seguridad al vuelco.

Verificacion para la direccion X-X

(N1 + Nea) = (3)

> 1,50 - OK
(My + Vg * h)
Verificacién para la direccion Y-Y
b
Ny + Neg ) * |5
(N +Net) - (3) > 1,50 - OK

(My +V, *h)

Donde:

Npl= Carga de servicio transmitida al soporte.

Mx y My=Momentos en las direcciones X y Y, pero sin mayorar.

Vx y Vy=Esfuerzos cortantes en las direcciones X y Y, pero sin mayorar.

a'y b= Las dimensiones en planta de la zapata medianera.

Ncl = El peso propio de la zapata medianera.

h=Altura total del elemento de cimentacion.

Esta verificacion se realizara para la zapata centrada, al igual que para la zapata

medianera.

Verificacién al deslizamiento

Como fuerza estabilizante se contara solo con el rozamiento entre la base del elemento
de cimentacién y el terreno, o la cohesion de éste. Se verificard que cumpla las

siguientes recomendaciones:

Para suelos sin cohesion (arenas)

(Np1 + Ncl) * tan (OF]

> 1,50 - OK
V, =07
(Nps +Nex) * tan @4 > 1,50 - OK
Vy
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Donde:
A=Area de la base de la zapata medianera.

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

Calculo de la armadura
Para calcular la armadura de la zapata, se debe determinar el momento de disefio. Para
esto calculamos los esfuerzos de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la

misma.
FIGURA 2.18. DIAGRAMA DE ESFUERZOS EN ZAPATAS

e

=

L
FUENTE: Hormigon Armado — Jiménez Montoya
Luego se especifica el momento (Me) a una distancia de 15 cm. de la cara de la columna

del bloque méas comprimido.

Luego el momento mayorado sera:

Meg = 1,6 * M,
_ Hde
Hg = b * d2 d

W = pg.(1 — pa)

El area de armadura sera:
f
Ag=wxbx*xdx <
yd
Con la cuantia minima wmin se determinard la armadura minima necesaria en la pieza.
Para calcular la armadura longitudinal:

Se utilizara el area de armadura mayor de los dos valores encontrados
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Ag
N°barras = —
Asl

Donde:

As= Area de la armadura

As1= Area de una barra de acero
Recubrimiento= Se asumira (3 cm)

Para calcular la armadura transversal:

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

s min

N°barras =
s2

As min= Area de la armadura minima
As2= Area de una barra de acero

Recubrimiento= Se asumira (3 cm)

FIGURA 2.19. ARMADURA DE LA ZAPATA CENTRADA

I
a f T 1
=mam =
. [ L— ,,{,f,.,________-.,_.
— b —

FUENTE: Hormigon Armado — Jiménez Montoya

Se recomienda que el diametro de las barras de acero sea como minimo de 10 mm, con

una separacion maxima de 30 cm y 10 cm de separacion minima.

Verificacion de la adherencia en direccion x-x
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon
del elemento de cimentacion, deberd verificarse que:

Tp < Tpq

_ Va1
090 «*d=*n=*u

Tp
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a

Vi1 = Y5 * Opg * by * [(a ) + 0,15 * a1]

Tpa = KY/f?eq
{ k = 2 (flexible)
k = 0.95 (rigida)

Donde:
Th= Tension tangencial de adherencia
tbd=Resistencia de calculo para adherencia
Vd1 =Fuerza cortante mayorada en la seccion.
d=Canto util
n= NUmero de barras
u=Perimetro de cada barra
otl- Tensidn o presidn con la que trabaja el suelo, en la zapata medianera
fcd= Resistencia de célculo del hormigon (kg/cm'2)
yt1 =Coeficiente de mayoracién de cargas
k=Coeficientede 0,95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexibles
Se define como zapatas flexibles a las que cuyo vuelo maximo es superior a 2h, en
alguna de las direcciones principales.
Se define como zapatas rigidas, todas aquellas que tengan un vuelo maximo de la
cimentacion, medido en ambas direcciones principales, donde el paramento del
elemento que se cimienta, no sea superior a 2h.
Verificacion de la adherencia en direccion y-y
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigdn del elemento
de cimentacion, debera verificarse que:
Tp < Tpq

_ Var
090+«d=*n=*u

Tp

by

Va1 = Y * Opg * by * [( ) + 0,15 * abl]

Tpa = kY f2eq
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{ k = 2 (flexible)
k = 0.95 (rigida)

2.5.1.15. Muro de contencion de H°C®
Introduccion
En general, en el proyecto de un muro existen algunas caracteristicas fijas y otras

seleccionables por el proyectista.

Son caracteristicas fijas:

- El suelo de cimentacion, y por lo tanto, las presiones maximas admisibles, el
coeficiente de rozamiento hormigén-suelo, y el empuje pasivo
eventualmente movilizable frente al muro. La cota de coronacion del muro.

- La profundidad minima de cimentacion. Como norma general un muro no
debe cimentarse a una profundidad inferior a 1 m, ya que hasta esa
profundidad las variaciones de humedad del suelo suelen ser importantes,
afectando la estabilidad del muro. La posibilidad de penetracion de la helada

también debe ser considerada en relacién con este aspecto.

Son en cambio caracteristicas seleccionables:
- Las dimensiones del muro.
- El material de relleno del trasdos.

- Las caracteristicas resistentes de los materiales de muro.

El proceso del proyecto incluye las etapas siguientes:

a) Seleccién de las dimensiones.
b) Calculo del empuje del terreno sobre el muro.
c) Comprobacion de:
— Laseguridad a vuelco.
— Laseguridad a deslizamiento.
-Las tensiones sobre el terreno de cimentacion en condiciones de servicio.
-Las tensiones sobre el terreno de cimentacion bajo el empuje mayorado.

-Las comprobaciones de resistencia del muro como estructura de hormigon.
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Si alguna de las comprobaciones consignadas en c), no resulta satisfactoria, el muro
debe ser redimensionado y en definitiva las etapas a), b) y c) deben ser repetidas hasta

conseguir un disefio que sea a la vez econdémico y suficientemente seguro.

Esto puede exigir la repeticion de los calculos varias veces y de ahi el interés de los
métodos de pre dimensionamiento que eviten repeticiones o las reduzcan a un mi-

nimo.

En el punto anterior 2.4.4 se explico lo referente a la etapa b), correspondiente al
calculo del empuje del terreno. En el apartado siguiente, para mayor claridad en la
exposicion, se determinard primeramente los métodos de comprobacion,
correspondientes a la etapa c); y, posteriormente, se desarrollara un método de pre
dimensionamiento para resolver la etapa a). Por supuesto, en el proyecto real las
etapas deben abordarse en el orden a), b) y c).

COMPROBACION
Suponiendo el caso més general de muro, representado en la figura 2.20 y ademas se

tiene calculado el empuje E, de componentes Ex, Er de acuerdo con lo expuesto.

FIGURA 2.20. FUERZAS ACTUANTES EN EL MURO
=t e i

B .
FUENTE: Hormigdn Armado — Jiménez Montoya

Las comprobaciones a realizar son las que se exponen a continuacion, todas ellas
para una rebanada de muro de un ancho definido en sentido perpendicular al plano de

la figura.
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SEGURIDAD A DESLIZAMIENTO

La fuerza que puede producir el deslizamiento es el componente horizontal de empuje,
En /' E, (1). Las fuerzas que se oponen al deslizamiento son el rozamiento de la base

del muro con el suelo de cimentacion y el eventual pasivo,Ep, frente al muro.

La fuerza que resiste al deslizamiento viene dada por la expresion
R=N'"-j1+E,(2)

Donde

R= Resultante de los pesos de muro y de las zonas de terreno situadas verti- calmente
sobre la puntera y el talon (zonas 1, 2 y 3 de la figura 2.20).

H = Coeficiente de rozamiento entre suelo y hormigdn. En general, sera el resultado

del correspondiente estudio geotécnico. Para terrenos granulares puede tomarseji =

tg(p), siendo (p) el angulo de rozamiento interno, aunque ello puede resultar

conservador.

Ep = Empuje pasivo frente al muro.

El valor deEr puede ser estimado conservadoramente mediante la férmula de
RANKINE

SEGURIDAD A VUELCO

Convencionalmente se supone que el giro del muro se produce alrededor del Punto
A, correspondiente a la arista exterior del cimiento (3) de la figura 2.20.

El Unico momento volcador es el producido por el empuje E, y son momentos
establizadores los debidos a N y eventualmente al empuje pasivo Ep.

Descomponiendo:

E en En y Ev y considerando las excentricidades de las fuerzas respecto al punto medio
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de la base positiva hacia la puntera, se tiene, de acuerdo con la figura 2.20.

Momento volcador:

Mv = Eh. K- Ey ‘/]

Predimensionamiento

Interesa disponer de un método de predimensionamiento que permita seleccionar las
dimensiones del muro de forma que se eviten tanteos y repeticiones innecesarias en los
calculos.

Como orientacion al predimensionamiento de los muros en ménsula, a modo
simplificado, se podria tomar los siguientes parametros en funcion de la altura total del
muro:

- Anchura de la zapata (a"):

0,4H <a’< 0,7H

- Canto de la zapata (h):

- Espesor del fuste (a):

a=—2z025m
10

- Longitud de la puntera:

, -
Lk | =4

Segun se puede apreciar en la figura 2.21, la fuerza que produce el deslizamiento es la
componente horizontal del empuje activo PH .

Las fuerzas que se oponen al deslizamiento son el rozamiento entre la base del muroy
elterreno de cimentacion y el eventual empuje pasivo en frente a la puntera del muro.
La fuerza que se opone al deslizamiento viene dada por la siguiente expresion:
R=(N+PV)u+Ep

Donde:
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* N’ : resultante de los pesos del muro y las zonas de terreno situadas verticalmente
sobre la puntera y el talon (zonas 1, 2 3) en la figura 2.20.

* PV : Componente vertical del empuje activo.

* u : Coeficiente de rozamiento entre suelo y hormigon.

En general serd el resultado del correspondiente estudio geotécnico. A falta de datos
mas precisos, puede tomarse:

p=tan ¢, siendo ¢, el &ngulo de rozamiento interno del terreno base. En la tabla 2.5,
tomada de Calavera, se indican valores del coeficiente de rozamiento para algunos tipos
de suelo.

» Ep: Empuje pasivo frente a la puntera del muro.

TABLA 2.5. COEFICIENTE DE ROZAMIENTO (M) ENTRE EL SUELO Y EL

HORMIGON.
Tipo de suelo Coeficiente u
Arenas sin limos 0.55
Arenas limosas 0,45
Limos 0.35
Roca sana con superficie rugosa 0,60

FUENTE: Estructura de Cimentacion- J. Calavera

El coeficiente de seguridad a deslizamiento viene dado por la siguiente expresion:
F _(N+B,)u+Ep

estabilizante

C.':d =
F, dasestabilizante P, H

El valor del empuje pasivo en la puntera puede ser estimado conservadoramente

mediante la férmula de Rankine:

l+sen@

g ~§;D" —(D-h l:}

-
E, =

l)lv—

1 -seng
No se debe considerar el empuje pasivo a nivel superior de la puntera, ya que este
terreno ha sido excavado para la ejecucion de la misma.

En cuanto a los valores a adoptar para el coeficiente de seguridad a deslizamiento, una
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posible solucién es garantizar el valor Csd> 1 suponiendo Ep = 0 en es decir, no
considerar el empuje pasivo en el estado de servicio y garantizar Csd> 1,5 contando
con Ep en estado limite altimo.

La profundidad de cimentacion (D) no suele ser inferior a 1,00 m y en el caso de tener
encuenta el empuje pasivo en los calculos, el proyectista debe el asegurarse de que
elterreno existe frente al muro a una distancia suficiente, la cual suele estimarse en el
doble de la profundidad de cimentacion ( 2D ) y que esta existencia queda asegurada

durante la vida del muro.

FIGURA 2.21. SEGURIDAD AL DESLIZAMIENTO

T .
|
|
| — -
U ] |-
l i .
£ K — . '
//
/

FUENTE: Estructura de Cimentacién- J. Calavera

Seguridad a vuelco

Como se aprecia en la figura 2.22, el vuelco del muro esta producido por el empuje
horizontal.

Despreciando el empuje pasivo en la puntera, el coeficiente de seguridad al vuelco se
obtiene a partir de la siguiente expresion:

\..| tl' e

[1;,(/1 _H] | By ‘: x|

* N’: resultante de los pesos del muro y las zonas de terreno situadas verticalmente
sobre la puntera y el talon (zonas 1, 2 3) en la figura 2.20.

* PV : componente vertical del empuje activo.
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* PH : componente horizontal del empuje activo.

* ep : excentricidad de N” respecto al punto medio de la base del cimiento. Se introduce
en la formula con su signo, siendo positiva si cae del lado de la puntera del muro.

* x: excentricidad del punto de aplicacion de PV, respecto al punto medio de la base
del cimiento. Se introduce en la férmula con su signo, siendo positiva si cae del lado
de lapuntera del muro.

» y: profundidad del punto de aplicacion del empuje activo

FIGURA 2.22. SEGURIDAD AL VUELCO DEL MURO.

-
—_— e e — e

FUENTE: Estructura de Cimentacién- J. Calavera

La comprobacién se realiza en condiciones de servicio.

FIGURA 2.23. SEGURIDAD AL HUNDIMIENTO DEL MURO
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FUENTE: Estructura de Cimentacion- J. Calavera

En primer lugar es preciso calcular la resultante, Nc, de todas las fuerzas verticales, y
la fuerza aplicada en la base del cimiento:

Nc= N"+PV
A continuacién se calcula la excentricidad de la resultante (Nc) respecto al punto medio
de la base del cimiento. Esta excentricidad vendra dada por la siguiente formula:

N

Ne, +Pox+[Py(H-y)] M
N

Donde:

* N’: resultante de los pesos del muro, cargas en coronacion (si hubiese) y las zonas de
terreno situadas verticalmente sobre la punteray el talon (zonas 1, 2 3) en la figura 2.20
* Nc: resultante de todas las fuerzas verticales que actuan sobre el cimiento.

* PV : componente vertical del empuje activo.

* PH : componente horizontal del empuje activo.

* ep : excentricidad de N’ respecto al punto medio de la base del cimiento.

* en : excentricidad de N respecto al punto medio de la base del cimiento.

* x: excentricidad del punto de aplicacion de PV , respecto al punto medio de la base

del cimiento. Se introduce en la formula con su signo, siendo positiva si cae del lado
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de lapuntera del muro.

* y: profundidad del punto de aplicacion del empuje activo.

* H: altura total del muro.

En funcion del valor que tome en relacion a la sexta parte del ancho del cimiento, a/6,
se encuentra dos casos:

Carga actuando con una excentricidad reducida:

o
e, = (— (resultante dentro del nucleo central)
)

En éste caso la distribucion de presiones bajo el terreno es una distribucion trapezoidal
(figura 2.20) y las presiones en los bordes de la zapata se obtienen mediante la

ecuacion:

o =

N (. , 6xe: )
s
a a

Tomando la presién maxima, media y minima, se tiene los siguientes valores:

FIGURA 2.24. DISTRIBUCION TRAPEZOIDAL DE PRESIONES SOBRE EL
TERRENO.

[ s - a a
FUENTE: Estructura de Cimentacion- J. Calavera

Carga actuando con una excentricidad elevada:

i
¢ >— (resultante fuera del nucieo central)
y

En este caso, se obtiene una distribucion triangular,pues no es posible que se produzcan
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tracciones bajo la zapata.

Es recomendable limitar la excentricidad al valor:

=

& £ {_

Lid

ya que, de lo contrario, la presion en punta omax crece excesivamente, Y a
pequefiosincrementos de la excentricidad le corresponden grandes incrementos en la
presion omax. En ambos casos, 1° y 2° debe verificarse la seguridad frente al

hundimiento de la cimentacion:

.
me wdng

Tolerandose en el borde una presion algo mayor que la admisible del terreno.

2.5.1.16. Junta de dilatacion

Las variaciones de temperatura ocasionan cambios dimensionales, tanto en la
estructura como en el resto de los componentes de la construccién. Por tanto, el
proyectista se ve obligado a disponer juntas de dilatacion que permitan la contraccion
y la expansion de la estructura y reduzcan los esfuerzos de dichos movimientos.

El hecho de que los métodos actuales permitan calcular las construcciones con mayor
precision que en otros tiempos, conduce, en definitiva, a estructuras mas afinadas; y
ello hace que muchas reglas empiricas sobre el tema de las juntas de dilatacion no
resulten ya validas y sea necesario un analisis mas racional del tema.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacién, en funcion
de las condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicadas, no sera superior a:
* En regiones secas o con gran variacion de temperatura (superior a 10°C), 25 metros.
* En regiones humedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10°C),
50 metros.

Asi el ancho minimo de la junta debe ser, en cualquier caso, de 25 mm.

Segun el autor Jou Calavera Ruiz en su libro “Juntas en Construcciones de Hormigén”

ofrece dos métodos para determinar la dilatacion en edificios.
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Temperatura de calculo.La informacion sobre el tema es poca especialmente por lo
que se refiere a mediciones sobre edificios construidos. Las referencias contienen
informacién importante sobre este asunto. En particular el informe de la National
Academy of Ciences, de Washintong, “Expansion Joints in Building”,basado en el
estudio “medidas sobre nueve edificios reales y numerosos calculos de estructuras
tedricas”, contiene , a nuestro juicio, la informacién méas valida sobre el tema.
En lo que siguese Ilamara variacion de temperatura de calculo al mayor de los valores:
At=Ts—Tm

At=Tm-Ti
Donde:
Ts = temperatura que como término medio, es excedida solamente el uno por ciento
del tiempo durante los meses de verano.
Tm = temperatura media durante la época normal de construccion en la zona que se va
a construir el edificio.
Ti = temperatura igualada o excedida, por término medio, el noventa y nueve por ciento

del tiempo durante los meses de invierno.
Método Empirico

Distancia entre juntas

Para estructuras de edificios formados por entramados, pantallas y/o nucleos, la
distancia entre juntas puede ser determinada mediante el gréfico presentado en la figura
2.25, correspondiente a estructuras en las que puede suponerse que los pilares estan

articulados en su unién al cimiento y que el edificio tiene calefaccion (***).

FIGURA 2.25. DISTANCIA ENTRE JUNTAS
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“ S

FUENTE: Estructura de Hormigon- J. Calavera Ruiz

A la distancia entre juntas del grafico de la figura 2.26., se debe aplicar las siguientes

correcciones:

- Si el edificio va a tener aire acondicionado, aumentar la distancia en un 15%.(*)

- Si el edificio no va a tener calefaccion, reducir la distancia en un 33%(**).

- Si los pilares pueden considerarse empotrados en su union al cimiento reducir la
distancia en un 15%(***).

Todo lo anterior es aplicable a casos como los a) y b) de la figura 2.26. De tal manera

que las deformaciones por temperatura se distribuyen simétricamente a cada lado del

plano medio entre juntas. Si se dan situaciones como la c) de la figura 2.26, en la que

la deformacidn se produce esencialmente hacia un lado de la junta, la distancia indicada

por el grafico de la figura 2.26 debe reducirse en un 33%.

FIGURA 2.26
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FUENTE: Estructura de Hormigon- J. Calavera Ruiz

Los porcentajes de correccion indicados en los anteriores parrafos se aplicaran

sumandolos algebraicamente, si coexisten varias de dichas situaciones.
Cierre maximo entre juntas

El maximo cierre tedrico de una junta en un edificio de entramado sometido a una
variacion de temperatura en grados centigrados.

La distancia L entre juntas viene dado por:

Ct= (Ts—Tm)*L*1.1x10-5

La expresion debe tomarse como L el valor medio de las dos distancias entre juntas de
los bloques continuos a la junta considerada. Si se esta en uno de los casos de rigidez
asimétrica, como lo indicado en la figura 2.26 debe tomarse como distancia del bloque
la real aumentada en un 50% si la zona rigida esta en el lado opuesto la junta
considerada, y la real reducida en un 33% si esta en el mismo lado de la junta

considerada.
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Ancho entre juntas

Para tener en cuenta la tolerancia de construccion y las caracteristicas de
deformabilidad del material de sellado de la junta, se dispondra de la separacion de la
junta.
(*) Si se considera probable que el equipo de aire acondicionado sufra interrupciones
en su funcionamiento por méas de dos dias, no debe aplicarse esta correccion.
(**) Se considerara también esta correccion si se supone probable que el equipo de
calefaccidn sufra interrupciones en su funcionamiento por mas de dos dias.
(**) Puede considerarse que se esta en este caso cuando se cimiente en suelos muy
compactos 0 rocosos. Un analisis tedrico conduce a que los esfuerzos producidos en
dos edificios, uno con pilares articulados y otro con pilares empotrados en su
cimentacion, son sustancialmente idénticos en todos los pisos excepto el bajo, en el que
los esfuerzos, en el caso de empotramiento, son casi el doble. En cualquier caso, los
maximos momentos flectores y esfuerzos cortantes se presentan en los pilares y dinteles
contiguos a las juntas, mientras que los maximos esfuerzos axiles inducidos en los
dinteles se producen en la zona equidistante de dos juntas consecutivas.

a=kl1lxCt
Donde los valores de k1 son:
k1=2 Para edificios sin calefaccion.
k1=1.7 Para edificios con calefaccion pero sin aire acondicionado (*)
k1=1.4 Para edificios con calefaccion y sin aire acondicionado (**)

El ancho minimo de la junta debe ser, en cualquier caso, de 25mm.

2.6 Estrategia para la ejecucién del proyecto

Para poder ejecutar el proyecto, es necesario, primero, determinar las especificaciones
técnicas necesarias para la realizacion de la obra; seguidamente, se realizara los
computos métricos con sus precios unitarios para la elaboracion del presupuesto y asi

efectuar el planeamiento y cronograma respectivo.
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2.6.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de
obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos
respectivos y en el contrato. De modo que, son muy importantes para definir la calidad
de los acabados.

En general, las especificaciones técnicas se hicieron en base a las especificaciones

nacionales oficiales del pais.

2.6.2 Precios unitarios

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

El andlisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos: materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en
cuenta como beneficios sociales el 55% de la mano de obra e IVA; como herramientas
menores el 5% de la mano de obra; como gastos generales el 10% y como utilidad el
7%. Para los impuestos se tomd un valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT del 3,09
%.

2.6.3 CoOmputos métricos

Los computos métricos se calculan de manera general mas o menos complejos para las
cantidades de cada tarea de la obra, con el fin de obtener una valoracion anticipada de
ésta y poder predecir las cantidades y volimenes de material que llevara la realizacion
de la misma, se vale de los planos y documentacién definitoria del proyecto.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del
presupuesto, esta clasificacion por actividades debera ser hecha con criterio de separar
todas las partes que sean susceptibles de costo distinto, no sélo para facilitar la
formacion del presupuesto, sino también porque éste es un documento de contrato y

sirve como lista indicativa de los trabajos a ejecutar.

2.6.4 Presupuesto
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El presupuesto de la obra se determina de acuerdo a los precios unitarios para cada
computo métrico referido a la misma; con esto se anticipa el costo total de la obra 'y se
puede estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque un mal
presupuesto puede generar pérdidas para la empresa encargada de la construccion de

la obra.
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CAPITULO 3

INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Analisis de la topografia

Se pudo apreciar que el terreno de emplazamiento del proyecto presenta pendientes
minimas y desniveles de hasta 1 m. Debido a la existencia de este desnivel se debe
realizar la respectiva nivelacion del terreno con muros de hormigén ciclépeo para su
posterior construccion. Esta topografia fue proporcionada por la alcaldia, la cual se

puede apreciar en los planos.

FIG. 3.1. CURVAS DE NIVEL
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FUENTE: Levantamiento Topografico — G.A.M.T.

El terreno cuenta con una superficie Gtil de 5.021,16 m2. Y la superficie de construcion es
de 1090 m2; topograficamente se considera una superficie semiplana con un desnivel

inferior al 2%.

3.2. Andlisis del estudio de suelos

El estudio de suelos fue realizado en la comunidad de Guerraguayco lugar de
emplazamiento de la estructura. Este estudio fue proporcionado por el gobierno
municipal de la ciudad de Tarija y la provincia Cercado; el cual fue efectuado a una

profundidad de 1,5y 2,5 metros y se determind el esfuerzo admisible del terreno donde
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sera fundada la estructura.

El informe de dicho anélisis se encuentra en el ANEXO 2, el cual es un documento
avalado por el Laboratorio de Suelos del Gobierno Municipal de la Ciudad de Tarija'y
la Provincia Cercado.

El ensayo de penetracion estandar (S.T.P.) y el trabajo de laboratorio sobre los ensayos
de granulometria, limites de Atterberg dieron como resultado el siguiente tipo de suelo:
Suelo granular con mezcla de grava, arena y limo, con contenido de humedad de
10,08% tipo A-1-a con una resistencia admisible de 1.4 kg/cm2. Estos resultados se
obtuvieron a una profundidad de 1,6 m del nivel del suelo y a 2,5 m de profundidad se
tiene una resistencia admisible de 1,7 kg/cm2.

3.3. Anadlisis del disefio arquitectdnico

El disefio arquitectdnico toma en cuenta todos los requerimientos minimos para un
centro de salud moderno, el proyectista tiene que hacer un andlisis de la arquitectura y
modelar la estructura de acuerdo a la misma; los planos arquitectonicos

correspondientes se los puede apreciar detalladamente en ANEXO 9.

3.4. Planteamiento estructural

Una vez obtenida la topografia del estudio de suelos y el disefio estructural se procede
a realizar el planteo estructural de la edificacion.

De esta manera, con los criterios mencionados en el marco teorico, se efectla la

idealizacién de la estructura.

3.4.1. Estructura de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos, los
cuales estdn compuestos de columnas de seccion cuadrada y rectangular, y vigas de
seccién rectangular; por otro lado, las losas seran de forjados reticulares y losas
alivianadas con plastoform.

La estructura tiene una longitud mayor a 30m por lo que se divide en tres partes con

juntas de dilatacion en dos puntos de la estructura, como se muestra en el modelado de
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CYPE CAD. (Figura 3.2).
FIG. 3.2. ESTRUCTURA DE LA EDIFICACION
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FUENTE: Estructura en 3D CYPECAD-2012

3.4.2. Fundaciones

Las fundaciones estan compuestas de zapatas aisladas, ya que la construccién no tiene
colindancia con ninguna construccion y, por ello, no tiene zapatas medianeras. Las
cargas provenientes de la estructura son moderadas, debido a la magnitud de la obra,
como asi también al tipo de suelo de fundacién. La fundacion se encuentra a un nivel
de 1,5 m. por lo que se necesitan zapatas sencillas de hormigon armado para su
sustentacion y unos pequefios muros de hormigén ciclopeo para la parte del desnivel

de1m.
FIG. 3.3. ESTRUCTURA DE LA FUNDACION
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FUENTE: Estructura en 3D CYPECAD-2012
3.5. Andlisis, calculo y disefio estructural (andlisis de cargas — resultados)
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3.5.1 Estructura de sustentacién de la edificacion

Para este punto es importante aclarar, que se realizara todo el proceso de disefio para
un solo elemento, y los demas resultados se los podréd apreciar en los respectivos
anexos.

3.5.1.1 disefio de la losa casetonada de H°A°
FIG. 3.4. DETALLE DE LOSA CASETONADA
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FUENTE: Disefio Estructural CYPECAD-2012

Datos geométricos:

Espesor de la losa: 25 cm
Losa de compresion: 5 cm
Ancho del nervio: 10 cm

Caracteristicas de los materiales:

Peso especifico del hormigon yy. = 2300Kg/m3
Resistencia de calculo del hormigén: fcd = 140 kg/cm2
Resistencia de célculo del acero: fyd = 3652,17 kg/cm2
Factor de mayoracion: ys=1,6

FIG. 3.5. LOSA CASETONADA EN PLANTA
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& g1 C1
h § a2 ]
S - A2 C2=Yg
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» 10cm’

DAY
Yg - 1 15
Aj

= Y, = 16.94cm
Se calcula la inercia de la viga T con relacion a su centro de gravedad:

1= % (L + (d? + Ai)) = [ = 24549cm?

La inercia de la viga de altura constante debera ser la misma que la inercia de la viga
T:

50%h?2

= 24549cm?* = hoquivaiente = 18,06cm

seccion real . .
eloniea seccion equivalente
~
)
In

20cm

18.06cm

.

e e 50cm :
Determinacion de las cargas de disefio en las losas del primer piso:
Peso de la loseta de compresion = 1 * 1 % 0,05 * 2300 = 115kg /m?
Peso de los nervios = (12 0,1+ 0,40 x4 % 0,1) * 0,2 x 2300 = 156,6kg/m?
Peso propio de la losa = 280, 6kg/m?.
Peso sobrepiso = 50kg /m?

carga permanente G = 280,6 + 50 = 330, 6kg/m2
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carga viva Q = 300kg/m?
ga=1,6G +1,6*Q = 1,6 * 330,6 + 1,6 * 300 = q, = 1169kg/m?

Modelos estructurales de losas para el disefio a flexion:

oyl .

{7

Analizando la grafica del panel de losas del nivel planta baja, se puede ver gque el pafio
43 tiene mas lados sin continuidad, por lo que es el mas critico, de manera que se va
calcular el pafio 43:

El coeficiente m; para el calculo de los momentos flectores se obtiene de las tablas
para el disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas perimetralmente,
sometidas a cargas distribuidas uniformes (ANEXO 1 TABLA N°6).

776
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Clasificacion de la losa:
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i—y = % = 1.10donde 1.10<2 = losa bidireccional

De acuerdo con las condiciones de continuidad que tiene esta losa, segln las tablas
para el disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas perimetralmente,
sometidas a cargas distribuidas uniformes (ANEXO 1 TABLA 6), la losa en estudio
pertenece al CASO N°6.

l 7,00 .
Con li == 0.90 ingresamos a la tabla, de donde obtenemos los valores de los
y ’

coeficientes adimencionales para calcular los momentos flectores.

my,_ = 856
my, = 401
m,_ = 1000
m,, = 544.2

M = 0,0001*m*g*Lx"2

Mu,_ = 0,0001 = 856 * 1169 * 72 = 4903,25 Kgm/m
Muy,, = 0,0001 * 401 * 1169 = 7* = 2296,97 Kgm/m
Mu,_ = 0,0001 = 1000 * 1169 = 72 = 5728,1 Kgm/m
Mu,, = 0,0001 = 544.2 * 1169 = 7> = 3117,23 Kgm/m

Célculo de las armaduras:

fcd Md
Ag=085+b*d+>—x|1— [1-
S * * * yd* 0’425*b*de*d2
Ay =085%20 22+ e |1 4903.25/100
= * * *—— % |1 — —
sy— ) 3652,17 0,425 * 20 * 140 * 222
= 8,81cm?*/m
A 0,85 * 20 * 22 140 1 2296.97/100
= * * —_—— % — _
sy+ ’ 3652,17 0,425 * 20 * 140 * 222

= 3,22cm?/m
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140

Asx— = 0,85*20*22*@*
=11,72cm?/m

140

Asx+=o,85*20*22*m*

= 4,63cm?/m

s

5728.10/100

0,425 % 20 * 140 * 222

s

Determinacién de la armadura minima:

Agmin = Pmin * b * d = 0,00333 x 20 * 22 = Agpnin = 1,47cm?/m

Se puede ver que en todos los casos la armadura minima es menor, por lo que se tomara

en cuenta la armadura calculada.

Esta armaduras se las tiene que dividir entre los dos nervios que corresponden a un

3117.23/100

0,425 % 20 * 140 * 222

metro de franja en las dos direcciones “X” (longitudinal) y “Y” (transversal).

Determinacién de la armadura a flexion.

Losa Asy(-) Asy(+) Asx(-) Asx(+) Asy(-) Asy(+) Asx(-) Asx(+)
cm2/m cm2/m cm2/m cm2/m cm2/nervio cm2/nervio cm2/nervio cm2/nervio
43 8.81 3.22 11.72 4.63 4.40 | 2020 1.61 |1¢16 5.86 | 2020 2.31 1020

Verificacion de la resistencia a cortante:

Se toma la seccidn de disefio con ancho unitario (un metro de ancho). La carga ultima

superficial es:
Gy = 1169kg/cm?

La seccion de disefio esta ubicada en la cara de la viga; la cara de la viga exterior esta

ubicada a 12.5cm del eje de la viga:
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570cm

AREA DE CARG

270cm

15cm SECCION DE DISEN

735cm

La fuerza cortante que actta sobre 1 m de ancho de la zona critica a cortante es:

V; =1%3.16 *1169 = V; = 3693,6kg
El esfuerzo cortante ultimo que soporta la reticula es:

Vi _ 3693.60
bxd  20%22x
El esfuerzo cortante que puede soportar el hormigon es:

= v, = 8.39kg/cm?

Vu

210
V. = 0.50 * /fcd = 0.50 = == V. = 5.92kg/cm?

V. =5.92 > v, = 8.39 [kg/cm?|nocumple

La seccidn transversal no es suficiente para resistir las fuerzas cortantes. Por lo tanto

se dispondra de armadura transversal perimetral en esos sectores cerca de las vigas.

Calculo de la distancia hasta donde se pondra la armadura a cortante:

.. dii d2 vd Vu Vc
PANO cm cm Kg |[Kg/cm2|Kg/cm2 Ve>Vu

15 255 | 3488 | 7,93 5,92 | NO CUMPLE
15 255 | 3488 | 7,93 5,92 | NO CUMPLE
30 240 | 3283 | 7,46 5,92 | NO CUMPLE
PANO 45 225 | 3078 | 7,00 5,92 | NO CUMPLE
43 60 210 | 2873 | 6,53 5,92 | NO CUMPLE
75 195 | 2668 | 6,06 5,92 | NO CUMPLE
90 180 | 2462 | 5,60 5,92 CUMPLE
100 170 | 2326 | 5,29 5,92 CUMPLE

Entonces se dispondra de armadura de cortante perimetralmente hasta una distancia de

1.00 m.
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Calculo de la armadura de corte:
Como Vu>Vc

Entonces la armadura la armadura minima es:

Asmin=0.02*fc—d*b*t

yd

140 ,
Asmin =0.02 = m * 20 %100 = 1.53cm

La armadura transversal para una pierna sera: 0.38cm?/m

Se adoptara un diametro ®=8mm

La separacion entre estribos debe ser:

$s<085x+d dedonde(0.85%*22=18.70cm

o s<30

Constructivamente se adoptara una distancia entre estribos de 15 cm.
La longitud donde se pondrén los estribos es de 100cm.

#estribos = % + 1 = 8 estribos

Se utilizara: 8®8mm c¢/15¢cm (en todo ese sector)

Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado:
Para absorber los esfuerzos generados en el hormigén de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccién de fraguado, y permitir un control
eficiente de las fisuraciones:
Asmin = Omin *b *d donde @i, = 0.0018 para losa defck

= 4200kg/cm?
Agmin = 0.0018 * 100 * 5 = Agpin = 0.9cm?

#barras = 0283 = 3.18 = 4 barras

Espaciamiento = o+ = 25cm

Se utilizara: ®6mm ¢/25cm (a media altura de loseta de compresion)
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FIGURA 3.7 DETALLE DE ARMADURA DE LOSA

ARMADURA DE REPARTO ARMADURA TRANSVERSAL
@6 C/25(cm) @6 C/30cm .
S
e 0 I ‘ hd I s
I I [ °©
25cm caseton caseton
perdido perdido 0.2m.
l / \ A \ & \ J
¥ MV 40cm A MV 40cm + t“
10cm 10cm 10cm
DETALLE DE ESTRIBOS
0
\‘\(256 C/30cm
21.5cm |

7cm

Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigén de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccién de fraguado, y permitir un control

eficiente de las fisuraciones:
Agmin = Pmin * b * d donde @, = 0.0018 para losa de fck = 4200kg/cm?
Agmin = 0.0018 % 100 * 5 = Agpin = 0.9cm?

El maximo espaciamiento entre alambres electrosoldadas es 5 veces el espesor de la

loseta 0 30cm el que sea menor:

emax = 5 *(5) = 25cm = ey = 25cm 0K

3.5.1.2. Disefio de vigas de H°A°

El calculo de las vigas que componen las estructuras del proyecto, se calcularon por el
programa computacional CYPE CAD 2012, introduciendo los datos generales que se
indicaron anteriormente. En esta etapa se realizara el calculo de la viga més cargada y
armada o mas critica (entre el pilar P64 y P65), para demostrar: el célculo, el

funcionamiento del programa, la seccion obtenida por el mismo, etc.
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Pre dimensionamiento:

Lo aconsejable es que la altura”h” de la viga sea:
luz 710
= ﬁ = E = 59,2cm
Por lo que se adoptaremos una altura de h=60cm

La base: b=20cm

14,86 t.m
14,21 t.m

P64 P65

16,50 t.m

As2

1 %Asl

bw

Para el dimensionamiento de las vigas se procedio a cargar los porticos en el programa
Cypecad-2012 para obtener las maximas solicitaciones. A continuacion se realizara la

verificacion manual para comprobar si los resultados coinciden con los obtenidos por
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el programa Cypecad-2012

Determinacion de la armadura positiva para la viga entre la columna 64 y

columna 65 (planta baja)

Datos:

Mmax=10312,5 Kg*m
h=60 cm

bw=20 cm

r=2cm

d=60cm-2 cm =58 cm
fca=140 kg/m
fy4=3652,17 kg/ cm?
ve=15; vs=1.15; y+=1,6

El momento mayorado (momento de célculo) sera:
My = Mpq, *vr=1,6+10312,5 = 16500 kg m
Determinacion del momento reducido de calculo: (pa)

My B 16500 * 100 kg * cm
b, *d%xf.,; 20cm*(58cm)? * 140 kg/cm?

Ha = =0,175

Entonces: wim=0,332 valor obtenido en funcion al tipo de acero(AE-42)
Como: pd<wim No se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecéanica: se obtiene (Ws) de tablas

Con: nug=0,175 obtiene una cuantia mecanica de Ws=0,1990
Determinacion de la armadura: (As)

fed 140 kg/cm?
A;=wxbwx+xd+x——=0,1990 x 20 cm * 58 cm *
fya 3652,17 kg /cm?
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As=8,85 cm?

Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033(de tabla, de acuerdo al

tipo de acero”’ AE-42” y tipo de elemento estructural “viga™)
A min = Winin * by *d = 0,0033 * 20cm * 48 cm = 3,20 cm?
Como: As > ASmin
Con el area de As = 8,85 cm?:
As =3 %3,14 = 9,42 cm? (Hierros de 20 mm)
As=9,42 cm?
9,42 cm? > 8,85¢cm? ok

Se utilizara 3®20mm

Armadura de piel

En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas armaduras
longitudinales de piel que por norma no se debe emplear diametros inferiores a 10 mm
si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario con separacion
maxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara, referida al

alma, igual a:

100+ Aspiet _ 4 05
b(2d — h)

Donde:
b=Ancho del alma
d =canto util

h=canto total
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0,05
AS piel = m * b(Zd - h)

0,05
Aspiel = gg * 20(2 * 58 — 60) = 0,60 cm?

Se asumira 2@ 10 mm
As=2* 0.503cm?=1.01cm?

1.56 cm?> 0,60 cm? ok

Célculo de la armadura negativa derecha para la viga entre la columna 64 y

columna 65

Datos:

Mmax= 9287,5 Kg*m
h=60 cm

bw=20 cm

r=2cm

d=60cm-2cm=58 cm
fcd=140 kg/ cm?
fyd=3652,17 kg/ cm?
ve=1,5; vs=1,15; y+=1,6

El momento mayorado (momento de célculo) sera:
My = Moy ¥y =1,6x9393,75 kg » m = 14860 kg » m
Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

M, 14860100 kg x cm
Ra = dZ+f,y;  20cm + (58cm)? « 140 kg/cm?

= 0,158
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Entonces: ulim=0,332 valor obtenido en funcion al tipo de acero
Como: pd<ulim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) de tablas
Con: ud=0,16 se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0,1795
Determinacion de la armadura: (As)

A bw«d L% — 0 1795 « 20 cm « 58 140 kg/cm”
= * * )k — = * * *
R M SC M * 3652, 17 kg /cm?

As=7,98 cm?
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Wnin * by, *d = 0,0033 * 20cm * 58 cm = 3,83cm?
Como: As > As min
Se escogera el area As=7,98 cm?
Asp20mm =2 3,14 + 1+« 2,01cm? = 8,29 cm?
8,29 cm? > 7,98 cm? ok

Se utilizara 2®20+1® 16mm

Célculo de la armadura negativa izquierda para la viga entre la columna 64 y

columna 65

Datos:
Mmax= 8906,25 Kg*m
h=60 cm

84



bw=20 cm

r=2cm

d=60cm-2cm=58 cm
fca=140 kg/ cm?
fya=3652,17 kg/ cm?
ve=1,5; vs=1,15; y+=1,6

El momento mayorado (momento de calculo) sera:
Mg = Mpax *vy=1,6+8906,25 kg +m = 14250 kg +m

Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

M, 14250100 kg cm
Ha = b, *d? * f.; 20cm * (58cm)?2 * 140 kg /cm?

Entonces: ulim=0,332 valor obtenido en funcion al tipo de acero

=0,15

Como: pd<ulim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) de tablas
Con: pnd=0,15 se obtiene una cuantia mecéanica de Ws=0,1669

Determinacion de la armadura: (As)

140 kg/cm?
AS=w*bw*d*M=0,1669*20cm*58cm* 9/

[ya 3652,17 kg/cm?
As= 7,42 cm?
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
A min = Wiin * by * d = 0,0033 * 20cm * 58 cm = 3,828 cm?
Como:As > As min

Se escogera el area As=7,42 cm?



Se utilizara 1025+1®20mm
As¢p16mm = 14,909 + 1 x 3,14 cm? = 8,05 cm?
As=8,05 cm?
8,05cm? > 7,42 cm? ok

Célculo de la armadura transversal para la viga en lado de columna 64

20,73 t

P65

P64

20,08 t

Datos:

V= 23320 Kg

h=60 cm

bw=20 cm

r=2cm

d=60cm-2cm=58 cm
fea=140 kg/ cm?
fy4=3652,17 kg/ cm?
ve=1,5; vs=1,15; y=1,6
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El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:

Vd=1,6+V =1,6*12956,25 kg = 20730 Kg

fvd =0,5%,/fcd =0,5 V140 = 5,92 kg/cm?

K
Veu=fva* bw+d = 5,92 Cn'zgz *20 cm + 58 cm = 6867,2 kg

Vvd <V.,, Nocumple
20730 Kg<6867,2 Kg Necesita armadura transversal
Como:

vd > V,, = 20730kg > 6867,2kg

Kg
5 *20 cm « 58 cm = 48720K g

V,,u=0,30*fcd*bw*d=0,30*14-Ocm

Voo < V4 <V,, =6867,2kg < 20730 kg < 48720 kg

Ve, =Vy—V,, =20730kg — 6867,2 kg = 13862,8kg

Ve *t 13862,8 kg * 100cm )
Ag = = =17,27cm
0,90 «d * fyd 0,90 «58 cm +3652,17 kg/cm?
Calculo de la armadura minima
fed 140 kg/cm?
Agimin = 0, OZ*bw*t*f—yd— 0,02 +«20cm +100 cm * 3652,17 kg /cm?

Ay = 1,53 cm?
Asumiendo el mayor A¢=7,27 cm?/m (As=6.28 resultado del CYPECAD)

La armadura transversal para una pierna sera: 3.635 cm?/m

87



Se adoptara un didmetro ®=8mm
Se tiene un area A=0,503 cm?

Asty pierna _ 3.635
A¢p8mm 0,503

N°barras = =17,22 =~ 8 barras

Ag—N°barras x Ap8mm = 8 x 0,503 cm? = 4,024 cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 160/8= 20,00 cm
Se utilizara: 8®@8mm ¢/20 cm
4.024 cm? > 3.635 cm? ok
Calculo de la armadura transversal para la viga en lado columna 65

Datos:

V= 12550 Kg

h=60 cm

bw=20 cm

r=2cm

d=60cm-2cm=58 cm
fea=140 kg/ cm?
fya=3652,17 kg/ cm?
ve=15; vs=1.15; y=1,6

El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:
Vd=1,6*V =1,6 x12550kg = 20080Kg

fvd =0,5+./fcd = 0,5 V140 = 5,92 kg /cm?

Kg
Veu=fva * bw xd = 5,92 cm?

*20cm * 58 cm = 6867,2 kg
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Vd <V., Nocumple
20080 Kg <6867,2 Kg Necesita armadura transversal
Como:

vd >V, = 20080 kg > 6867,2 kg

K
9 *20cm + 58 cm = 48720 Kg

Vouz0,30*fcd*bw*d=O,30*140€m2

Vo <Vy<V,,=68672kg < 20080 kg < 48720 kg

Veyu=Vy4—V,, =20080kg — 6867,2 kg = 13212,8 kg

Veuxt 13212,8 kg * 100cm )
Ag = = 7 =6,93cm
0,90*+d +fyd 0,90+58cm*3652,17 kg/cm
Calculo de la armadura minima
fed 140 kg/cm?
Agtmin = 0,02 x bw + t *f—;d =0,02 %20 cm * 100cm * 3652, 17 kg /em?

Ag = 1,53 cm?
Asumiendo el mayor As=6,93 cm?/m (As=5,59 resultado del CYPECAD)

La armadura transversal para una pierna sera: 3,46 cm?/m

Se adoptard un didmetro ®=8mm
Se tiene un area A=0.503 cm?

AStl pierna 3, 46
A¢$8mm 0,503

N°barras = = 6,89 ~ 7 barras
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Ag_N°barras * Ap8mm = 7 * 0,503 cm? = 3.52cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 180/7= 25,7 cm
Se utilizara: 7®8mm ¢/ 25,7 cm (en un tramo de 1.80m)
3,52 cm?>3,46 cm? ok
Verificacion de la flecha maxima en la viga mas cargada
fmax = 0,471cm

Lyiga _ 710cm

fadm = =05 = 500

=1,42cm
0471lcm < 147cm OK

3.5.1.3 Disefio de columnas de H°A®
Se realizara el célculo de una columna, la columna P16 de la planta baja que es una de

las maés criticas de proyecto, para demostrar el calculo, el funcionamiento del programa
CYPE CAD 2012, la seccién obtenida por el mismo, etc.

Disefio de la columna C16 de PLANTA BAJA

14812+ 2012 Deci1S o] D10 105 1008 06 0.44 66208 4]
Ok PLANTA 500 (555 B0 00100 advifes 2016 I ec 30 o (S 00 5 06 ) () 64 44 9933 ) 4 6444 0 001 49
e 2 FaeS | Wit « 014 o ol '_ 1.4 _,'__-“'l_A-'-.'.' 4 AL

S W01

Wi2+2012
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Esfuerzo normal de célculo

Momento de célculo en direccion x

Momento de célculo en direccion y

Resistencia caracteristica de H°A°

Resistencia caracteristica de acero

Longitud de la columna analizada

Altura de la columna analizada (C2)

Base de la columna analizada(C2)

Altura de las vigas direccion X(V1)“superior”
Base de las vigas direccion X(V1)“superior”
Longitud de las vigas direccion X (V1)“superior”
Altura de las vigas direccion Y (V2)“superior”
Base de las vigas direccion Y (V2)“superior”
Longitud de las vigas en direccion Y (V2)*“superior”
Altura de las vigas direccion Y (V2")“superior”
Base de las vigas direccion Y (V2")“superior”
Longitud de las vigas en direccion Y (V2")“superior”
Altura de las vigas direccion X (V3) “inferior”
Base de las vigas direccion X (V3) “inferior”
Longitud de las vigas direccion X (V3) “inferior”
Altura de las vigas direccion Y (V4) “inferior”
Base de las vigas direccion Y (V4) “inferior”

Longitud de las vigas en direccion Y (V4) “inferior”

Ng = 64490 kg
Max = 920 kg*m
May = 7460 kg*m

fec = 210 kg/cm2

fyk = 4200 kg/cm2

L= 300cm
h= 35cm
b= 25cm
h=35cm
b= 20cm
L=4m

h= 50cm
b= 20cm
L=710m
h= 20cm
b= 20cm
L=410m
h= 30cm
b= 20cm
L= 4m

h= 30cm
b= 20cm
L= 710m
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Altura de la columna superior(C1)
Base de la columna superior(C1)
Longitud de la columna (C1)
Altura de la columna inferior (C3)
Base de la columna inferior (C3)

Longitud de la columna inferior (C3)

Momento de inercia de la columna:

h= 35cm
b= 25cm
L=325m
h= 35cm
b= 25cm

L=1.20m

bxh3 25x353

Iex1 = Ioxp = Iexz = TSRS 89322.92 cm4
h*b3 35x253

leyr = leyp = Ieyz = 12 = 1 = 45572.92 cm4

Momento de inercia de las vigas:

bxh3 20=x353
b1 = === =73

bxh3 35%203
byn= =5 =713

bxh3® 20%503
oz = —5= = =75

b*h® 50%20°

L,

y2 = T 12
b*h® 20=x203
Lxy = lyyy = =0
bxh® 20 x303
IV.X'3 = va‘l- = 12 = 12

= 71458.33 cm4

= 23333.33 cm4

= 208333.333 cm4

= 33333.33 cm4

= 13333.333 cm4

= 45000.00 cm4
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«h3 %203
Loy = lpys = 2 = 2225 = 20000.00cm4

Determinacion del coeficiente de pandeo:

leys | leyz 45572.92  45572.92
Yay = ln e _ 300 325 — 065
T I L lwe Iy~ 7145833 3333333 1333333 ~
L, "L, "1, 400 710 410
I | oo 89322.92  89322.92
Yy = ln e _ 300 325 —13
5l oo Ly ,,2333333 20833333 1333333
LT, T, 400 710 410
leys  leys 4557292 | 45572.92
lp 1 325 T 120
PYpy = —2— = =2.05
BX I Lya 45000 , 20000
2 %-px3 4 Y 2 * +
s T, 400 ' 710
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Lexo N Iexs 89322.92 89322.92

leo les 325 + 120
= = = 4.02
Ve . lwa 20000 745000
Lya [ 710 200

Ingresando al nomograma obtenemos el coeficiente pandeo.

T, k tg
oo o o0
= 10 = z00
100—= | — 100
50— — 50
30— — Ua L 30
20— _ T

|~

1.0—

T
08— 1 T
05— — 0
07— L 07
06— 1 n7 — 06
05— — 05
04— | L 04
03— — 03
02— — 08 .
01— + 04
0 — — s 0

Kx=0.79 lyx=079+3.00=2.37m

Ky =0.87 loy=087+3.00=2.61m

Determinacion de la esheltez mecénica de la columna:
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oy

l, kxl  2.37m ly kx
LT i

= 23.50 Ay ==
\ﬁ [0,00089m*
4 0.0875m?
2.61m
= = 37.40

’0, 00045m*
0.0875m?

Como ax=23.50y Ay=37.40, (36<A<100). Se trata de una columna intermedia, por lo

tanto, se aplicara el método aproximado para su verificacion de pandeo.

Reduccion de la resistencia de los materiales:

210 kg/cm?
Tk _ g9, 210 kg/em”

— 2
" 15 =126 Kg/cm
fyx 4200 Kkg/cm?2

— = =3652,17 2
" 115 3652,17 kg/cm

fyd=

Excentricidad de primer orden:

Mg, 7460 100
Cox =N T T 64490

=11.57 cm

_ Mg, 920+100

- = 1.43
€y =N, T T64490 cm

Excentricidad accidental:

h
=—=—=1.7
e, 20~ 20 5cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):
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fya \ b+20xep Loy
icx = | 3 1074
€fiex ( T3500) b+ 10vey, i
( 3652. 17) 25+20%11,57 2372 L0-4
= * £
3500 25+10+11,57 [g89322.92
N~ 875
€ficx = 4.09cm
fya) b+20xeq lo,”
ey = (3 107* =
Cricy ( "3500) "br10vey, i
( 3652. 17) 45 +20 % 1.43 2612 o4
= *
3500

€fricy = 7.22cm
Excentricidad final:
erx =€q te€ficy =1.75+4.09 =5.84cm
ery =€+ e€ficy =1.75+7.22=8.97cm

Determinacion de los valores reducidos:

__Na__ 64490
Vo h«b«f,;, 35+25+126

Ny * ery 64490 * 5.84
Uy = = =0.10
A.xhx*f.q 875%35%x126

Nd * eTy 64490 * 8,97
Ky = = =0.21
Acxhx*f., 875x25%126

Con los valores obtenidos se entra a la roseta



El mayor de los momentos sera pl, y el menor p2, para entrar a los bacos para

determinar la cuantia mecanica w

ACERO DE DUREZA

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA e
BICHRS NATURAL

— - ' ‘u © . ‘ : fye » 4.200 Kplom’

St e s X
k i 3 T2 . i = ‘Es a f} a2 “'D'n_.b_

=l ) N\ 2 i m k)

m ; e M e Mo
i i LA oy SIERY : Act il Acb feq
B {{ﬁ'ftf&}}";\\'m. vty s
B NN sl TV o e L

S D N\"S= A Sl

. m &‘:ga’/ el |
R s Vg o oo o AR

e e

“‘“wt.x:o : :uo 'u::o> :t:o- -6 'o:vo; l:em aln

Las cuantias obtenidas son las siguientes:

Parav=0.6 w=0.20 0.2 -0.35

Parav=0.4 w=0.60 0.6-X

Interpolando entre estos valores resulta:

Parav=0.58 w=0.39

Con los valores obtenidos se entra al abaco roseta y se obtiene:
wg = 0.39

Determinacion de la armadura total (As):

wgxbxhxfy 0.39%25%35x%126

= 11.77 cm2
fra 3652,17 om

Ag total =
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Determinacion de la armadura minima (Asmin):
Agmin = 0.006 % b * h = 0.006 * 25 x 35 = 5.25 cm2
Como:

As >Asmin As=11.77 cm2

Se utilizara 4® 16mm + 2d 16mm

Célculo de la armadura transversal de la columna.-

El didmetro del estribo sera:

¢Estribo > Z * ¢de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6mm
Segun la primeraopcion: ¢ > 1/4 * 16 mm = 4 mm }
Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm
Se asume ®@=6 mm.
La separacion de los estribos puede ser segln estas dos opciones:

s { — boh(eldemenor dimension)

- 15 % ¢de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <25 cm }

Segun la segunda opcién: S < 15 * 1.6 cm = 24 cm
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Por lo tanto la armadura del estribo sera: @ 6mm ¢/20 cm

3.5.2.4 Disefio de zapata de H°A°

DATOS GENERALES
zapata centralera del pilar P16:
N1 39640 kg
P1 1982 kg
Mx1 2000 kgcm
Qx1 30 kg
My1(-) 69000 kgcm
Qyl1(-) 1660 kg
dol 35 cm
bo1 25 cm
a1 195 cm
b1 195 cm
h 40 cm
Esfuerzo admisible del suelo:
Esf. Adm 1.3 kg/cm2
Caracteristicas del hormigon y el acero:
fck 210 kg/cm2 fcd 140 kg/cm?2
fyk 4200 kg/cm2 fyd 3652.17  kg/cm2
peso especifico del H°= 2500 kg/m3

Dimensionamiento previo.-
Zapata del pilar P16:

(N1+P1)
B Tndm B
‘ 32016.92 cmz2
_' —
.......... i?l e A:bz—l‘b:'\/_:
a0l 4=—
l constructivamente b = 178.93  cm
; |
’ a=b= 185 cm

185 cm
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Estabilidad a Hundimiento

e< 2
6 C

0.01 <0.325 distribucién
e= M Trapezoidal
N de tensiones

e= 1.74 cm

a_
P 325 cm

Tensién maxima en el borde de la zapata
-
o =——=x(1+
max "% b’

a’ *

6 * e) =1.10 kg/cm?

a’

Para que la zapata sea estable a hundimiento se debe cumplir que:

Omax S 125 * Oaam

1.10 < 1.625 OK!! Estable al hundimiento
Estabilidad al vuelco

Csv>1,5

Co > Mestabiliz _
Sv =7 -
M gesestabiliz 28 54 > 15 oK

CLASIFICACION DE LA ZAPATA

vuelo de zapata= 0.75 m
2*h= 0.8 m
Vuelo= 0.75<2*h=0.8 zapata rigida

CALCULO DE LA DISTRIBUCION DE TENSIONES BAJO EL
TERRENO
Distribucion de tensiones bajo el terreno

@ 0325 cm
6
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N 6xe 2
Ty = —— * (1 + ) 1.10 kg/cm

1.04 kg/cm?

N 6x*e
Omin = ———+(1-——) 098 kglom

——

LTI

-
Calculo de la armadura de traccion

Opmax T O al
Ry = Omax + Tmea) 1 2035077 kg
2 2

X1
al al ( ) 1 al 2 al 49.174
_amed*2*4+0max Omed *2*2*3*2
- al 1 al
O-meRl*d7 + (amax - Umed) * E * ?
= * (x; — 0.25 * a01) 34277.324 kg
0.85 xd

Tq

CALCULO DE ARMADURA NECESARIA

Cuantia mecanica minima (EHE, Art.42.3.2.):
(b1 % h)

As*fdeO.ZS* * Ag* f, =z 49500

fcd

cm

kg
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Cuantia geométrica minima (EHE, Art.42.3.5.):

EHE, Tabla 42.3.5: Cuantia =2 0/00 de la seccion total de hormigén.

A. > 2 «b1*h 13.65 cm2
S = 1000

Armadura Necesaria:

U 1 - 7
Ay = 9.39 cm? (armadura necesaria por calculo)
fyd
Usl . , ;.
Ay = 12.46 cm? (armadura necesaria por cuantia minima)
fyd
A = 13.65 cm? (armadura necesaria por cuantia geométrica)

Para cumplir las limitaciones anteriores se toma la mayor de las tres, luego:

A; > 1365 cm?
Armando con redondos de ¢ 16mm:

¢ =16mm ; Area 1 barra: 2,01 cm2; N° barras: 8 en la cara de traccion: 2

Asl =16,08cm
@16 area total = 2.01 cm2.
. As
n°fierreos = ————
2+ Api6 .
6.791 Aproximadamente 7
_(a;—10) — #fex0
#fe—1 28.49
L separacion sera = 25 cm
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Se utilizaran 7¢p16 mm c¢/25cm

Distancia entre redondos.
Dejando un recubrimiento lateral de las barras r = 5 cm, la separacion horizontal entre las mismas
es:

bl—(Z*r)—(n*cD)
h:

28.49 cm 25 cm

n—1
recubrimiento= 5 cm

La separacion horizontal entre barras debe de cumplir una serie de limitaciones contempladas en
la EHE, Art.66.4.1. y Art.42.3.1. :

Condiciones que debe cumplir
separacion >2cm CUMPLE
horizontal: > @=1.6 cm CUMPLE
Sh=25cem | > g*®=0.8*1.6=1.28 cm CUMPLE

<30 cm CUMPLE

3.5.4. Disefio de la junta de dilatacidon
Método empirico

El méximo cierre tedrico de una junta en un edificio de entramado sometido a una
variacion de temperatura en grados centigrados:
At =TS—Tm

At =47 °C

Con una distancia L entre juntas viene dado por
Ct=(TS-Tm) *L*1.1%1075

Ct = (47) *30%1.1x10°=0.015

Ancho de la junta

a =klxC1

a=2%0.015=0.030m =3,0 cm
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El minimo ancho de una junta de dilatacion es de 25 mm por lo que se adoptara este
valor recomendado.

TABLA CLIMATOLOGICO
Periodo Considerado: 1975 - 2015

Estacion: SAN ANDRES Latitud S.: 21°37' 24"
Provincia: CERCADO Longitud W.: 64° 48' 54"
Departamento: TARIJA Altura: 1.987 ms.n.m.
Indice Unidad | ENE. | FEB. | MAR. | ABR. [ MAY. | JUN. [ JUL. [ AGO. | SEP. [ OCT. [ NOV. | DIC. ANUAL
Temp. Max. Media °C 26.0 | 257 | 253 | 251 | 243 | 256 | 255 | 269 | 26.8 | 27.0 | 26.1 | 26.1 [ 25.9
Temp. Min. Media °C 141 | 136 | 135 [ 11.0 6.2 35 3.2 5.5 7.4 111 | 122 | 135 9.6
Temp. Media °C 20.0 | 19.6 | 194 | 180 | 152 | 146 | 144 | 162 | 171 | 191 | 19.2 | 198 | 177
Temp.Max.Extr. °C 36.0 | 33.0 | 36.0 | 39.0 | 36.0 | 37.0 | 37.0 | 39.0 | 39.0 | 38.0 | 37.0 | 37.0 | 39.0
Temp.Min.Extr. °C 8.0 7.0 5.0 1.0 -25 | -80 | -65 [ -45 | -5.0 0.0 2.0 5.0 -8.0
Dias con Helada 0 0 0 0 1 5 7 3 2 0 0 0 18
Humed. Relativa % 70 72 73 70 61 53 49 49 51 63 67 68 62
Nubosidad Media Octas 5 5 5 4 3 2 2 2 3 4 4 5 4
Evapo. Media mm/dia | 4.06 | 3.98 | 330 | 2.87 | 2.63 | 256 | 2.97 | 411 | 456 | 456 | 454 | 417 | 3.69
Precipitacion mm | 210.3 | 195.1 | 176.2 | 43.1 9.1 1.7 2.5 7.8 17.0 | 855 [ 137.1 | 201.8 |1087.3
Pp. Max. Diaria mm 88.0 | 108.5| 98.0 | 43.0 | 195 | 115 | 10.6 | 25.0 | 304 | 150.3 | 81.0 | 106.5 | 150.3
Dias con Lluvia 15 15 14 6 2 1 1 2 3 8 11 14 92

*Instalada el 01/06/75 (pluviometrica)
*Termopluviometrica desde 1994
*Climatologica desde 1996

VALORES NORMALES DE TEMPERATURA (°C)

50.0

40.0

—_— ——

-— ———

—_—" .
30.0

20,0
10.0

00 \ /
-10.0 W

-20.0

Temperatura (°C)

ENE FEB MAR ABR MAY JUN JUL AGO SEP OCT NOV DIC

[ —s—TempMaxExt. —e—Temp.MinExt. |

FUENTE: SENAMHI - Tarija
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Dilatacion térmica de la estructura
DATOS

Longitud Inicial =32 m

Varaciéon de temperatura = 39 °C
Coeficiente de dilatacion del H|° =1,1x10°°

| |
AL = AT*L*«a

A
v

AL =39°C x 32m x 1, 1x10™°
AL =0,014m=1,4cm

Grafica de dilatacion
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Indice Unidad

Temp. Media °C 0.0 4.0 8.0 12.0 | 16.0 | 20.0 | 240 | 28.0 | 32.0 | 36.0 | 40.0
Dilatacion de Estruct|  °C 0.00 | 0.14 | 028 | 042 | 056 [ 0.70 | 0.84 | 098 | 1.12 | 1.26 | 1.40

DILATACION TERMICALINEAL

45.0

40,0 —
35.0 =2
30.0 -
250 .,/
20,0 -~

15.0 -
|}
10.0 -~
||
50 /.7/

000 014 028 042 056 070 084 098 112 126 140

Temperatura (°C)

0.0

—m=DILATACION (cm)

Detalle de junta en columnas

PLASTOFORM 3 CM

COLUMNA DE H°A®
COLUMNA DE H°A°

Las juntas de dilatacion llevaran 3 cm de separacion, donde se coloca plastoform para
las dilataciones de la estructura y el tapado de todo lo vertical sera con angulares
metalico para un buen acabado.

Detalle de junta en losa
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LOSA ALIVIANADA TAPA JUNTA ALUMINIO

/
7z

LOSA  ALIVIANADA

7

PLASTOFORM

Las juntas de dilatacion estructural entre losas seran de plastoform en toda el ancho de
la losa, donde luego colaca tapa junta de aluminio sobre el plastoform para un buen

acabado.

Tapa junta de aluminio

3.5 Desarrollo de la estrategia para la ej

3.5.1. Cdmputos métricos

Los computos métricos se realizaron segun el marco teorico, los cuales se pueden
apreciar a detalle en el ANEXO 3.

3.5.2 Precios unitarios

El anélisis de precios unitarios efectuado para cada item fue definido segun el marco
tedrico, el cual se encuentra en el ANEXO 4.

3.5.3 Presupuesto general

Para el calculo total de la obra, primeramente, se realizd los codmputos meétricos,
obteniendo la cantidad de cada item; posteriormente , se multiplico el precio unitario
de los diferentes items por la cantidad de cada uno de ellos y; finalmente , se los sumo.
Asi se lleg6 a un presupuesto total de la obra que puede apreciaar en el ANEXO 5.
3.5.4 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas se efectuaron segun el marco tedrico y la normativa

empleada, las cuales se pueden ver a detalle en el ANEXO 6.
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3.5.,5 Plany cronograma de obras

Se utilizé el método de barras de Gantt para elaborar el plan y cronograma de obras,
tal y como se definio en el marco tedrico; se los puede apreciar en ANEXO (7) y
ANEXO (8).Con la ayuda del programa Microsoft Project se pudo determinar la
duracién de toda la obra que es de 450 dias calendario.

CONCLUSIONES
Una vez finalizado el disefio estructural de la POSTA DE SALUD ubicada en la
comunidad de Guerraguayco, se llegé a las siguientes conclusiones:

e Con el levantamiento topografico, se determina el volumen aproximado de
movimiento de tierras que se necesita efectuar para llegar al desnivel que
presenta el terreno, como también al nivel de fundacién necesario para que la
infraestructura se mantenga firme. Por lo que, en un sector se tiene fundaciones
al5Smyenotroa25m.

e De acuerdo con el estudio de suelo realizado en el lugar de emplazamiento, se
obtuvo que la capacidad portante de compresion es de 1.40 Kg/cm2 como
promedio; luego de efectuar 3 estudios de suelo en distintos lugares a diferentes
profundidades, se obtuvo el valor promedio que definio el buen tipo de
fundacidn que presenta el suelo donde se levantara la infraestructura, utilizando
“zapatas aisladas”.

e El aumentar las cargas y reducir las resistencias de los elementos y materiales

utilizando factores recomendados por la Norma Boliviana del Hormigén
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Armado, es una forma adecuada para analizar las estructuras y garantizar la
seguridad de la obra.

En el disefio de la posta de salud se analiz6 dos puntos en los cuales debe
colocarse las juntas de dilatacion de plastoform y tapa juntas de aluminio; y por
ende la estructura contempla dos columnas que nacen de una zapata. Esto
debido a que la longitud de la estructura supera los 30 m que por norma exige
la implementacion de juntas de dilatacion.

En el caso del disefio estructural con el programa CYPECAD 2012, dio valores
mas elevados (entre 5% con relacion a los calculos manuales) debido a que este
programa toma en cuenta otros aspectos, como los constructivos y las
disposiciones de armaduras. En este sentido, se editdé la estructura en el
programa de acuerdo a los resultados obtenidos manualmente, y asi se optimizo
algunas armaduras y espaciamientos.

El costo estimado del proyecto segun el presupuesto que contempla obra
gruesa, obra fina e instalaciones es de 4.997.055,22 Bs (Cuatro Millones
Novecientos Noventa y Siete Mil Cincuenta y Cinco con 22/100
Bolivianos), teniendo un costo aproximado por metro cuadrado de 2.292,22
Bs/m? (Dos mil doscientos noventa y dos con 22/100 bolivianos el metro
cuadrado). Este presupuesto no contempla la supervision ni equipamiento de la
nueva posta de salud.

El tiempo estimado de ejecucidon de la obra es de 450 dias calendarios segun el
planeamiento y cronograma de ejecucion, pero puede variar durante la

construccioén.

RECOMENDACIONES

Las recomendaciones mas importantes se mencionan a continuacion:

Para la licitacién de la construccion de LA POSTA DE SALUD se recomienda

completar el proyecto de disefio estructural con un estudio de instalaciones
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eléctricas y sanitarias de agua potable y alcantarillado, como también un estudio

ambiental.

e Para evitar que la estructura sea afectada por la oxidacién en sus elementos
expuestos a la intemperie, se debe realizar el mantenimiento y limpieza de la
cubierta de losa antes que se inicie la temporada de lluvias, principalmente en

la impermeabilizacion de la losa.

e Cumplir al pie de la letra todas las especificaciones técnicas del proyecto, al

momento de la construccion y mantenimiento.

e Verificar la capacidad portante del suelo antes de la ejecucion del proyecto con
el nimero de pozos de exploracion que se crean necesarios y a la profundidad
que sea requerida por los responsables de la ejecucién de la obra.

e En estructuras continuas con mas de 30 m, se recomienda colocar juntas de
dilatacion para evitar futuras fisuras, esto es muy importante ya que la
temperatura del ambiente donde se construye varia y se debe analizar para cada

Caso.
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