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1.1. — Antecedentes:

La Facultad de Ciencias Agricolas y Forestales de Universidad Autonoma Juan
Misael Saracho, cuenta con predios en las cercanias de la localidad de Chocloca en la
provincia José Maria Avilés en los cuales se encuentra el Centro Experimental de
Chocloca (CECH) el mismo que, en su mision de realizar actividades de crianza de
diferentes tipos de animales para la posterior elaboracion y comercializacién de
productos derivados de los mismos, se ve en la obligacion de mejorar la infraestructura
de estas dependencias, por lo que es de suma importancia para este centro contar con
ambientes que estén en condiciones Optimas, tanto funcionales como infraestructurales
para el desarrollo de las actividades pecuarias en cuestion.

La Universidad Auténoma Juan Misael Saracho, siendo la Unica institucion
publica en el departamento de Tarija que brinda servicios de calidad destinados a la
ensefianza en grado superior, y siendo una de sus actividades la de la elaboracion y
venta de subproductos derivados de animales para el consumo de la poblacion, teniendo
conocimiento de un progresivo crecimiento del consumo y la demanda de estos
productos siendo elaborados en nuestra universidad con una alta calidad de produccion
a nivel semi-industrial.

Dentro de tal contexto encontramos el dia de hoy que el CECH requiere de una
fuente de suministro de agua a presion para la limpieza de sus instalaciones, las cuales
no cuentan con un abastecimiento acorde a las necesidades actuales y siendo en este
caso la existencia de un plan de expansién mediante la construccién de nueva
infraestructura, es evidente la necesidad de construir conjuntamente un depoésito
elevado de almacenamiento de agua, debido al crecimiento que se producira tanto de
espacios para la cria de animales, como del nimero de estos, siendo el suministro
existente cada vez menos eficiente para cubrir la necesidad de manera 6ptima, debido
a eso tampoco se cuenta con la capacidad de llegar a la produccion planeada, la cual
servird a la universidad como fuente de ingreso adicional a través de la venta de los
productos realizados por este departamento.

1.2. — Aspectos Fisicos:
1.2.1. — Localizacion del Proyecto:

El emplazamiento del proyecto esta localizado en los terrenos de la carrera de
Agronomia de la Universidad Auténoma Juan Misael Saracho, ubicados en las
cercanias de la localidad de Chocloca en la provincia José Maria Avilés, en la ciudad
de Tarija.



El deposito elevado estara ubicado en las inmediaciones de las actuales cabafias
de cria de porcinos y bovinos, como un depdsito de suministro de agua a presion para
las mismas, en el mismo que dotard este recurso nicamente con el fin de limpieza de
dichos predios. El volumen de agua destinado a este fin sera de diez mil litros.

1.2.2. — Ubicacion Geogréfica del Proyecto:

La siguiente imagen satelital precisa la ubicacion de la estructura dentro de los
terrenos colindantes a Chocloca:

Sitio del
proyecto

CENTRO
EXPERIMENTAL
CHOCLOCA

Fotografia I-1: Ubicacion del proyecto en el Centro Experimental Chocloca

Las coordenadas de la ubicacion del proyecto, obtenidas por el levantamiento
topografico son:

Punto | Oeste Sur Altura
P 21°44° 55.58” | 64°43°52.27”7 | 1782.43

Tabla I1.1-1: Punto de emplazamiento del proyecto
Fuente: Elaboracion Propia



Punto de
emplazamiento
de la obra

Fotografia 1-2: Punto de emplazamiento de la obra
Fuente: Elaboracién Propia

1.3. — Descripcion del Problema:

De la manera descrita en la seccion de antecedentes, en la actualidad
observamos que los usuarios del CECH, no cuentan con la disponibilidad necesaria de
agua presurizada para realizar las diferentes actividades de limpieza optima necesarias,
dejando gravemente afectada la calidad de la evacuacién de desechos animales, dada
la especial importancia que tiene el trabajo realizado en dichos predios para la Facultad
de Ciencias Agricolas y Forestales y ademas retrasando oportunidades de crecimiento
para la universidad al no poder contar con los ingresos que generarian con un aumento
en la cantidad de animales de este centro.

La falta de recursos econémicos en afios pasados fueron causa para la
postergacion de proyectos de complementacion para la Facultad de Ciencias Agricolas
y Forestales, situacion que ha cambiado en la actualidad de tal manera que ya no se
justifica la postergacién de proyectos que mejoren las condiciones de trabajo para los
usuarios del CECH.



De la evaluacion de alternativas de solucion a la problematica planteada, las
autoridades universitarias, en acuerdo con el cuerpo docente y estudiantil, concluyeron
que es necesaria tanto la adecuacién y equipamiento del predio existente siendo uno de
los puntos en la agenda la construccion de un depdsito elevado para el almacenamiento
de agua.

En la actual gestion, con la autorizacién de la direccion de infraestructura de la
universidad y con la informacién del proyecto brindada por la oficina de coordinacion
técnica PCI-CECH de la Facultad de Ciencias Agricolas y Forestales, , el autor del
presente documento estudia el disefio de un deposito elevado analizando una opcion
diferente de disefio a la alternativa convencional, generandose asi la propuesta de
proyecto que fue aprobada en las instancias correspondientes y se desarrolla en el
presente documento.

1.4. — Objetivos del Proyecto:
Los objetivos a alcanzar con el presente proyecto de ingenieria son los siguientes:
1.4.1. — Objetivo General:

Realizar un disefio estructural entregando una alternativa de disefio diferente a
la convencional para un depdsito elevado de almacenamiento de agua destinado al
beneficio del Centro Experimental Chocloca de la U.A.J.M.S. buscando como
resultado una propuesta que brinde una optimizacién del disefio estructural, mejorando
la estética del mismo.

1.4.2. — Objetivos Especificos:

- Disefiar los distintos elementos estructurales de la edificacion a partir de las
disposiciones y recomendaciones de la norma adoptada y de los resultados del
analisis estructural.

- Generar los planos estructurales a nivel constructivo para los elementos
disefiados.

- Realizar un plan constructivo y un analisis de precios unitarios que permitan
estimar un presupuesto para la ejecucion del proyecto.

- Analizar comparativamente las ventajas y desventajas técnicas y economicas
del presente disefio con respecto al disefio estructural convencional.

1.5. — Alcance del Proyecto:



El presente estudio, en orden de cumplir el objetivo general del proyecto, contempla
en su alcance la realizacion de los siguientes trabajos:

e Anadlisis y disefio estructural de la edificacion y generacion de los
correspondientes planos estructurales.

e Andlisis de alternativas y seleccion de la configuracion del esqueleto portante
y los correspondientes elementos estructurales de la edificacion.

e Elaboracion de un plan constructivo y un presupuesto general referenciales.

Sefialado lo anterior se aclara que el presente estudio se limita exclusivamente
al disefo estructural del deposito elevado, no incluyendo en este el aspecto hidraulico
del mismo.
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11.1 — Estudios de Suelos:

La mecénica de suelos es la aplicacion de las leyes de mecanica e hidraulica a los
problemas de ingenieria que tratan con sedimentos y otras acumulaciones no
consolidadas de particulas sélidas, producidas por la desintegracion mecanica o la
descomposicion quimica de las rocas, independientemente de que tengan o no materia
organica.

A continuacion se elaborara brevemente sobre lo que es la clasificacion de suelos y la
estimacion de su capacidad portante como estudios basicos para el disefio de los
cimientos de una estructura.

11.1.1 — Sistema de Clasificacion de Suelos

El objeto de la clasificacion de suelos es aportar bases sobre las cuales puedan
agruparse los suelos dependiendo de sus propiedades fisicas y de su apariencia, con el
propdsito de comparar diferentes suelos, describir sus propiedades y estimar su
conveniencia para la utilizacion en un trabajo de ingenieria especifico.

Las caracteristicas fisicas y la apariencia de un suelo granular dependen principalmente
de la distribucion del tamafio de las particulas en el deposito de suelo. En un suelo
arcilloso ellas dependen de la adherencia del tipo stiction y la plasticidad, propiedades
que estan asociadas con su composicion mineraldgica y su contenido de humedad, y
también de su textura natural o macroestructura. Por tanto, la fraccion granular de un
depdsito de suelo se clasifica de acuerdo con su distribucion de tamafios de las
particulas, en tanto que la fraccion arcillosa se clasifica de acuerdo con sus
caracteristicas de plasticidad con los parametros conocidos como limites de Atterberg.

En los siguientes apartados se tratan principios y criterios relacionados a los ensayos
de granulometria y de limites de consistencia o plasticidad, ensayos que proporcionan
la base para los sistemas de clasificacion de suelos.

11.1.1.1 — Granulometria:

La distribucion de tamafios de las particulas en una masa de suelo se representa
usualmente con la curva granulométrica o curva de distribucién de tamafios de las
particulas, en la cual el porcentaje de particulas inferiores a un tamario en particular se
representa en funcion de ese tamafio en escala logaritmica. La figura 11.1-1 muestra
algunas curvas de gradacion tipicas.
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Figura I1.1-1: Curvas granulométricas de dos suelos gravosos (uno bien graduado y
uno muy uniforme) y un suelo fino bien graduado; A, B y C, respectivamente.
Fuente: Mecéanica de Suelos, W. Lambe (Ed. Limusa, 1991).

La curva de gradacion se obtiene midiendo la distribucién de tamafio de las particulas
de una muestra de suelo representativa; en arenas y gravas esto puede hacerse con un
analisis por tamizado y con un analisis por sedimentacién para la fraccion limosa.

11.1.1.1.1 — Anédlisis por Tamizado

Una muestra representativa de masa conocida de suelo se pasa a través de una serie de
tamices estandar con aberturas cada vez mas pequerfias y luego se mide la masa retenida
en cada uno de los tamices. Con este resultado puede calcularse el porcentaje de la
masa de la muestra que pasa a través de cada tamiz para representarlo en funcion de la
abertura correspondiente. La tabla I1.1-1 muestra los tamices utilizados normalmente
para la medicion del tamafio de las particulas; de este rango se seleccionan los tamices
apropiados para estudiar un material en particular.

Si el suelo contiene particulas de limo y arcilla, la muestra se trata primero con un
agente defloculante y se lava a través de algunos tamices escogidos para separar 10s
finos. Luego, el material grueso se seca y se tamiza como se describié anteriormente.



Norma ASTM D-422-63
Designacion Tamafio de la abertura
3 pulg 75 mm
2 pulg 50 mm
11/, pulg 37,5 mm
1 pulg 25 mm
3/, pulg 19 mm
3/4 pulg 9,5 mm
No. 4 4,75 mm
No. 8 2,36 mm
No. 10 2 mm
No. 16 1,18 mm
No. 20 850 um
No. 30 600 pm
No. 40 425 um
No. 50 300 um
No. 60 250 pum
No. 100 150 pum
No. 140 106 pm
No. 200 75 um

Tabla 11.1-1: Rango de tamices utilizados comunmente para el anélisis

granulométrico de un suelo.

11.1.1.2 — Limites de Atterberg:

Segun su contenido de agua en orden decreciente, un suelo susceptible de ser plastico
puede estar en cualquiera de los siguientes estados de consistencia, definidos por

Atterberg:
1.

2.
3.
4

5.

Estado liquido, con las propiedades y apariencia de una suspension.
Estado semiliquido, con las propiedades de un fluido viscoso.

Estado plastico, en que el suelo se comporta plasticamente.

Estado semisdlido, en el que el suelo tiene la apariencia de un sélido, pero
aun disminuye de volumen al estar sujeto a secado.

Estado solido, en que el volumen del suelo no varia con el secado.

Los anteriores estados son las fases generales por las que pasa el suelo al irse secando
y no existen criterios estrictos para distinguir sus fronteras. El establecimiento de éstas
ha de hacerse en forma puramente convencional. Atterberg establecié las primeras
convenciones para ello, bajo el nombre de limites de consistencia.



La frontera convencional entre los estados semiliquido y plastico fue llamada por
Atterberg limite liquido, nombre que hoy se conserva. Atterberg lo definié en términos
de una cierta técnica de laboratorio que consistia en colocar el suelo remoldeado en una
capsula, formando en él una ranura y en hacer cerrar la misma golpeando secamente la
capsula contra una superficie dura; el suelo tenia el contenido de agua correspondiente
al limite liquido, segun Atterberg, cuando los bordes inferiores de la ranura se tocaban,
sin mezclarse, al cabo de un cierto nimero de golpes. El procedimiento de laboratorio
estandarizado utilizado en la actualidad no presenta variaciones significativas del
concebido por Atterberg.

La frontera convencional entre los estados plastico y semisélido fue llamada por
Atterberg limite plastico y definida también en términos de una manipulacion de
laboratorio. Atterberg amasaba un fragmento de suelo hasta convertirlo en un cilindro
de espesor no especificado; el agrietamiento y desmoronamiento del rollito, en un
cierto momento, indicaba que se habia alcanzado el limite plastico y el contenido de
agua en momento era la frontera deseada. El procedimiento normalizado utilizado en
laboratorio en la actualidad es cualitativamente equivalente al ideado por Atterberg.

A las fronteras anteriores, que definen el intervalo plastico del suelo se les ha llamado
limites de plasticidad.

Atterberg consideraba que la plasticidad del suelo quedaba determinada por el limite
liquido y por la cantidad méaxima de una cierta arena que podia ser agregada al suelo,
estando éste con el contenido correspondiente al limite liquido, sin que perdiera por
completo su plasticidad. Ademas encontrd que la diferencia entre los valores de los
limites de plasticidad, llamada indice plastico, se relacionaba facilmente con la
cantidad de arena afiadida, siendo de mas facil determinacién, por lo que sugirié su
uso, en lugar de la arena, como segundo parametro para definir su plasticidad.

I, =LL—LP (11.1.7)

Ademas de los limites de plasticidad (liquido y pléstico) ya sefialados, Atterberg
definio otros limites de consistencia de menor importancia desde el punto de vista de
la ingenieria civil, que se mencionan a continuacion:

1. El limite de adhesion, definido como el contenido de agua con el que la
arcilla pierde sus propiedades de adherencia con una hoja metalica, por
ejemplo, una espatula. Es de importancia en agricultura.

2. El limite de cohesion, definido como el contenido de agua con el que los
grumos de arcilla ya no se adhieren entre si.



3. El limite de contraccion, frontera entre los estados de consistencia
semisolido y solido, definido con el contenido de agua con el que el suelo
ya no disminuye su volumen al seguirse secando.

11.1.1.3 — Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS):

Dada la complejidad y la practicamente infinita variedad con que los suelos se
presentan en la naturaleza, cualquier intento de sistematizacion cientifica debe ir
precedido por otro de clasificacion completa. Un sistema de clasificacion que pretenda
cubrir hoy las necesidades correspondientes debe estar basado en las propiedades
mecénicas de los suelos y la base descriptiva que se proporcione debe ser a su vez
preponderantemente cualitativa, pues un sistema que pretenda incluir relaciones
cuantitativas resultaria impréctico; ademas, un sistema til de clasificacion debe servir
para normar el criterio del técnico respecto al suelo que se trate, de forma previa a un
conocimiento mas profundo y extenso de las propiedades del mismo, sirviendo mas
bien de guia en cuanto a la direccion hacia la cual se deberia profundizar su
investigacion.

Como métodos ampliamente difundidos para la clasificacién de suelos en la mayoria
de los paises se tienen el sistema de la AASHTO (American Association of State
Highway and Transportation Officials), mayormente utilizado para analisis de
subrasantes y otros estudios en carreteras, y el Sistema Unificado, que es usualmente
el preferido por los ingenieros geotécnicos. A continuacion se desarrollara brevemente
este segundo sistema de clasificacion.

El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (S.U.C.S.) fue presentado por Arthur
Casagrande en el afio 1952 como una modificacion y adaptacion mas general a su
sistema de clasificacion propuesto en 1942 para aeropuertos. Hoy en dia, es
ampliamente usado en el campo de la ingenieria civil y se encuentra normalizado a
detalle (Prueba ASTM D-2487-00).

El sistema unificado se presenta en las tablas 11.1-2, 11.1-3 y 11.1-4; clasifica los suelos
en dos amplias categorias:

1. Suelos de grano grueso que son de naturaleza tipo grava y arenosa con
menos del 50% pasando por la malla No.200. Los simbolos de grupo
comienzan con un prefijo G 0 S. G significa grava o suelo gravoso y S
significa arena o suelo arenoso.

2. Los suelos de grano fino con 50% o mas pasando por la malla No.200. Los
simbolos de grupo comienzan con un prefijo M, que significa limo
inorganico, C para arcilla inorganica u O para limos y arcillas organicos.
El simbolo Pt se usa para turbas, lodos y otros suelos altamente organicos.

Otros simbolos son también utilizados para la clasificacion:



e W: bien graduado
e P: mal graduado
e L: baja plasticidad (limite liquido menor que 50)
e H: alta plasticidad (limite liquido mayor que 50)
Simbolo de Grupo Criterios
GwW Menos de 5% pasa la malla No.200; C,24; 1=C<3
GF Menos de 5% pasa la malla No.200; no cumple ambos criterios para GW
GM Mas de 12% pasa la malla No.200; los limites de Atterberg se grafican debajo de la linea A
(figura 1I-2) o el IP<4
GC Mas de 12% pasa la malla No.200; los limites de Atterberg se grafican debajo de la linea A
(figura 1I-2); IP=7
GC-GM Mas de 12% pasa la malla No.200; los limites de Atterberg caen en el drea sombreada
marcada CL-ML en la figura 1I-2
GW-GM El porcentaje que pasa la malla No.200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para GW y GM
GW-GC El porcentaje que pasa la malla No.200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para GW y GC
GP-GM El porcentaje que pasa la malla No.200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para GP y GM
GP-GC El porcentaje que pasa la malla No.200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para GP y GC
Tabla I11.1-2: Simbolos para suelos gravosos (S.U.C.S.).
Simbolo de Grupo Criterios
SW Menos de 5% pasa la malla No.200; C,2 6;1<C.<3
5P Menos de 5% pasa la malla No.200; no cumple ambos criterios para SW
SM Mas de 12% pasa la malla No.200; los limites de Atterberg se grafican debajo de la linea A
(figura 1I-2) o el IP<4
5C Mas de 12% pasa la malla No.200; los limites de Atterberg se grafican arriba de la linea A
(figura 11-2); IP=7
SC-5M Mas de 12% pasa la malla No.200; los limites de Atterberg caen en el area sombreada
marcada CL-ML en la figura 1I-2
SW-SM El porcentaje que pasa la malla No.200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para SW y SM
SW-5C El porcentaje que pasa la malla No.200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para SW y SC
SP-SM El porcentaje que pasa la malla No.200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para SP y SM
5P-5C El porcentaje que pasa la malla No.200 esta entre 5 y 12; cumple los criterios para SP y 5C

Tabla 11.1-3: Simbolos para suelos arenosos (S.U.C.S.).




Simbolo de Grupo Criterios
CL Inorganico; LL < 50; Pl = 7; se grafica sobre o arriba de la linea A (véase zona CL en la figura 11-2)
ML Inorganico; [L < 50; Pl <= &; o se grafica debajo de la linea A (véase zona ML en la figura 11-2)
oL Organico; (LL - seco en horno)/(LL - sin secar) < 0,75; LL < 50 (véase zona OL en la figura 11-2)
CH Inorganico; LL =50; P/ se grafica sobre o arriba de la linea A {véase la zona CH en la figura 11-2)
MH Inorganico; LL 2 50; P/ se grafica debajo de la linea A (véase la zona MH en la figura 11-2)
OH Organico; (LL - seco en horno)/(LL - sin secar) < 0,75; LL < 50 (véase zona OH en la figura 11-2)
CL-ML Inorganico; se grafica en la zona sombreada en la figura 1I-2
Pt Turba, lodos y otros suelos altamente organicos
Tabla I1.1-4: Simbolos para suelos finos (S.U.C.S.).
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Figura I11.1-2: Carta de plasticidad. Fuente: Norma ASTM D 2487-00.

Para una clasificacion apropiada con este sistema, debe conocerse algo o todo de la
informacidn siguiente:

1.

Porcentaje de grava, es decir, la fraccion que pasa la malla de 76,2 mm y es
retenida en la malla No.4 (abertura de 4,75 mm).

Porcentaje de arena, es decir, la fraccion que pasa la malla No.4 (abertura de
4,75 mm) y es retenida en la malla No.200 (abertura de 0,075 mm).

Porcentaje de limo y arcilla, es decir la fraccion de finos que pasan la malla
No0.200 (abertura de 0,075 mm).

Coeficiente de uniformidad (C,) y coeficiente de curvatura (C,).




5. Limite liquido e indice de plasticidad de la porcién de suelo que pasa la malla
No.40.
11.1.2—- Ensayo de Penetracion Estandar (SPT):

La prueba de penetracion dinamica méas comdnmente usada para explorar las
caracteristicas del subsuelo es la llamada Prueba de Penetracion Standard (SPT). Esta
prueba se la realiza con la finalidad de determinar la tension admisible del suelo, donde
los resultados de dicho ensayo son fundamentales para el disefio de las fundaciones..

El ensayo se puede desarrollar en dos formas, una a cielo abierto (mediante una
excavacion manual o con equipos caracteristicos) y otra por perforacion (con
barrenado).

Una vez efectuada la limpieza correspondiente de la perforacion de sondeo, se hinca el
tomamuestras 15 cm en el suelo para asegurarse que la zapata de corte se asiente en
material virgen.

Luego se hinca 30 cm. en incrementos de 15 cm a golpes de un martinete que pesa 64
kilos (140 libras) y cae de una altura de 76 cm. Se anota el nimero de golpes que se
necesita para hincar el tomamuestras cada uno de los 15 cm.

El Registro de Penetracion o indice de Penetracion "N" se obtiene al considerar los
golpes necesarios para penetrar los Gltimos 30 cm (12") de un total de 45 cm (18") de
la Cuchara Muestreadora; los primeros 15 cm (6™) no se consideran, dado que el suelo
podria estar alterado por efectos del procedimiento utilizado durante la ejecucion del
sondaje.

Hay que destacar que en nuestro medio se utiliza mucho el cono y no la cuchara partida,
por lo que se debe recordar aquel estudio de Sowers y Sowers (1970) donde se
determind que el nimero N de golpes necesario para hincar 30cm utilizando un cono
de punta adiamantada es comparable con el nimero de golpes N del ensayo normal de
penetracion SPT (utilizando la cuchara partida).

La muestra es examinada, clasificada por el técnico de campo encargado del sondeo,
guardandose posteriormente en un depdsito de vidrio o plastico, que se sella y se envia
al laboratorio. Las muestras recuperadas en el penetrometro que mantienen su forma
cilindrica pueden ser usadas para pruebas de compresion sin confinamiento.

La resistencia a la Penetracion es un indicador de la compacidad de los suelos no
cohesivos y de la resistencia de los suelos cohesivos, pues es, en efecto un ensayo
Dinamico de Esfuerzo Cortante In-Situ.

La correlacion mas utilizada con este ensayo es la obtenida por medio del nimero de
golpes N vy la clasificacion del suelo, datos que mediante los dbacos de B. K. Hough



proporcionan directamente la capacidad de carga admisible de un suelo. Las tablas 11.1-
5y 11.1-6 relacionan la compacidad y la resistencia de acuerdo con los resultados de la

prueba de Penetracion Estandar.

Numero de Compacidad
Golpes Relativa
0-4 Muy Suelta
5-10 Suelta
11-20 Firme

21-30 Muy Firme
31-50 Densa
Mas de 50 Muy Densa

Tabla 11.1-5: Compacidad relativa de la arena.

Fuente: Principios de Ingenieria de Cimentaciones, Braja M. Das (2001).

No. de Golpes Consistencia Resistenc;rs;:ai?mpresmn
(Kg/cm?)
< 2 Muy Blanda <0.25
2-4 Blanda 0.25-0.50
4-8 Media 0.50-1.00
8-15 Firme 1.00-2.00
15-30 Muy Firme 2.00-4.00
> 30 Dura >40

Tabla 11.1-6: Resistencia de los suelos cohesivos.
Fuente: Principios de Ingenieria de Cimentaciones, Braja M. Das (2001).

I1.2. — DISENO ESTRUCTURAL DE ELEMENTOS DE HORMIGON
ARMADO:

Los siguientes apartados desarrollan de manera breve los procedimientos de disefio
estructural utilizados en el presente proyecto para el disefio de los elementos de
hormigon armado a partir de las especificaciones de la normativa boliviana “Norma
Boliviana del Hormigon Estructural (NB 1225001-1)” complementando lo encontrado
en dichas especificaciones principalmente con el texto de comentario a dicha normativa



(NB 1225001-2) y con el desarrollo analitico de los mismos procedimientos encontrado
en el texto de Arthur H. Nilson “Diseno de Estructuras de Concreto”.

11.2.1. — Generalidades del Método de Diserio:

El método de disefio estructural de la Norma Boliviana se elabora bajo el criterio
general de que: “Las estructuras y los elementos estructurales deben ser disefiados para
que tengan en cualquier seccion una resistencia de disefio al menos igual a la resistencia
requerida, calculada esta Gltima para las cargas y fuerzas mayoradas en las condiciones
establecidas|...]”. EI método, conocido cominmente como “disefio por resistencia”,
contiene un gran aporte empirico de una amplia variedad de investigaciones y
publicaciones cientificas que van afinando cada vez més las ecuaciones y las
regresiones utilizadas para su desarrollo, dicho empirismo simplifica bastante los
procedimientos de célculo haciendo que el método sea de la mas amplia difusion en
paises extranjeros al de su origen aunque vaya en muchos casos en desmedro de la
racionalizacion de los procedimientos.

El requisito basico para el disefio por resistencia se puede expresar como:
Resistencia de disefio > Resistencia requerida
¢ (Resistencia nominal) > U

En el procedimiento de disefio por resistencia, el margen de seguridad se proporciona
multiplicando la carga de servicio por un factor de carga, y la resistencia nominal por
un factor de reduccion de resistencia.

11.2.1.1. — Resistencia Requerida:

La resistencia requerida U se expresa en términos de cargas mayoradas o de las fuerzas
y momentos internos correspondientes y debe ser por lo menos igual al efecto
contemplado en las siguientes combinaciones de carga:

U=14(D + F) (11.2.1a)
U=12(D+F+T)+1.6(L+H)+05(L,6S6R)  (I1.2.1b)
U=12D+1.6(L, 6S6R) + (1.OL 6 0.87W) (11.2.1c)
U=12D+1.6W + 1.0L + 0.5(L, 6 S6 R) (11.2.1d)
U =1.2D + 1.0E + 1.0L + 0.2S (11.2.1e)
U=0.9D + 1.6W + 1.6H (11.2.1f)
U =0.9D + 1.6E + 1.6H (11.2.1g)

donde:



D = cargas muertas.

E = efectos de carga producidos por el sismo.

F = cargas debidas al peso y presion de fluidos con densidades bien
definidas y alturas méximas controlables.

H = cargas debidas al peso y empuje del suelo, del agua en el suelo, u otros
materiales.

L= cargas vivas.

L, = cargas vivas de cubierta.

R = cargas por lluvia.

S = cargas por nieve.

T = efectos acumulados de variacion de temperatura, flujo pléstico,

retraccion, asentamiento diferencial y retraccién del concreto de retraccion
compensada.

W = carga por viento.

El factor asignado a cada carga esta influenciado por el grado de precision con el cual
se puede calcular la mismay por las variaciones esperadas para dicha carga durante la
vida de la estructura ademas de que, en cierta medida, se toma en consideracion la
probabilidad de la ocurrencia simultanea al asignar factores a las combinaciones de
carga. Aunque las combinaciones de carga mas usuales estan incluidas se aclara en la
seccion correspondiente del reglamento que el disefiador no debe suponer que estén
cubiertos todos los casos posibles sin antes hacer un andlisis de la situacion de disefio
en particular en determinado proyecto.

11.2.1.2. — Resistencia de Disefio:

La resistencia de disefio de un elemento es la resistencia nominal a determinada
solicitacion, calculada segin los procedimientos establecidos por el reglamento,
multiplicada por un factor de reduccion de resistencia ¢ que es siempre menor a la
unidad.

Los propositos del factor de reduccion de la resistencia ¢ son los siguientes:

1) Tomar en consideracion la probabilidad de la existencia de elementos con
una menor resistencia, debida a variacion en la resistencia de los materiales
y las dimensiones.

2) Tomar en consideracion las inexactitudes de las ecuaciones de disefio.



3) Reflejar el grado de ductilidad y la confiabilidad requerida para el elemento
bajo los efectos de la carga bajo consideracion.

4) Reflejar la importancia del elemento en la estructura.

El factor de reduccién de resistencia ¢ para elementos de hormigon armado debe
adoptarse como se describe en la siguiente tabla:

Tipo de Diseno ¢
Secciones controladas por traccion 0.90
Secciones controladas por compresion
(a) Elementos con refuerzo en espiral 0.70
(b) Otros elementos reforzados 0.65
Cortante y torsion 0.75

Aplastamiento en el concreto (excepto para anclajes y modelos 0.65
puntal-tensor) i

Tabla 11.2-1: Factor de reduccion de resistencia ¢ para distintos casos de disefio de
elementos de hormigon armado Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Estructural
NB1225001-1.

11.2.2. — Disefio a Compresion:

Las columnas se definen como elementos que soportan principalmente cargas de
compresion. En general, éstas soportan también momentos flectores con respecto a uno
o0 a los dos ejes de la seccion transversal y esta accion de flexion puede producir fuerzas
de traccion sobre una parte de la seccién transversal. Aln en estos casos se hace
referencia a las columnas como elementos a compresion puesto que este tipo de fuerza
domina su comportamiento.

Los procedimientos sefialados en los apartados siguientes sintetizan muy
abreviadamente el disefio de las columnas que soportan la carga producida por el vaso
contenedor.

11.2.2.1. — Columnas Cortas:

El caso mas sencillo de columnas es el de una pieza corta cargada concéntricamente,
caso en el cual, mediante un analisis sencillo de compatibilidad de deformaciones en
una seccion de una columna de hormigén armado se obtiene la resistencia ultima
nominal de una columna cargada axialmente, en el que se debe reconocer la respuesta
no lineal de ambos materiales mediante sus correspondientes diagramas esfuerzo-
deformacion:

B, = 0.85f' (Ay — Ast) + Asefy (1.2.2)



B, = resistencia axial nominal de la seccion transversal.

fl.= resistencia especificada a la compresion del hormigon.

fy = resistencia especificada a la fluencia del refuerzo.

Ay = area bruta de la seccion, para una seccion con vacios, A, es el area del

hormigon solo y no incluye el area de los vacios.

A, = érea total del refuerzo longitudinal no preesforzado (barras o perfiles de
acero).

Este valor de resistencia nominal con la introduccién de factores de reduccion de
resistencia determina el valor de la resistencia de diseno util de la columna.

El valor antes encontrado de resistencia de disefio Util representa la respuesta maxima
que se podria obtener de una columna determinada. El reglamento Norma Boliviana
del Hormigon Estructural NB1225001-1, para incluir el efecto de una excentricidad
minima con el fin de compensar excentricidades accidentales de cargas no tratadas en
el anélisis, ademas del factor de reduccion de resistencia, establece un limite superior
a la resistencia de disefio, que para columnas con estribos es igual a 0.80 veces la
resistencia calculada anteriormente, resultando entonces:

¢Pn(max) = 0-80¢[O-85flc(‘4g - Ast) + Astfy]
(11.2.3)

con ¢ = 0.65 (para columnas con estribos).

En cualquier tipo de estructura resulta muy raro encontrar elementos cargados
concéntricamente a compresion. Algunos elementos sostienen ante todo cargas a
compresion pero casi siempre, por continuidad de la estructura, estd presente una
flexion simultanea. Incluso aunque el célculo de disefio demuestre que un elemento
esta cargado concéntricamente se debe tener en cuenta que por las imperfecciones
inevitables en el proceso constructivo se tendran excentricidades y por consecuencia
momentos flectores en el elemento construido. Por este motivo los elementos siempre
deben disefiarse para compresion y flexion simultaneas en casi todos los tipos de
estructuras de hormigon.

En el disefio de columnas tienen poca influencia los estados anteriores al estado Gltimo
de ruptura por lo que el disefio de columnas se basa sobre todo en el estado de
sobrecargas mayoradas, para el cual la resistencia requerida no debe exceder la
resistencia de disefio:

PM, = M, (11.2.4a)



¢P, = P, (11.2.4b)
11.2.2.1.1. — Andlisis de Compatibilidad de Deformaciones:

La figura 11.2-1a muestra un elemento cargado en direccion paralela a su eje mediante
una fuerza de compresién B, y con una excentricidad e medida desde el eje central de
la misma. La figura 11.2-1b muestra el diagrama de deformaciones de la seccion a-a’
cuando la carga aplicada lleva a la pieza a la resistencia nominal Gltima y donde se
supone que las secciones planas de la pieza permanecen planas luego de aplicadas las
cargas, por lo que las deformaciones unitarias del hormigon varian linealmente con la
distancia desde el eje neutro, localizado a una distancia c¢ del lado més cargado del
elemento. Con la compatibilidad total de deformaciones, las deformaciones del acero
en cualquier sitio de la seccion son las mismas que las del hormigén adyacente.
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Figura I11.2-1: Columna sometida a compresion excéntrica: (a) Columna cargada. (b)
Distribucion de deformaciones en la seccion a-a’. (c¢) Esfuerzos y fuerzas para la
resistencia nominal dltima. Fuente: “Desisgn of Concrete Structures” 14th. Edition,
Arthur Nilson..

La figura I1.2-1c presenta los esfuerzos y las fuerzas del acero y del concreto en
respuesta a la carga aplicada. A partir de estas dos ultimas figuras se plantean las
siguientes ecuaciones de equilibrio estatico, que son las dos ecuaciones bésicas de
equilibrio para elementos rectangulares sometidos a compresion excentrica:



P, = 0.85f".ab + A'(f' . — 0.85f',) — Asf;
(11.2.5)

M, = Pie = 085f' .ab (%) + ' (f', - 085f') (5 - d') — Asf; (d - 3)
(11.2.6)

Para grandes excentricidades, la falla inicia por la fluencia del acero traccionado. Para
pequefias excentricidades, el hormigdn alcanzara su deformacion limite €,, antes de que
el acero en traccion comience a fluir.

Para una excentricidad determinada a partir del analisis estructural (e = M,,/P,), €s
posible resolver las ecuaciones (11.2.5) y (11.2.6) para la carga P, y el momento M,, que
produciran la falla tomando en cuenta que los esfuerzos del acero se pueden expresar
en términos de la distancia del eje neutro a la fibra méas cargada ¢, tomando €,, = 0.003
y utilizando la curva esfuerzo deformacion del acero. De lo anterior se tienen
unicamente como incognitas los valores P, y ¢ para ser resueltos de manera simultanea
con las dos ecuaciones.

Para secciones donde el refuerzo no estd colocado Unicamente en las caras mas
cargadas, sino distribuido en las cuatro caras, y en el caso en que se tenga una
distribucion asimetrica del mismo, el analisis es similar aunque se complica al tener
que tomar en cuenta la variacion de los esfuerzos en cada barra o grupo de barras
dependiendo de su distancia al eje neutro segun indique el diagrama de deformaciones
en la seccion.

11.3.2.1.2. — Diagramas de Interaccion:

Para el disefio practico, en cuenta del analisis anterior para cada par de solicitaciones
de disefio, es mas efectiva la construccion de un diagrama de interaccion de resistencia
que defina la carga y momento de falla para determinada columna en el intervalo
completo de excentricidades desde cero hasta infinito. Para cada excentricidad existe
un solo par de valores B, y M,, que produciran un estado inminente de falla. El conjunto
de pares de valores genera una curva de interaccién como la que se grafica en la figura
11.2-2.
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Figura 11.2-2: Diagrama de interaccion nominal y sus caracteristicas.
Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, Arthur Nilson.

Para una columna seleccionada de manera tentativa, se obtiene el diagrama de
interaccidn escogiendo valores sucesivos de la distancia al eje neutro ¢ desde el
infinito (e = 0) hasta un valor muy pequefio encontrado por tanteos para obtener
P, = 0 (e = oo, flexion pura).

En el disefio practico se debe buscar que todos los pares de solicitaciones hallados
con las combinaciones de carga en el analisis estructural conformen puntos que
caigan dentro del sector encerrado por el diagrama de interaccion. Ademas de lo
anterior, para cumplir con el criterio de la economia, también se deberia llegar a una
seccion tal que los pares de mayor solicitacion caigan lo mas cerca posible de la curva
para aprovechar 6ptimamente la capacidad de la columna.

11.2.2.1.3. — Falla Balanceada:

En la figura 11.2-2 se observa que el diagrama de interaccion estd dividido en dos
intervalos: uno de falla a compresion y otro de falla a traccion. Como se indicd
anteriormente, en el primer intervalo la falla ocurre al alcanzar el hormigon su
deformacion méaxima mientras que en el segundo se debe a la fluencia del acero.

La falla balanceada se produce cuando el hormigén alcanza su deformacion limite al
mismo tiempo que el acero llega a su deformacion de fluencia. Este punto es el
divisorio entre la falla a compresion y la falla a traccion.

Los valores P, y M}, (y por lo tanto la excentricidad e;) se pueden determinar, con
referencia a la figura 11.2-1 utilizando las siguientes ecuaciones en funcién a la
compatibilidad de deformaciones:



c=c,=d—% (11.2.7)

€ytey
a=a, = ¢ (11.2.8)
Estas dos ecuaciones proporcionan los datos de entrada para resolver el par de valores

mencionado mediante las ecuaciones (11.2.5) y (11.2.6) de la forma descrita en la
correspondiente seccion.

Se puede observar que en la region de falla a compresion un incremento de B, ocasiona
una disminucion en el valor de M,, mientras que en la region de falla a traccion ocurre
lo contrario. Esto se debe a que en este ultimo caso el incremento de la fuerza de
compresion disminuye el esfuerzo de traccion que ocasiona la falla del acero en
fluencia. En esta zona el disefio debe realizarse buscando en las combinaciones de carga
la menor fuerza axial que acompariia al momento M,,.

11.3.2.1.4. — Diagrama de Interaccion de Disefio:

Para columnas, al igual que para todos los demas elementos disefiados de acuerdo al
Cdodigo ACI, se establecen méargenes de seguridad apropiados mediante la aplicacion
de factores de sobrecarga a la cargas de servicio y de coeficientes de reduccion de
resistencia a las resistencias ultimas nominales.

El diagrama de interaccion de disefio difiere del nominal por la aplicacion del factor ¢
de reduccion de resistencia y por la imposicion del limite superior para capacidad a
cargas concéntricas por excentricidades accidentales « hallado en la ecuacion (11.2.3).
Ademas se tiene en cuenta que el factor ¢ se puede incrementar desde 0,70 o 0,65,
aplicable desde el menor valor entre ¢P, 0 0,10f".A,, hasta el valor de 0,90 en P = 0.
Esta transicion se indica mediante la linea continua en el extremo inferior derecho de
la curva de resistencias de disefio.



Estribos: ¢ =0,65;x=0,80
P Espirales: ¢ =0,70 ;x=0,85

Resistencia nominal
PP
x¢ PO

Resistencia de diseno del ACT

¢’C‘o 1Mo
0.90M,

Figura 11.2-3: Diagrama de interaccion de disefio. Fuente: “Design of Concrete
Structures” 14th. Edition, Arthur Nilson.

11.2.2.1.5. — Flexion Biaxial:

Los procedimientos descritos entre las secciones 11.2.2.1.1. a 11.2.2.1.4. permiten
disefiar columnas cuando la flexidn esta presente Gnicamente respecto a uno de los ejes
principales de la seccion. Por otra parte, la presencia de fuerzas axiales acompariadas
por momentos flectores con respecto a los dos ejes de la seccion transversal es una
situacion bastante frecuente en el disefio estructural de edificios corrientes.

El anélisis de la resistencia de columnas cargadas biaxialmente se realiza en
referencia a la figura 11.2-4. Dados los ejes principales de la seccion, X y Y, se aplican
los momentos M,, y M, respectivamente con sus correspondientes excentricidades e,
Y ey, figura I1.2-4a 'y b, generando las curvas de interaccion indicadas como Caso (a)
y Caso (b) en los planos de flexion uniaxial en la figura 11.2-4d. En la figura 11.2-4(c)
se combinan los momentos flectores ocasionando una excentricidad resultante cuya
orientacion se define mediante el angulo A:

M
A = arctan = = arctan —2 (11.2.9)
€y nx
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Figura 11.2-4: Diagrama de interaccion para compresion y flexion biaxial: (a) flexion
uniaxial respecto al eje Y; (b) flexion uniaxial respecto al eje X; (c) flexion biaxial
respecto a un eje diagonal; (d) superficie de interaccion.

Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, Arthur Nilson.

En este ultimo caso la flexion es con respecto a un eje definido mediante el angulo 6
con respecto al eje X. ElI Angulo A define un plano en la figura 11.2-4d. En este plano,
la resistencia de la columna se define mediante la curva de interaccion marcada como
Caso (c). Se pueden definir curvas similares para distintos valores de A, generando asi
una “superficie de falla”. Cualquier combinacion de B,, M,, y M,, que caiga dentro
de la superficie de falla puede aplicarse de forma segura. Una superficie de falla bien
puede representarse por medio de un conjunto de planos con A constante 0 mediante
otro conjunto de planos con P, constante, llamados contornos de carga, como se indica
en la figura.

La construccion de una superficie de falla es una extension del andlisis de flexion
uniaxial. El procedimiento de calculo podria realizarse seleccionando distancias
sucesivas al eje neutro para un valor seleccionado de 6. Para cada una de las distancias
se deberia resolver para B,, M,, Yy M,, mediante las ecuaciones de equilibrio y
compatibilidad de deformaciones, utilizando ademéas el diagrama de esfuerzo-



deformacion del acero, obteniendo asi un solo punto de la superficie. Este calculo de
naturaleza repetitiva puede ser programado en computadora para obtener resultados
rapidos y precisos.

La principal dificultad en el procedimiento recién descrito es que el eje neutro, salvo
alguna inclinacion particular, no es perpendicular a la excentricidad resultante de los
dos momentos: para elecciones sucesivas de 6, el valor de A variara. Los puntos en la
superficie de falla establecidos de esta manera se desviaran y no formaran una linea de
falla como la indicada como Caso(c) en la figura 11.2-4d.

Existen alternativas al procedimiento anterior tales como el “Método del Contorno de
Carga” y el “M¢étodo de la Carga Inversa” en los que se hacen algunas simplificaciones
para obtener valores aproximados de caracter conservador, que aunque son Utiles al no
ser necesario obtener valores muy precisos tienen sus correspondientes limitaciones al
ser de naturaleza aproximada.

En la actualidad los calculos descritos son normalmente realizados con la ayuda de
programas de computadora que ofrecen resultados rapidos y precisos. El procedimiento
utilizado con mayor amplitud en el mercado de programas de disefio de columnas a
flexion biaxial es el descrito por Ehsani en su articulo “CAD for Columns” donde
incluye un diagrama de flujo para generar curvas a partir de un &ngulo de excentricidad
determinado por la relacion M,,,, /M, a partir del analisis estructural del portico. Esto
se lleva a cabo seleccionando valores sucesivos para la distancia al eje neutro desde un
valor pequeiio hasta uno muy grande, para luego calcular los valores de P,, My, y My,,.
Para cada distancia seleccionada del eje neutro se realiza una iteracion del angulo 6
hasta que A4 = arctan M, /M,, coincida con el valor de A = arctan M,,,,/M,,,.. De
esa manera se determina un punto en la curva sefialada como Caso (c) de la figura I1.2-
4d, procedimiento que se repite hasta obtener la curva de interaccion con el valor
particular de A.

11.3.2.2. — Efectos de Esbeltez en Elementos a Compresion:

Dada la antigliedad del problema, existe una gran base teérico-analitica para el estudio
del trabajo a compresion de piezas esbeltas en la Mecanica de los Materiales, tanto si
se trata de compresion sola como si viene acompafada de flexion.

En forma generalizada, Euler, el principal exponente de la materia, establecié que una
columna cargada concéntricamente fallara por pandeo a una carga critica igual a:

m2E:l
P. = (kl)tz (II.2.10)

donde:



P, = carga critica de pandeo de la pieza.

E; = maodulo tangente de elasticidad del material, es decir, la pendiente de la
tangente a la curva esfuerzo-deformacion unitaria.

I = momento de inercia de la seccion.

kl = longitud real de pandeo de la pieza.

La longitud de pandeo de la pieza viene determinada por los puntos de inflexion que
se generan cuando se aplica la carga critica, tal como se ilustra en la figura 11.2-5 para
piezas con distintos grados de restriccion.
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Figura 11.2-5: Longitudes de pandeo para columnas comprimidas concéntricamente:
(a) columna biarticulada, (b) biempotrada, (c) parcialmente empotrada, (d) en
voladizo, (e) biempotrada pero con desplazamiento lateral y (f) parcialmente

empotrada con desplazamiento lateral.
Fuente: “Desisgn of Concrete Structures” 14th. Edition, Arthur Nilson.

La situacion de una columna sometida a carga axial mas un momento flector (cuyo
estudio es conocido como analisis P-A) se ilustra en la figura 11.2-6, donde se puede
observar que la deflexion inicial ocasionada en respuesta a la flexion en combinacion
con la fuerza axial aplicada genera momentos de segundo orden a lo largo de la pieza,
siendo entonces el momento resultante:

M = M, + Py (11.2.11)
donde:

M= momento total.

M, = momento inicial que produce la deflexion de primer orden.

Py = momento adicional de segundo orden producido por la fuerza P en

combinacion con la deflexion lateral de primer orden.
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Figura 11.2-6: Momentos en elementos esbeltos que se someten a compresion mas
flexion, deflectados en curvatura simple. (a) y (b): Momento uniforme. (c) y (d):



Momento producido por una carga puntual a media altura.
Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, Arthur Nilson.

Una columna esbelta de hormigén armado alcanza el limite de su resistencia cuando la
combinacion de compresion y flexion en la seccion sometida al méaximo esfuerzo
produce la falla de la misma. En general la compresion es constante en la longitud del
elemento, por lo que la columna se aproxima a la falla cuando en la seccidon sometida
a mayor esfuerzo la fuerza axial P se combina con un momento M = M,,,,., de tal
manera que esta combinacion llega a ser igual a B, y M,,, valores que indican la falla
inminente de la seccion tal como se observa en la figura I1.2-7.

P

M

Figura 11.2-7: Efecto de la esbeltez en la capacidad de carga de una columna.
Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, Arthur Nilson.

Para una columna de una determinada seccion transversal, la figura I1.2-7 presenta una
curva tipica de interaccion. Se observa que el efecto de la esbeltez ocasiona que la
trayectoria de capacidad de carga deje de ser una recta hacia el punto de falla A, como
en el caso de columnas cortas, generando un incremento de esfuerzos a flexion de
segundo orden que reduce la capacidad a cargas axiales de la pieza llegando entonces
a la ruptura en el punto B, para una carga axial menor.

Los procedimientos de la Norma Boliviana del Hormigon Estructural a desarrollarse
en los siguientes apartados tienen por objeto definir cudndo debe ser tomada en cuenta
la disminucion de la capacidad de carga de una columna en particular y en qué



magnitud. La norma permite utilizar distintos métodos para el fin mencionado; el
método desarrollado en este trabajo es el de los momentos magnificados.

11.2.2.2.1. — Criterios para Despreciar los Efectos de la Esbeltez:

Para permitir al disefiador prescindir de los anélisis complicados que se requieren para
el disefio de columnas esbeltas, el cadigo la Norma Boliviana del Hormigon Estructural
establece limites por debajo de los cuales los efectos de la esbeltez no son significativos
y pueden despreciarse. Estos limites se ajustan para que generen una reduccion maxima
no prevista en la capacidad de la columna de no mas de 5%. El analisis de esbeltez se
despreciard si se cumplen las siguientes situaciones:

a) Para porticos arriostrados contra desplazamiento lateral:
kl,/r <34—-12M,/M, ,donde: M;/M, = —0,5 (11.2.12a)

b) Para porticos no arriostrados:

kl,/r <22 (1.2.12h)
donde:
k = factor de longitud efectiva.
r= radio de giro de la seccién.
l, = distancia libre entre losas de entrepisos, vigas u otros elementos que
proporcionen soporte lateral..
M; = el menor de los momentos extremos mayorados en el elemento a

compresion, positivo si el elemento se deflecta en curvatura simple y negativo si la
curvatura es doble.

M, = el mayor de los momentos extremos mayorados en el elemento a
compresion, siempre positivo.

Para la definicion del factor de longitud efectiva k, que depende del grado de
empotramiento de la columna en particular en sus dos extremos, una de las ayudas de
disefio mas utilizadas son los abacos de alineamiento de Jackson y Moreland para
columnas de seccion transversal constante en porticos de varios vanos:
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Figura 11.2-8: Abacos de Jackson y Moreland para el factor de longitud efectiva, k.
Fuente: Codigo ACI 318-05.

donde:

WY = relacion de Y.(EI/l.) de los elementos a compresion respecto a ),(E1/1) de los
elementos a flexion en el mismo plano del extremo del elemento a compresion.

[, = longitud del elemento a compresion, medida entre los centros de los nudos.
[ = luz del elemento a flexion medida de centro a centro de los apoyos.

Cabe sefalar a esta altura que los valores de las fuerzas axiales mayoradas P,, los
momentos mayorados M, y M, en los extremos de las columnay la deriva del entrepiso
A, en las expresiones expuestas en la presente y las siguientes secciones deben ser
calculados a través de un analisis eléstico de primer orden tomando en cuenta el efecto
de las cargas axiales, la presencia de regiones agrietadas y los efectos de la duracion de
las cargas en las propiedades de la seccion. Las rigideces EI usadas en un analisis
elastico por resistencia deben representar las rigideces de los elementos
inmediatamente antes de la falla. La norma indica los siguientes valores, que han sido
escogidos con base de ensayos de estructuras y de analisis:



Modulo de Elasticidad, E,

*Paraw, = 1500 — 2500kg/ |w°0.043./f". (MPa)
*Para H° de densidad normal 4700./F". (MPa)
Momentos de Inercia, I
*Vigas 0,351,
*Columnas 0,70 1,
*Muros
-No agrietados 0,70 1,
-Agrietados 0,351,
*Placas planas y losas planas 0,251,
Area, A 1,04,

Tabla 11.2-2: Propiedades de célculo de elementos estructurales.
Fuente: Codigo ACI 318-05.

donde:
w. = densidad del hormigon, kg/m?.
f'. = resistencia caracteristica a compresion del hormigén, Mpa..

I, = momento de inercia de la seccion bruta del elemento con respecto al eje que
pasa por el centroide, sin tomar en cuenta el refuerzo.

Ay = areabruta de la seccion, para una seccion con vacios A, es el area del hormigon
s6lo y no incluye el area de los vacios.

11.2.3. — Disefio a Flexion:

El disefio de estructuras de hormigén armado se fundamenta en el concepto de
proporcionar suficiente resistencia para sostener sobrecargas hipotéticas. De manera
analoga al caso de columnas, el método de disefio del codigo ACI para vigas se basa
en las desigualdades:

PM, = M, (11.2.13a)
¢P, = P, (11.2.13b)
PV, =V, (11.2.13c)

Un elemento disefiado con base en una resistencia adecuada para un estado de carga
hipotético, también debe comportarse en forma satisfactoria bajo condiciones normales
de cargas de servicio. En el procedimiento presentado por el codigo ACI a partir de su



version del afio 1995, denominado método de la resistencia, después de calcular las
dimensiones para obtener una resistencia adecuada, se determinan las deflexiones y
luego se comparan con los valores limites (o se controlan de otra manera), y el ancho
de las grietas se limita mediante métodos especificos. Este enfoque de disefio también
es conocido como método de disefio para estados limites.

11.2.3.1. — Condiciones de Equilibrio:

Las vigas de hormigdn armado pueden encontrarse en distintos estados de fisuracion
de acuerdo a la magnitud de los esfuerzos (y por tanto deformaciones) que deban
resistir. La aplicacion de solicitaciones de flexion en un elemento, salvo el caso de
flexion compuesta con pequefia excentricidad, produce esfuerzos de compresion y de
traccion. Siendo el hormigbén poco apto para soportar éstos ultimos, ocurre una
transferencia total de los mismos a las barras de refuerzo a partir del limite del
hormigon correspondiente a dicho esfuerzo. La figura 11.2-9 ilustra los cambios en el
comportamiento de una pieza que es sometida a esfuerzos cada vez mayores:
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Figura 11.2-9: Comportamiento de vigas de hormigén armado frente a cargas
crecientes.
Fuente: “Design of Concrete Structures™ 14th. Edition, Arthur Nilson.

Se puede observar en la figura 11.2-9b y ¢ que a cargas pequefias, que no superen la
resistencia del hormigén a traccién, la seccion actda como un todo a niveles elasticos
de esfuerzo. En la figura 11.2-9d y e se tiene que al superar la resistencia a traccion del
hormigon las fisuras aparecen y el hormigon solo trabaja a compresion, siendo la
traccion resistida enteramente por el acero; los esfuerzos en el hormigdn aun contintian
en un rango elastico. En la figura 11.2-9f se observa el diagrama de esfuerzos de la
seccién cuando se aproxima a su resistencia Gltima, se tiene que el eje neutro de la
seccidn asciende cada vez mas y que el comportamiento del hormigén ahora es elasto-



plastico y que la distribucion de esfuerzos toma la forma de su diagrama esfuerzo-
deformacion.

En el disefio de vigas en estructuras, lo que interesa primordialmente es el
comportamiento de las piezas en el estado de resistencia Ultima. La distribucion de
esfuerzos para la carga ultima se ilustra en la siguiente figura:

B I

Z=d=fc

‘L'——“EE T=Agfy —t

e =t
f E.t

Figura 11.2-10: Distribucion de esfuerzos para carga ultima.
Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, Arthur Nilson.

En la figura 11.2-10 se observa que el momento externo es resistido por un par de
fuerzas resultantes de los esfuerzos en el hormigén y el acero, C y T, con un brazo
interno z que depende de la altura Util d y de las dimensiones de la cabeza comprimida
de hormigdn y de su distribucion de esfuerzos.

Se han elaborado en las Gltimas décadas varios métodos para la resolucion del problema
de determinar la resistencia Gltima de una viga de hormigén armado con diversos
enfoques y criterios. EI método descrito en los siguientes apartados es el que
recomienda el codigo y se basa en la determinacién de los valores a y £ (indicadores
de posicion y magnitud de la resultante de compresion C) para dicha resolucion.

11.2.3.2. — Cuantia Balanceada de Acero:

La falla de una viga se puede dar de dos formas distintas: la falla de piezas con una
pequefia 0 moderada cantidad de refuerzo se da por fluencia del acero a traccion,
presentando grandes deformaciones antes del colapso; la falla de piezas con una
cantidad tal de refuerzo que el acero no llega al esfuerzo de fluencia se da por
aplastamiento del hormigon comprimido y ocurre de forma fragil, es decir, de forma
brusca y sin previo aviso. Las vigas de falla ductil son llamadas vigas sub-armadas
mientras que las de falla fragil son conocidas como sobre-armadas.



La cuantia balanceada de acero en una viga se define como la cantidad de refuerzo para
la cual la falla se da exactamente al mismo tiempo en el acero y en el hormigon, siendo
el limite divisorio entre las cuantias que ocasionarian una falla ductil y las que
derivarian en una fragil. Esta cuantia se determina con base en los criterios de falla en
ambos materiales, el esfuerzo de fluencia en el acero f, correspondiente a la
deformacion €,, y la deformacion ultima de aplastamiento del hormigén €, = 0,003.
Con referencia a la figura 11.2-10 se obtiene (I1.2.14) luego de realizar algunas
sustituciones a partir de la condicion de equilibrio C =T, se determinan las dos
siguientes relaciones:

€y
c=d (11.2.14)
— 0,858, —u_g4 (11.2.15a)
donde:

pp = cuantia de refuerzo A, evaluada sobre el area bd que produce condiciones
balanceadas de deformacion unitaria.

En esta Gltima expresion, si reemplazamos €,, = 0,003 y E; = 200000 Mpa,
Ilegamos a:

i 600
fy 600+fy,

py = 0,855, (11.2.15b)

Segun el cédigo Norma Boliviana del Hormigdn Estructural, todas las vigas se deberian
calcular para que fallen por fluencia del acero a traccion. En versiones de afios
anteriores, se fijaba el valor limite para asegurar que la pieza fuera sub-armada, se
emplean las deformaciones en las barras de acero situadas con la mayor excentricidad
para asegurar la falla ductil, este Gltimo procedimiento se desarrollara en la siguiente
seccion.

11.2.3.3. — Cuantia Minima de Acero:

Una modalidad de falla puede ocurrir en vigas con muy poco refuerzo. Si la resistencia
a flexion de la seccion fisurada es menor que el momento que produce agrietamiento
de la seccidn no fisurada con anticipacién, se generara una falla inmediata y sin ningun
aviso de peligro una vez que se forme la primera grieta de flexion.

Para evitar este tipo de falla se puede establecer un limite inferior para la cuantia de
acero igualando el momento de agrietamiento con la resistencia de la seccion fisurada.
El codigo Norma Boliviana del Hormigdn Estructural indica la siguiente desigualdad
para obtener cuantias minimas:



Asmin ="~ bud (11.2.16a)
1,4
Asmin = 7 bud (11.2.16b)

donde:
Ag min = cuantia minima de acero para flexion, mm?.
b,, = ancho del alma, mm.

d = altura util, distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del
refuerzo longitudinal en traccion, mm.

El codigo sefiala ademas, tomando en cuenta el caso de elementos grandes donde las
cuantias antes sefialadas sean excesivas, que los anteriores requisitos no necesitan ser
aplicados si la cuantia proporcionada en cada seccion de la pieza es al menos un tercio
(1/3) mayor a la requerida por analisis.

11.2.4. — Diseflo a Cortante:

El disefio de secciones de hormigon armado para resistir solicitaciones de corte, de
acuerdo al cddigo la Norma Boliviana del Hormigon Estructural, se realiza bajo la
condicion:

PVh 2 Wy (11.2.17)

en la que el valor del coeficiente de reduccion de resistencia ¢ debe tomarse igual a
0,75, valor que es mas conservador que el indicado para disefio de vigas a flexién por
existir mayor grado de incertidumbre en el disefio a corte que en el de flexion pero
sobre todo por la naturaleza violenta de la falla a cortante de piezas de hormigén
armado.

La resistencia nominal al cortante se calcula mediante:

Vo=V, +V; (1.2.18)
donde:
V. = resistencia nominal a cortante proporcionada por el concreto.
V, = resistencia nominal a cortante proporcionada por la armadura de cortante.

En un elemento sin refuerzo para cortante, se supone que el cortante lo resiste el alma
de hormigon. En un elemento con armadura de cortante se supone que una parte del
cortante la soporta el hormigon vy el resto el refuerzo para corte.



En los siguientes apartados se describe el comportamiento que presentan vigas
sometidas a esfuerzos de corte y el procedimiento de disefio de una pieza para resistir
determinada fuerza cortante.

11.2.4.1. — Resistencia a Cortante Proporcionada por el Hormigon:

La resistencia a cortante proporcionada por el hormigdn V.. se supone que es igual para
vigas con y sin armadura para cortante, y se toma como el cortante que produce un
agrietamiento diagonal significativo. La expresion general para la contribucion del
hormigon a la resistencia a cortante nominal que incluye la contribucion generada por
el entrelazamiento de agregados, la accion de dovela del refuerzo principal y la del
hormigoén no fisurado es:

v = (VF +120p,, %)# < 0,3/fb,d
(11.2.19)

donde p,, es la cuantia de acero longitudinal a traccion y la relacion V,d/M,, no debe
ser mayor a 1,0.

La ecuacion (11.2.19) es apropiada para el disefio computarizado o para investigacion.
Para céalculos manuales su uso puede ser dificil por la variacion de los valores de V;,,
M, y p,, alo largo de la luz. El cédigo Norma Boliviana del Hormigon Estructural
permite una ecuacion alterna para calcular V.:

fé
v, = £ b,d (11.2.20)

6

La relacion (11.2.20) es muy conservadora en regiones donde la relacion V,/M,, es
grande, como cerca de los bordes de luces simples; sin embargo, debido a su
simplicidad, es la que generalmente se utiliza en la préactica.

Anteriormente se indic6 que el agrietamiento por tension diagonal ocurre cuando el
esfuerzo principal de tension en el alma de la viga, producido por la accion combinada
de cortante y flexion, alcanza la resistencia a tension del hormigéon. Es obvio que la
introduccién de una fuerza longitudinal, que modifica la magnitud y direccion del
esfuerzo principal de traccion, puede alterar de manera significativa la carga de
agrietamiento diagonal. Para tener en cuenta lo anterior, se parte de (11.2.17) para el
calculo del cortante critico tomando el siguiente momento modificado en cuenta de
M,:

My = My = N, (55) (1.2.21)



En esta Ultima expresion, la relacion V, /M,, no necesita limitarse a 1,0 como antes y la
fuerza axial N, se debe tomar como positiva cuando es de compresion. Para vigas
sometidas a compresion axial, el limite superior para V. de (11.3.19) se reemplaza por:

0,3Ny
V. = 0,3\/f/b,d /1 =

donde A, es el area bruta de la seccion de hormigén y N, /A, debe expresarse en Mpa.

Cuando M,, calculado por (11.3.21) es negativo, V, debe calcularse por medio de
(11.2.22).

(11.2.22)

Debido a la complejidad de la obtencién de V. mediante (11.2.21) y (11.2.22), el codigo
ACI permite el uso de la expresion simplificada:

o (15 (o

1444

(11.2.23)

El grafico 11.2-11 muestra una comparacion entre el rango de valores obtenidos de la
forma completa y los valores obtenidos mediante la forma simplificada. Se puede
observar que la ecuacion simplificada brinda valores muy conservadores a medida que
incrementa la fuerza axial de compresion aplicada a la pieza.
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Figura 11.2-11: Comparacion de las ecuaciones de resistencia al cortante para
elementos con carga axial. Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition,
Arthur Nilson.



11.2.4.2. — Célculo de la Armadura de Corte:

El procedimiento de célculo para el disefio de armadura para cortante segun el codigo
Norma Boliviana del Hormigon Estructural es una sucesion de férmulas y limitantes
sencillas, cuya finalidad es proporcionar un refuerzo transversal tal que permita obtener
con cierto grado de seguridad elementos que sean capaces de desarrollar su maxima
capacidad a momento flector en vez de tener limitada su resistencia por una falla a
cortante prematura. Lo anterior es necesario tanto por motivos econémicos como de
seguridad para los usuarios que deben ser protegidos de una falla subita y explosiva
como la del cortante.

Las disposiciones del codigo para el disefio del refuerzo a cortante se desarrollan en los
siguientes apartados.

11.2.4.2.1. — Separacion Méxima entre Estribos:
El espaciamiento del refuerzo de cortante colocado perpendicularmente al eje del
elemento no debe exceder los siguientes valores:

d/2
< L.
s__{600n”n (11.2.24)

donde s es la separacion entre estribos y d la altura Gtil de la pieza.

Si se trata de estribos inclinados o de refuerzo longitudinal inclinado, se debe tener un
espaciamiento tal que cada linea a 45° que se extienda desde la mitad de la altura del
elemento hasta el refuerzo longitudinal de traccion debe estar cruzada por lo menos por
una linea de refuerzo de cortante.

Adicionalmente, si se cumple la relacion:

n—n=%>f§md (11.2.25)

las separaciones maximas dadas en (11.2.51) se deben reducir a la mitad.
11.2.4.2.2. — Armadura Minima para Cortante:

El refuerzo para cortante restringe la formacion de grietas diagonales vy, por
consiguiente, aumenta la ductilidad de la pieza y advierte del peligro de falla. Este
refuerzo resulta de gran valor si un elemento es sometido a una fuerza de traccion
imprevista, 0 a una sobrecarga. Por lo tanto, siempre debe colocarse un area minima de
armadura de cortante A,, ,,,;,, en todo elemento de hormigén armado sometido a flexion
donde V;,, > 0,5¢V,, excepto en:

a) Losasy zapatas.

b) Losas nervadas de hormigon y viguetas.



¢) Vigas cuya altura cumpla:

250mm
h << 2,5hf (11.2.26)
0,5b,,

Cuando se requiera refuerzo para cortante, ya sea de acuerdo con el parrafo anterior o
por analisis, y cuando la torsion pueda ser despreciada, el area minima de refuerzo de
corte A, nin debe ser calculada segun:

-1 7 bws bws
Avmin = TV e he 2 033 (11.2.27)
donde:
Ay min = area minima de refuerzo para cortante dentro del espaciamiento s,
2
mm-.

11.2.4.2.3. —Célculo de la Armadura para Cortante:

De acuerdo a (11.2.17) y (11.2.18) se tiene que, en las secciones donde V;, exceda a ¢V,
el acero debe calcularse para resistir con seguridad la diferencia entre dichos valores
mediante una de las siguientes expresiones:

y, = &ofrd (11.2.28)

N

donde:
A, = area de refuerzo para cortante dentro del espaciamiento s, mm?2.
fye = resistencia especificada a la fluencia £, de la armadura transversal, Mpa.

Normalmente es conveniente para el disefio definir primero el area de refuerzo
transversal y luego obtener mediante la anterior relacion el espaciamiento
correspondiente al area seleccionada:

DAy fyd
§ = — Y- 11.2.29

Vu—oVe ( )
Donde se utilicen estribos inclinados como refuerzo para cortante, la expresion
(11.2.28) se modifica como sigue:

. A,,fyt(sin a+cosa)d

Vs

(11.2.30)

N

donde a es el angulo entre los estribos inclinados y el eje longitudinal del elemento, y
la separacion s se mide en la direccion paralela al eje longitudinal. En realidad, se
puede observar que la ecuacion (11.2.28) es el caso particular de (11.2.30) en que a =
90°.



Donde el refuerzo para cortante consiste en una barra individual o en un solo grupo de
barras paralelas, todas dobladas a la misma distancia del apoyo:

V= Afysina < Lep,d (11.2.31)

donde a es el angulo entre el refuerzo doblado y el eje longitudinal del elemento.

Para evitar fisuras diagonales de ancho excesivo, el codigo ACI limita la resistencia de
las barras de acero a usar en el refuerzo a corte a f,,, < 420Mpa. Ademas, de acuerdo
a la Norma Boliviana del Hormigdn Estructural, en ningun caso se puede considerar V;
mayor que:

V, <= f chyd (11.2.32)
sin importar la cantidad de refuerzo transversal para corte que se use.

11.2.5. — Disefio a Torsion:

De manera similar a los anteriores apartados, el disefio de elementos a solicitaciones
de torsion debe cumplir:

¢T, =T, (1.2.33)
donde:
¢ = coeficiente de reduccién de resistencia.
T,, = resistencia nominal a torsion.
T,, = torsion ultima, producto de la combinacion mas critica de cargas mayoradas.

El coeficiente de reduccion de resistencia ¢ se toma, al igual que en el disefio a
cortante, con el valor de 0,75. El valor del coeficiente ¢ en torsién, al igual que en el
disefio a otras solicitaciones, corresponde al grado de riesgo que correria el usuario de
una estructura si se presentara una hipotética falla fragil y al nivel de incertidumbre en
las suposiciones de disefio.

En los siguientes apartados se explica y desarrolla brevemente el procedimiento de
disefio para solicitaciones de torsion y su combinacion con tipos de acciones en una
estructura.

11.2.5.1. — Modelo Idealizado para Disefio a Torsion:

El disefio para torsion segin la Norma Boliviana del Hormigon Estructural fue
desarrollado de acuerdo a la idealizacion de la viga sometida a torsion como un tubo
de pared delgada, antes de su agrietamiento a torsion, y practicamente como una cercha



espacial luego de agrietada la seccion, despreciando el nucleo de hormigon de la
seccion transversal de la viga solida, tal como se ilustra en la figura 11.2.12.

Una vez que la viga de hormigon armado se ha agrietado en torsion, su resistencia
torsional es provista basicamente por los estribos cerrados y barras longitudinales
ubicadas cerca de la superficie del elemento donde se supone que éstos hacen las veces
de tirantes mientras que el hormigén fisurado continua trabajando a compresion en las
bielas comprimidas diagonalmente tal como se observa en la figura 11.2-12b.

Se supone que la resistencia es proporcionada por la capa exterior de la seccién
transversal centrada aproximadamente en los estribos cerrados. Tanto las secciones
solidas como las huecas se idealizan como tubos de pared delgada tanto antes como
después del agrietamiento.
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t o 1
Trayectoria T_ , 7 Y -
del flujo de A g Yo
corte —_—
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‘g/ A Bielas de longitudinales
T I-'—X,,—-I o compresion del
hormigon
(a) (b)

Figura 11.2-12: a) Idealizacién como tubo de pared delgada en seccién no fisurada.b)
Modelado como cercha espacial de seccion fisurada.
Fuente: “Design of Concrete Structures” 14th. Edition, Arthur Nilson.

11.2.5.2. — Momento Critico de Torsion:

Cuando los esfuerzos de tensién diagonal en una pieza exceden la resistencia a la
tension del hormigon, se forma una grieta en algln sitio accidentalmente méas débil y
ésta se propaga inmediatamente a través de la viga. El valor del momento torsor que
corresponde a la formacion de esta grieta diagonal se conoce como el torque de
agrietamiento T,..

Los torques que no exceden de aproximadamente un cuarto del torque de agrietamiento
T.. no producen una reduccion estructuralmente significativa en la resistencia al
cortante, por lo que pueden ser ignorados. Se supone que el agrietamiento se produce

cuando el esfuerzo principal de traccion alcanza un valor igual a (,/fc’/s), por lo que



se permite despreciar los efectos de la torsion si el momento torsional mayorado T, es
menor que:

a) En elementos no preesforzados
7 2
T, < M(’*—”) (11.2.34)

b) Para elementos no preesforzados sometidos a traccidn axial o fuerzas de
compresion

(11.2.35)

en ambas relaciones:

A area encerrada por el perimetro exterior de la seccion transversal de concreto,

mm?.

cp =

Dcp = perimetro exterior de la seccion transversal de hormigon, mm.

N, = carga axial mayorada normal a la seccion transversal, que ocurre
simultaneamente con T,,; debe tomarse como positiva para compresion y negativa para
traccion.

Ay = area bruta de la seccion, mm?. Para una seccion con vacios, Ag €S el area del

hormigdn solo y no incluye el &rea de los vacios.

Para elementos sélidos, la interaccion entre la torsién de agrietamiento y el cortante
por agrietamiento inclinado es aproximadamente circular o eliptica. Para un relacion
de este tipo, un torque de 0,25T,,., como el que se usa en las dos ecuaciones anteriores,
corresponde a una reduccion del 3% en el cortante por agrietamiento inclinado.

11.2.5.3. — Torsion Primaria y Secundaria:

Al considerar los efectos de torsion en las estructuras de hormigén armado, es
importante diferenciar entre torsidn primaria y torsion secundaria. La torsion primaria,
algunas veces llamada torsion de equilibrio o torsion estaticamente determinada, se
presenta cuando la carga externa no tiene otra alternativa que ser resistida por torsion.
En estos casos, la torsidbn necesaria para mantener el equilibrio estatico puede
determinarse en forma “tnica”. Un ejemplo es el voladizo de la figura I11.2-13a, donde
la estructura necesita de momentos torsores resistentes en las columnas para
equilibrarse. Sin estos momentos de torsion, la estructura colapsaria.

En contraste a la condicion anterior se genera la torsién secundaria también llamada
torsién por compatibilidad o torsién estadticamente indeterminada, a partir de los



requisitos de compatibilidad de deformaciones entre partes adyacentes de una
estructura. Generalmente en este caso existe la posibilidad de una redistribucién interna
de fuerzas y de un equilibrio alterno. Un ejemplo de torsion secundaria seria la viga de
borde que sostiene una losa monolitica de hormigén como la de la figura 11.2-13b. Si
la viga tiene una resistencia adecuada a la torsion que se le aplica entonces los
momentos seran aproximadamente los de un apoyo exterior rigido como en 11.2-13c.
Si la pieza no tiene la rigidez necesaria a torsion se presentara un agrietamiento que
disminuird ain mas dicha rigidez y el comportamiento se aproximara al de un apoyo
articulado como en 11.2.13d.
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El torque de disefio no puede ser reducido debido [ m torque de diseiio de esta viga de borde
1 que ro es posible la redistribucion de momentos s¢ Pl"fd'v‘ .Wdl!b_‘" debido a que es posible
@) la redistribucion de momentos
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Figura 11.2-13: Torsion primaria y secundaria. Fuente: Norma Boliviana del
Hormigon Estructural NB-1225001.

En una estructura estaticamente indeterminada, donde se puede producir una reduccion
del momento torsional en el elemento debido a una redistribucion de fuerzas internas
después del agrietamiento a esfuerzos de torsion, se permite reducir el méximo
momento torsor T, a los valores dados por las siguientes expresiones:

a) En elementos no preesforzados

'
T, > [ (ﬂ) (11.2.36)

Dcp

b) Para elementos no preesforzados sometidos a una fuerza axial de traccion
0 compresion



(11.2.37)

donde los simbolos tienen el mismo significado que el sefialado en el apartado
anterior.

El valor reducido de T,, que admite la Norma Boliviana del Hormigdn Estructural,
intenta aproximar la resistencia de torsion al agrietamiento de la viga de soporte para
una carga combinada de torsion y flexion. Las grandes rotaciones que se presentan con
carga de torsion esencialmente constante producirian una redistribucion significativa
de las fuerzas internas, justificando la utilizacion del valor reducido en el disefio del
elemento a torsion y de los elementos de soporte.

11.2.5.4. — Limites en el Esfuerzo Cortante:

Rara vez se encuentra un elemento sujeto Unicamente a torsion. La situacién normal es
aquella de una viga sujeta a los momentos flectores y fuerzas cortantes usuales,
solicitaciones a las cuales se superponen los momentos torsores. En un elemento
fisurado, tanto el corte como la torsion incrementan las fuerzas diagonales en las bielas
de compresion, los anchos de las fisuras diagonales y la resistencia requerida del
refuerzo transversal.

Con base principalmente en observaciones empiricas, el ancho de las grietas diagonales
en condiciones de servicio puede limitarse controlando el esfuerzo cortante calculado
bajo torsién y cortante mayorados. Las dimensiones de la seccién transversal deben ser
tales que:

a) En secciones solidas

(V_u>2+<—T”ph )2 <p(C=+2f) (1239)
by, d 1,7A§h - byd ' 3 c 2.
b) En secciones huecas
A% Tupn \° Ve 2 =
(bw_d) + (1,7Agh) =¢ (bwd +3 fc) (11.2.39)

Si es que el espesor de la pared es menor que A, /pn, €l segundo término de la ecuacion
(11.2.66) debe reemplazarse como sigue:

2 2
TuPn ( Ty )
2 ?
1,742, 1,7Aont




donde:

I, = fuerza cortante mayorada en la seccion transversal que ocurre simultdneamente
con Ty,.

pn = perimetro del eje del refuerzo transversal cerrado dispuesto para torsion, mm.

A, = areaencerrada por el eje del refuerzo transversal cerrado mas externo dispuesto
para resistir la torsion, mm?2.

11.2.5.5. — Calculo de la Armadura para Torsion:

El refuerzo por torsion incluye tanto armadura transversal como armadura longitudinal,
tal como se vio en la idealizacion de una pieza fisurada a torsion. A diferencia de la
armadura para cortante, el refuerzo para torsion siempre debe consistir en estribos
cerrados, ya que de otra manera no se brindaria una resistencia adecuada al flujo de
cortante que tiene lugar alrededor de toda la pieza.

La resistencia nominal a torsion de una pieza de hormigdn armado segun la Norma
Boliviana del Hormigon Estructural se halla mediante:

_ 240A¢fye

T, cot8 (11.2.40)

A, = area bruta encerrada por la trayectoria del flujo de cortante, mm?2.

A; = areade unarama de un estribo cerrado que resiste torsion con un espaciamiento

s, mm?.

fye = esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo transversal cerrado para torsion,
Mpa.

6 = angulo entre el eje de un puntal o biela de compresion y la cuerda de traccion
de un elemento.

Se permite tomar A, = 0,854, Y el valor del angulo debe cumplir: 30° < 6 < 60°.
Esta ultima expresion se obtiene analizando el modelo puntal-tensor definido para
vigas fisuradas a torsién y sirve, luego de despejar el término A, /s, para calcular la
armadura transversal para torsion.

Una vez determinada la armadura transversal de torsion, debe definirse el valor del
refuerzo transversal combinado entre corte y torsion A, ; de la siguiente forma:

Avee) _ Ay, oA
(Pext) =204 22 (11.2.41)



donde A, es el area de dos ramas de un estribo cerrado mientras que A; es el area de
una sola rama de un estribo cerrado.

El &rea adicional de refuerzo longitudinal necesario para torsion, A, no debe ser menor
que:

A, =2p, (@> cot? § (11.2.42)
s Iy
donde:
fy = esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo longitudinal de torsion, Mpa.

El valor de A;/s en (11.2.42) corresponde al refuerzo determinado mediante (11.2.40)
sin modificar su valor para evitar el uso de cantidades excesivas de armadura
longitudinal.

11.2.5.6. — Refuerzo Minimo para Torsion:

Para controlar la pérdida de rigidez tras el agrietamiento inclinado y asi permitir el
desarrollo de la resistencia torsional Gltima de la viga, el maximo espaciamiento para
el refuerzo transversal para torsion no debe exceder al mas pequefio de los siguientes
valores:

Pn/8
<

5= {SOOmm
(11.2.43)

Complementariamente a la anterior disposicion el cddigo indica que el refuerzo
longitudinal para torsion debe estar distribuido a lo largo del perimetro del estribo
cerrado con un espaciamiento maximo de 300mm entre barras y que debe haber por
lo menos una barra longitudinal en cada esquina de los estribos.

El refuerzo a torsion debe ser desarrollado mas alla del punto en que se requiera por
analisis en por lo menos una distancia igual a (b; + d), donde b, es el ancho de la parte
de la seccidn transversal que contiene los estribos cerrados para torsion. Esta distancia
es mayor a la usada para el refuerzo de cortante y flexion debido a que las fisuras por
traccion diagonal debidas a la torsion se desarrollan en un patron helicoidal.

Ademas, donde se requiera refuerzo para torsién, el area minima combinada por corte
y torsién de estribos cerrados debe calcularse como:
1 bys bys
A, +24A) =—=/f/—>=035—
(4, ) = Ve I Tt
(11.2.44)

En realidad, si un elemento esta sometido a un momento torsor mayor a 0,257T,,., coOmo
se habia establecido anteriormente, la armadura transversal minima para la



combinacion de torsion y cortante es 0,35bh,,s/f,;, siendo el otro término de la
ecuacion (11.2.44) afiadido para compatibilizar con la ecuacion de armadura minima
para cortante.

En base a un analisis experimental del comportamiento de especimenes de ensayo
conformados por vigas de hormigon armado sometidas a torsion pura y a torsion
combinada con corte llevado a cabo por un comité de la ACI en el afio 1995, se definid
que el area minima total de refuerzo longitudinal para torsion A ,;,, para evitar el
riesgo de falla fragil tras el agrietamiento inclinado, debe calcularse como:

_ 5JFrcAep (A Tyt
(11.2.45)
donde:
4> 0,1752
S yt
(11.2.46)

Adicionalmente, el reglamento indica que se debe utilizar un didmetro minimo de
refuerzo longitudinal de 1/24 del espaciamiento entre estribos pero que no sea menor
del didmetro ¢ = 10mm (equivalente al No.10 en sistema decimal y al No.3 en
unidades inglesas).

11.2.6. — Diseflo de Fundaciones:

Las fundaciones como elemento estructural particular deben ser disefiadas para
soportar esfuerzos de flexion, corte, punzonamiento y aplastamiento. El reglamento
NB 1225001-1 define el formato general de disefio de la misma manera que para otros
elementos estructurales segun lo indicado en la seccion 11.2.1. y tomando en cuenta los
factores de la tabla 11.2-1:

Resistencia de disefio = ¢ - Resistencia nominal < Resistencia requerida

Flexion = 0,90
_ ) Punzonamiento = 0,75
¢ = Corte = 0,75
Aplastamiento = 0,65

En el presente proyecto se tiene definida la utilizacion de zapatas aisladas,
particularmente de alzado tronco-piramidal, para lo cual se desarrolla en los siguientes
apartados una breve explicacion del procedimiento de disefio para este tipo de
elemento.



El reglamento NB 1225001-1 contempla solo zapatas rectangulares de fundacion,
siendo las zapatas inclinadas apenas mencionadas en un articulo. En nuestro medio, sin
embargo, es muy comun la construccion de zapatas que tienen su parte superior en
forma tronco-piramidal. Las hip6tesis generales que plantea el reglamento para zapatas
rectangulares permiten encarar el analisis en flexion y punzonamiento de las zapatas
tronco-piramidales con ajustes menores. No ocurre lo mismo en el caso de corte, para
lo cual se recurrio en el presente trabajo a otras fuentes.

11.2.6.1. — Secciones Criticas

El funcionamiento de las zapatas aisladas es complejo y el célculo se realiza mediante
métodos simplificados y en secciones de particular importancia en la transmision de
esfuerzos de la columna a la zapata.

El disefio o verificacion de zapatas se realiza en las denominadas “secciones criticas”
mencionadas anteriormente, las cuales son indicadas por reglamento para cada una de
las solicitaciones en consideracion. En cada uno de los siguientes apartados el
procedimiento esta referido a dichas secciones.

11.2.6.2. — Flexion:

Para el disefio a flexion de zapatas aisladas, segun indica el articulo 15.4.2 Pag 232
del reglamento Norma Boliviana del Hormigén Estructural: “El momento maximo
mayorado, M,,, para una zapata aislada debe calcularse en la cara de la columna...” .

Para ilustrar lo anterior se muestra la siguiente figura:

e P

Figura I1.2-14: Secciones criticas para flexion segun tipo de zapata.
Fuente: “Ejemplos de Aplicacion del Proyecto del Reglamento CIRSOC 201-20057,
Balat - Bissio - Ortega.

Dado que no existen recomendaciones en el reglamento para el disefio de zapatas de
seccidn variable como las de alzado tronco-piramidal, se introduce una simplificacion



en los célculos del lado de la seguridad: se supone que la seccidn resistente es de ancho
constante e igual al menor ancho de la seccion transversal (figura 11.2-15).

Adoptado

Figura 11.2-15: Simplificacion de la seccion resistente a flexion en zapatas aisladas
de alzado tronco-piramidal.
Fuente: “Ejemplos de Aplicacion del Proyecto del Reglamento CIRSOC 201-2005”,
Balat - Bissio - Ortega.

11.2.6.3. — Corte:

El codigo NB 1225001-1 indica en el capitulo 11 que las secciones criticas para el
corte, en las condiciones de carga de los elementos estructurales en estudio, se deben
ubicar a una distancia no mayor a “d” de las caras de las columnas (Figura 11.2-16) pero
no contempla especificamente el analisis bajo solicitaciones de corte de secciones de
ancho variable.
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Figura 11.2-16: Secciones criticas para corte segun tipo de zapata. Fuente:
“Ejemplos de Aplicacion del Proyecto del Reglamento CIRSOC 201-2005”, Balat -
Bissio - Ortega.

Si bien una hipétesis del lado de la seguridad podria consistir en tomar con ancho
resistente el menor ancho de la seccidn, de la misma forma que en flexion, esto
resultaria en un disefio exageradamente conservador y obligaria bien a disefiar zapatas
con alturas innecesariamente grandes o a dejar de utilizar zapatas de seccion variable.

En la referencia 10 se indica que en elementos sin estribos, la resistencia al corte puede
suponerse compuesta por:




1. El aporte de la zona de hormigon comprimido
2. El efecto pasador de las armaduras de flexion y
3. El efecto de engranamiento de agregados de la zona fisurada.

En la referencia 10, al no existir indicaciones reglamentarias ni referencias
bibliograficas més especificas, se propone adoptar el siguiente criterio para evaluar la
resistencia al corte:

a) Suponer que la resistencia al corte de la zona comprimida de hormigon
esta provista por un sector de ancho constante e igual al menor ancho de
la seccion.

b) Suponer que el resto del corte esta provisto por una seccién con un acho
igual al ancho promedio entre el minimo y el maximo que presenta la
seccion.

Ademas, en dicha referencia se explica brevemente que para elementos sin armadura
de corte, segun ensayos publicados en los ultimos 30 afos, el aporte de la zona
comprimida representa solamente alrededor del 25% de la resistencia total al corte. De
lo anterior es que se propone la expresion:

h=V= [0125 bpmin + 0,75 (bmax + bmin)/z] d \/E/6

Vi = (5 bymin + 3 bay) d /£ /48 (11.2.47)

11.2.6.4. — Punzonamiento:

Segun reglamento, los perimetros criticos pueden tomarse a una distancia no menor
que d /2 del perimetro de las columnas:
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Figura 11.2-17: Perimetro critico a punzonamiento. Fuente: “Ejemplos de
Aplicacion del Proyecto del Reglamento CIRSOC 201-2005”, Balat - Bissio - Ortega.



La carga efectiva de punzonamiento puede calcularse bien considerando la reaccion
del suelo que se encuentra por fuera del perimetro critico o bien como la carga de la
columna descontada de la reaccion del suelo que se encuentra encerrada por el
perimetro critico.

El articulo 11.12.2.1 del cdédigo NB 1225001-1 indica que la resistencia al
punzonamiento debe ser tomada como el menor de los siguientes valores:

V.= (1 +2/B)f b,d/6 (11.3.483)
V, = [asd /by + 2]\/f/b,d/12 (11.3.48h)
V. = /f!bod/3 (11.3.48¢)

donde:

B = relacion del lado largo al lado corto de la columna, la carga concentrada o el area
de reaccion.

a; = 40 para columnas interiores, 30 para columnas de borde y 20 para columnas de
esquina.

b, = perimetro critico a punzonamiento.
11.2.6.5. — Aplastamiento:

La seccidn 10.17 del reglamento NB 1225001-1 cubre la resistencia al aplastamiento
en apoyos de hormigdn limitando el esfuerzo por aplastamiento permisible al valor de
0,851,

B, = ¢(0,85f/4,) (11.3.49a)

La expresidn anterior es de validez general y solo puede ser modificada en caso de que
el area de apoyo sea mayor en todos sus lados que el area cargada, lo que da un aumento
de la resistencia al aplastamiento por efecto de confinamiento:

B, = ¢(0,85f/A1)\JA,/A, (11.3.49Db)
donde:
B, = carga maxima admisible por aplastamiento.

A, = érea cargada, no debe ser mayor que la platina de apoyo o que el area de la seccion
transversal de apoyo.

A, = area de apoyo, se obtiene mediante la aplicacion de un tronco-piramidal (ver
figura 11.2-17).



El reglamento limita el incremento de resistencia por confinamiento. El valor de la
relacién /A, /A, no debe ser tomado mayor a 2.

11.2.6.6. — Transmision de Esfuerzos en la Base de Columnas:

La seccion 15.8 del codigo NB 1225001-1 cubre este tema con varias
disposiciones que en el caso de estructuras de hormigon construidas in situ se pueden
resumir como sigue:

a) Las fuerzas de compresion se transmiten por aplastamiento del
hormigon, se debe efectuar la verificacion ya descrita en la seccion
anterior tanto en la cabeza de la zapata como en la base de la columna.

b) Los momentos son transmitidos a las zapatas a traves del refuerzo y por
lo tanto este debe anclarse como pasadores dentro de las zapatas,
cumpliendo las disposiciones de la seccion 12.17 que indica los
requisitos especiales para empales en columnas.

c) Las fuerzas laterales deben transmitirse a la zapata de acuerdo con las
disposiciones a cortante por friccion de la seccion 11.6 del reglamento
ya revisadas en la seccion de cortante, o mediante otros medios
apropiados.

11.3. — Disefio Estructural de Tanques de Almacenamiento

Los tanques son estructuras cuya funcién es almacenar liquidos. Son de tres
tipos: enterrados, superficiales o elevados. Los primeros estan constituidos por
piscinas, cisternas, reservorios de agua potable, etc. Los segundos son aquéllos que
estan apoyados sobre la superficie del terreno y son utilizados como una alternativa a
los tanques enterrados cuando el costo de la excavacion del terreno es elevado o cuando
se desea mantener la altura de presion por la topografia del terreno.

Los tanques elevados se emplean cuando se necesita elevar la altura de presion del agua
para su distribucion. Son de diferentes tamafios dependiendo del volumen de liquido
que almacenaran. En la figura 11.3-1 se muestran algunos tipos de tanques. Los tanques
también se clasifican por su forma en planta en: cuadrados, rectangulares o circulares.
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Figura 11.3-1 Tipos de tanques de almacenamiento
Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Armado, Harmsen Teodoro E. (2002).

Los tanques deben proyectarse y construirse buscando garantizar su
hermetismo. Esto se consigue controlando el fisuramiento del concreto, ubicando,
disefiando y detallando juntas, distribuyendo convenientemente el refuerzo, etc.

Para el disefio, algunos autores recomiendan emplear el método eléstico. De este modo,
controlan directamente el esfuerzo de trabajo del acero manteniéndolo en limites que
no agudicen el agrietamiento del concreto. Sin embargo, el ACI recomienda tanto el
método de disefio a la rotura como el método elastico, presentando algunos criterios
adicionales a ser tomados en cuenta en este tipo de estructuras.

En el presente capitulo se desarrollaran los criterios propuestos por el cddigo
del ACI para el disefio de tanques por el método de disefio a la rotura.

11.3.1 — Consideraciones Generales para el Disefio
11.3.1.1 — Recubrimiento del Refuerzo

Para las estructuras retenedoras de liquidos, el ACI sugiere los recubrimientos
minimos mostrados en la Tabla 11.3-1.

Condiciones Recubrimiento cm)
Losas:
Bajo condiciones secas:
. 4.00
-Varillas #14 y #18
2.00

-Varillas #11 y menores

Concreto en contacto con el terreno, agua, intemperie,




aguas servidas vaciado contra encofrado; concreto en
elementos apoyados sobre losas de cimentacién o que 4.00
soportan terreno: 5.00
-Varillas #5 y menores
-Varillas #6 a #18

Vigas y columnas:

Bajo condiciones secas:

-Estribos 4.00
-Refuerzo principal 5.00
Superficies en contacto con el terreno, agua, intemperie:
-Estribos 5.00
-Refuerzo principal 6.50
Muros:

Bajo condiciones secas:
-Varillas #11 y menores 2.00
-Varillas #14 y #18 4.00
Superficies expuestas al terreno, agua, aguas servidas,
intemperie, vaciadas contra encofrado:

-Tanques circulares 5.00
-Otros 5.00
Zapatas:

Superficies vaciadas contra encofrado apoyadas en losas de
cimentacion: 5.00
Superficies vaciadas directamente contra el terreno y en

contacto con él: 7.50
Refuerzo en la cara superior de la zapata: Similar a losas
Zapatas sobre pilotes: 5.00

Tabla 11.3-1 Recubrimientos minimos del refuerzo en estructuras retenedoras de
liquidos.
Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Armado, Harmsen Teodoro E. (2002).

11.3.1.2 — Método de disefio a la rotura

Las combinaciones de carga presentadas en el capitulo Il seran utilizadas para
el disefio de estructuras retenedoras de liquidos con la Unica diferencia que el factor de
amplificacion del empuje hidrostatico serd 1.7 y no 1.4, en las expresiones (11.2.1a) y
(11.2.1b).



Adicionalmente, las cargas amplificadas evaluadas a través de las expresiones
planteadas en el capitulo Il, seran incrementadas por los coeficientes de durabilidad
presentados en la Tabla 11.3-2

Solicitacién Coeficiente de
durabilidad

Refuerzo provisto por flexion 1.30

Refuerzo provisto para resistir tension pura 1.65

Refuerzo provisto por corte 1 1.3(Vu-0Ve)

Concreto sometido a compresion 1.00

Tabla 11.3-2 Coeficientes de durabilidad
Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Armado, Harmsen Teodoro E. (2002).

11.3.2 — Andlisis de Tanques Rectangulares y Circulares

Los tanques rectangulares trabajan principalmente a flexion y corte mientras
que los circulares, a traccion pura, cuando son superficiales o elevados y a compresion
para cuando son enterrados.

11.3.2.1 — Tanques rectangulares

Las paredes, la base y la tapa de los tangues rectangulares son losas sometidas
cargas uniformemente distribuidas, triangulares o trapezoidales. Dependiendo de sus
dimensiones, experimentan flexion en una o dos direcciones. Conservadoramente, se
puede considerar que estos elementos trabajan en ambas direcciones
independientemente, analizando la flexién primero en una direccién y luego en la otra.
Las fuerzas internas se calculan resolviendo los marcos obtenidos de cortes
horizontales y verticales, como se muestra en la figura 11.3-2.

Este procedimiento de anélisis suele dar como resultado armaduras excesivas.
Sin embargo, en tanques pequefios un andlisis mas exhaustivo no reduce
considerablemente la cantidad de refuerzo ya que el disefio se ve dominado por el
control del fisuramiento.
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Figura 11.3-2. Secciones a considerar para el analisis de tanques rectangulares
Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Armado, Harmsen Teodoro E. (2002).

En tanques grandes, un andlisis mas cuidadoso es justificable pues la cantidad
de acero que puede ser ahorrada es considerable. Para ello, se toma en cuenta que las
paredes, base y techo del tanque trabajan como losas armadas en dos sentidos.

Por las caracteristicas geométricas de estas estructuras y el tipo de carga a que
estan sometidas, no es posible emplear los métodos de disefio de losas armadas en dos
direcciones. En estos casos se emplean tablas como las mostradas en el apéndice A en
las cuales se muestran los esfuerzos que se desarrollan en diversos puntos de las losas,
con diferentes condiciones de apoyo, sometidas a diversos tipos de carga.

Las paredes se analizan como losas con dos lados continuos los que
corresponden a las paredes adyacentes a ellas. La condicién de apoyo de sus otros dos
lados depende de cada caso particular. Si el tanque es cuadrado, los momentos en las
paredes adyacentes seran iguales y la esquina no rotara. Sin embargo, en el caso de un
tanque rectangular, los momentos en dos paredes adyacentes no seran iguales y para
conservar el equilibrio sera preciso efectuar una redistribucion de momentos en funcion
a sus rigideces. Puesto que los momentos varian a lo alto del tanque, la redistribucion
se efectuara en varios niveles. Los esfuerzos en los puntos interiores de la losa, se
ajustaran acorde con la variacion de éstos en sus extremos.

Todas las caras de un tanque, ademés de los esfuerzos de flexion y corte,
soportan fuerzas de traccién o compresion provenientes de las reacciones de las caras
perpendiculares.



Al acero necesario para soportar estas tracciones debe sumarse el necesario para
la flexion y el concreto de la seccion debe estar capacitado para resistir la compresion
adicional.

11.3.2.2 —Tanques circulares

Los tanques circulares presentan la ventaja que la relacion entre la superficie de
contacto con el agua y su capacidad es menor que la correspondiente a los tanques
rectangulares, requiriendo, ademas, menor cantidad de materiales. Por otro lado,
presentan la desventaja que el costo de su encofrado es mayor. Para estructuras de gran
capacidad, su utilizacion resulta mas econdmica, sin embargo, no es conveniente
emplearlos en estructuras pequefias.

En la figura 11.3-3(a) se muestra la distribucion de la fuerza anular en la pared
de un tanque circular considerandola empotrada en la base en un caso y rotulada en el
otro. Como se aprecia, la distribucidn no es triangular la cual se presentaria si la base
no restringiera su desplazamiento. En la figura 11.4-3(b) se presenta la distribucion de
los momentos verticales en la pared. Si se considera que la base de la pared esta
empotrada, la tension en la cara interior se presenta en la parte baja, mientras que, en
casi toda su altura, la cara exterior esta traccionada.

0.0 0.0
Empotrado 0.2 0.2
Exterior Interior

Rotulado 1 0.4 0.4
0.6

0.6 Rotulodo Emootiod

. 0.8 \Jo.8 ~Tporece

1.0 LD
{0) Fuerza anulor en los (b) Momentos verticales
poredes del tonque en lo pored

Figura 11.3-3 Fuerzas internas en las paredes de tanques circulares
Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Armado, Harmsen Teodoro E. (2002).

Al igual que para el disefio de tanques rectangulares, existen tablas que permiten
determinar la fuerza anular y los momentos verticales en las paredes de tanques
circulares. Conocidas estas fuerzas internas es posible determinar el refuerzo horizontal
y vertical de las paredes del reservorio. Del mismo modo, existen tablas que permiten
determinar los momentos y fuerzas cortantes en losas circulares sometidas a cargas
uniformemente distribuidas. En el apéndice | se presentan tablas para la determinacion
de los esfuerzos en tanques circulares.

11.3.3. - Tanques Elevados



Los tanques elevados constan de dos partes principales: el tanque propiamente
dicho o cuba y la estructura portante (ver figura 11.3-1). La estructura portante puede
estar constituida por un fuste cilindrico o tronco-conico, el cual es usado para tanques
de grandes dimensiones o por una serie de columnas arriostradas, usadas en tanques
pequefios y medianos. La presente seccion esta orientada al disefio de éstos.

11.3.3.1. - Disefio del VVaso Contenedor

El disefio del vaso contenedor es basicamente igual que en los casos ya
presentados. Las cargas que actuan sobre la estructura son las mostradas en la figura
I1.3-4. Si el tanque es grande, puede ser necesario disponer vigas que sirvan de apoyo
a la losa de fondo. Sin embargo, para tanques pequefios, ésta se apoya en las paredes.
El diagrama de momentos obtenido por el método simplificado se presenta en la figura
11.3-4.

Peso del lecho
Tl rirtd

Empuje de
liquido
YT T117 .-
Uy 11
Peso de lo losa y liquido “"““""““
Cargos octuantes Diagrama de momentos
flectores

Figura 11.3-4. Anélisis del vaso contenedor de un tanque elevado
Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Armado, Harmsen Teodoro E. (2002).

Las paredes, ademas del refuerzo requerido por el empuje hidrostatico del agua,
deben disefiarse para soportar tanto la carga que le transmite el techo como la que le
transmite la losa de fondo. Las cargas a considerar seran las mostradas en la figura 11.4-
5.
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Figura 11.3-5. Cargas transmitidas a las paredes del contenedor
Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Armado, Harmsen Teodoro E. (2002).

11.3.3.2 Disefio de la estructura portante

Los tanques elevados apoyados en columnas arriostradas se caracterizan porque
son estructuras con gran masa concentrada en su parte superior y una estructura
portante flexible.

Las columnas se disefian para resistir el peso del contenedor. Para su pre
dimensionamiento se puede asumir que toda la estructura del tanque es una viga en
voladizo. Bajo esta suposicion, las cargas axiales en las columnas se determinan en
funcién a la distancia del elemento al eje neutro del conjunto, el cual es también su eje
de simetria. En la figura 11.3-6(a) se muestra una distribucion de cuatro columnas y el
eje neutro esta trazado en lineas punteadas. EI momento de inercia del conjunto
respecto al eje neutro, despreciando la inercia propia de las columnas es:

peT

(o)
Figura 11.3-6. Fuerzas en las columnas del tanque elevado
Fuente: Disefio de Estructuras de Concreto Armado, Harmsen Teodoro E. (2002).




I = 4Av?

donde: I: Momento de inercia del conjunto respecto al eje neutro.
A:  Areade unacolumna.
V: Distancia de la columna al eje neutro del conjunto.

La carga axial en la columna mas esforzada sera:
W Hh

+_
4 4v

donde: Carga axial en la columna.

P:

W: Peso de la cuba incluyendo todas sus cargas de disefio.

H: Fuerza sismica (se recomienda un minimo de 0.20W a 0.25W).
h:

Distancia entre el punto de aplicacion de la fuerza H y la base de
la estructura portante.

La flexion alrededor del eje neutro constituido por la recta que une dos
columnas opuestas también debe considerarse. En este caso el momento de inercia sera
(ver figura 11.4-11(b).):

I = 2A1712
donde: Vi Distancia de la columna al nuevo eje neutro.

Como se aprecia, las columnas ubicadas sobre el eje neutro no participan
para la determinacion del momento de inercia del conjunto. La carga axial en las
columnas més esforzadas seré:

_W+Hh
4 4y,

Las columnas se pre dimensionan con la carga mas critica. Para otras
distribuciones de columnas, el procedimiento es similar, es decir, se analiza la flexion
respecto a los ejes de simetria que ésta presente.

Por su parte, los arriostres se pre dimensionan con un peralte de
aproximadamente 1/8 a 1/10 de su longitud y un ancho que es de 1/2 a 2/3 del peralte.
Se especifica que el angulo formado entre dos arriostres adyacentes varie entre 75° y
105° para que el elemento pueda considerarse eficiente. Ademas el espaciamiento
vertical de estos elementos debe definirse buscando siempre que la esbeltez de las
columnas no se incremente al punto de requerir un disefio especial bajo consideraciones
de esbeltez.



Estando los elementos pre dimensionados, la estructura portante se analiza. Se
determinan los esfuerzos y se disefia el refuerzo longitudinal y transversal. El refuerzo
transversal también se extiende a todo lo largo de las piezas para que sirva de apoyo al
refuerzo longitudinal y para que absorba las fuerzas cortantes que se desarrollan.



CAPITULO 11l
INGENIERIA DEL PROYECTO

I11.1. — Topografia del Terreno:



Se realizé el levantamiento topografico del terreno para el disefio. Se observa que el
terreno es relativamente plano con una pendiente en direccion sudeste, teniendo los
mayores desniveles en el area de emplazamiento de la obra del orden de 40cm. La
planilla de coordenadas se encuentra adjunta en el anexo A.

111.2. — Estudio de Suelos:

El estudio de suelos del sitio de emplazamiento de la obra fue ejecutado en el mes de
septiembre del afio 2014 sobre una muestra extraida de la zona central del area de la
construccién, a una profundidad de 3.95 metros, comprendiendo los siguientes
ensayos:

e Granulometria
e Limites de Atterberg
e Ensayo de Carga Directa (S.P.T.)

Por medio de estos ensayos se procedio a la clasificacion del suelo y a la determinacion
de la capacidad portante del mismo, siendo los resultados los resumidos a continuacion:

Clasificacion del Suelo:
Gravas bien graduadas, mezcla de arena y grava con poco o nada de material fino.
SUCS: GP
AASHTO:  A-1-a(0)
Resistencia Admisible del Suelo:
O gdm = 3,40 kg/cm?

El informe completo de estos estudios se encuentra adjunto en el anexo C, se optara
por usar un factor de reduccion ¢=0,80 para la resistencia calculada de forma de residir
en el lado de lo seguro, obteniendo un esfuerzo admisible de:

Ogdm = 2,70 kg/cm?
I11.3. — Cargas en la Estructura:

En el presente proyecto se optd por seguir las especificaciones del reglamento ACI
318-05 para el disefio estructural de elementos de hormigén armado, los que conforman
toda la estructura portante del edificio. Dicho reglamento sefiala que se deben obedecer
los valores de cargas que se dictan en la norma de la sociedad americana de ingenieros
civiles “Minimum Design Loads for Buildings and Other Structures, ASCE 7-05”
(Cargas minimas de disefio para edificios y otras estructuras), documento en el cual se
describen de forma organizada los valores de las cargas vivas y muertas y el
procedimiento adecuado para su aplicacion, asi como la obtencion adecuada de los



efectos de viento, nieve, lluvia y sismos y las combinaciones respectivas de todas estas
acciones a aplicarse para todo tipo de estructuras, no solo para las de hormigén armado.

En los siguientes apartados se resumen los valores adoptados para los distintos casos
de carga siguiendo las indicaciones de la normativa de cargas mencionada en el parrafo
anterior para la determinacion de las acciones que se deben aplicar al edificio para
garantizar su integridad estructural. Todas las tablas y figuras indicadas como
referencia en los siguientes parrafos pertenecen al cuerpo del reglamento ASCE 7-05.

111.3.1. — Cargas Permanentes:

Se considerara como carga permanente Gnicamente al peso propio de la estructura y el
peso del volumen maximo de almacenamiento de agua.

Los valores de los pesos unitarios de los materiales para la obtencion de dichos pesos
propios se adoptaran como los valores caracteristicos sefialados en las tablas C3-1
“Minimum Design Dead Loads” (Cargas muertas minimas de disefio) y C3-2
“Minimum Densities for Design Loads from Materials” (Densidades de materiales
minimas de disefio), las unidades fueron transformadas del sistema inglés al
internacional y se redonde6 al mayor:

Hormigdn normal: 23kN /m?3
Hormigon normal armado: 24kN /m3
111.3.2. — Accion del Viento:

Dado que la estructura cumple con los requisitos enunciados en la seccién 6.4 del
capitulo de cargas de viento del cédigo ASCE 7-05, estaria permitido utilizar el
procedimiento simplificado indicado en dicho documento como “Método 1”para la
obtencidn de cargas de viento de disefio para la estructura. Dichos requisitos son los
siguientes:

e Laestructura es de diafragma simple. Las cargas de barlovento y sotavento
son transmitidas verticalmente a través de un solo diafragma (sin
separaciones estructurales).

e Esuna estructura de baja altura. Estructura cerrada o parcialmente cerrada
con techo de altura media no mayor a 18m y cuya menor dimension
horizontal es mayor o igual a dicha altura.

e La estructura es de perimetro cerrado y no es sujeto de provisiones de
proteccion a impacto de objetos arrojados por el viento.

e La estructura es de forma regular. Edificios u otras estructuras que no
tengan irregularidades geométricas inusuales en su forma espacial.



e Laestructura no es flexible. Estructuras esbeltas que tienen una frecuencia
fundamental natural menor a 1Hz.

e La estructura no tiene caracteristicas que la hagan sujeta de cargas por
viento cruzado, formacion de remolinos, inestabilidad debido a rafagas o
corrientes bruscas; y no esta localizado de forma que efectos de tunel o de
vibracion en la cara ameriten especial atencion.

e La estructura tiene una seccion transversal aproximadamente igual en
ambas direcciones ya sea con un techo plano o uno inclinado a un angulo
menor a 45°.

e La estructura esta exenta de casos de carga torsionales o dichos casos de
carga no controlan el disefio de ninguno de los miembros de la estructura
resistente a cargas de viento.

La expresion béasica para la obtencion de la presion ejercida por el viento sobre la
estructura, ps, por el método simplificado segun el reglamento ASCE 7-05, denotada
como ecuacion 6-1 de dicho documento, es la siguiente:

Ds = AKz¢IPsao

donde:

A = factor de ajuste por altura y categoria de exposicion.

K,; = factor topogréfico evaluado a la altura media de la cubierta.
I = factor de importancia.

Ps30 = presion de viento simplificada para categoria de exposiciéon B a una altura h =
10mel =1,0.

Los siguientes apartados detallan resumidamente la determinacion de los parametros
necesarios para obtener las cargas de viento de disefio.

111.3.2.1. — Factor de Importancia, I:

La estructura se clasifica segun la tabla 1-1 del reglamento como categoria Il, al tratarse
de una estructura destinada al almacenamiento de liquidos sin peligro de derrames
quimicos y/o explosivos a la comunidad en caso de falla y se encuentra en una zona
donde no ocurren huracanes, por lo que segun la tabla 6-1:

I =1,00
111.3.2.2. — Categoria de Exposicién:



La estructura se clasifica en la Categoria A “Estructuras Esenciales” al encontrarse en
un &rea rural con pocos obstaculos al viento a distancias menores a los 800m en todas
las direcciones de la estructura, cumpliendo con el articulo 6.5.6.3 del reglamento.

111.3.2.3. — Factor de Ajuste de Altura y Exposicion, A:

El factor de ajuste de altura y categoria de exposicién A se utiliza para corregir el valor
de ps3o que, como se indicd anteriormente, corresponde a una altura de 10 m en
categoria de exposicion A.

La siguiente tabla detalla las superficies del los distintos niveles de la cubierta y sus
respectivas cotas para la determinacion de la altura media de la cubierta:

Nivel Cota Superficie
Cubierta )
m m
A 13.00 7.85

Tabla 111.3-1: Cotas y superficies correspondientes de la cubierta del edificacion.

La altura media ponderada obtenida es:

h =13,00m

altura ligeramente mayor a la definida para la obtencién de ps3,, tomando entonces el
factor de ajuste por interpolacion de la figura 6-2 del reglamento:

A=1,04
111.3.2.4. — Factor Topogréfico, K ,;:

El factor de topografia, como lo sefiala el articulo 6.5.7 del reglamento, es utilizado
para tomar en cuenta efectos de aumento de velocidad en colinas aisladas, barrancos o
en cualquier cambio abrupto en la topografia general para cualquier categoria de
exposicion. El edificacion en estudio no cumple con las condiciones para la aplicacion
de este factor de correccion, por lo tanto:

K,: = 1,00
111.3.2.5. — Presion Simplificada de Viento de Disefio, pg3o:

La seccién 6.5.4 del ASCE 7-05 indica que se deben utilizar los valores de velocidad
media de viento dados por la figura 6-1del mismo c6digo, salvo que se trate de regiones
especialmente ventosas o se estime la velocidad media del viento por medio de datos
climéticos locales.



Dado que el grafico 6-1 solo brinda valores de velocidades medias de viento para
territorio norteamericano, se opta por utilizar valores estimados por medio de datos
locales. Para este ultimo propdsito el reglamento ASCE 7-05 indica lo siguiente:

“[...] En zonas no vulnerables al paso de huracanes, cuando la velocidad basica del
viento es estimada por medio de datos climaticos locales, ésta no debe tomarse menor
alavelocidad de viento asociada a una probabilidad anual de 0,02 (50 afios de periodo
de retorno), y el estimado debe ser ajustado para equivaler a mediciones de intervalos
de viento de 3 segundos de duracion medidos a una altura de 10m sobre el suelo en
exposicion Categoria C. [...]”

Para tratar de cumplir lo méas aproximadamente posible lo anterior se recurrio a los
datos de velocidad méaxima del viento de la estacion climatoldgica recopilados por el
SENAMHI (Servicio Nacional de Meteorologia e Hidrologia), en la estacion ubicada
mas cercana al sitio del proyecto. La estacion tiene registros continuos y consistentes
desde el afio 1954 hasta el afio 2004, de donde se extrajo el valor maximo para ser
utilizado en el célculo. El valor a utilizarse es el siguiente:

Velocidad Bésica del Viento (T=50afios): 45nudos/hr = 84km/hr

De acuerdo a la velocidad de viento adoptada para el célculo del proyecto se encuentran
los valores de las presiones a aplicarse en las distintas zonas de la estructura mediante
las tablas de la figura 6-2 del reglamento. Debido a que en dichas tablas no se incluyen
valores bésicos de velocidad de viento menores a 137km/h (85mph) se obtuvieron las
presiones mediante la extrapolacion de los datos existentes en las mismas. La siguiente
tabla detalla las presiones obtenidas por el procedimiento mencionado:

Zonas
Presién Horizontal (kN/m?) Presion Vertical (kN/m?)
A B C
0,25 -0,13 -0,27

Tabla 111.3-2: Presion simplificada de viento de disefio pg3, por zonas para el
proyecto.

111.3.2.6. — Presion Simplificada de Viento de Disefio, pq:



La presion simplificada de viento de disefio se obtiene aplicando los factores de
correccion a la homénima presion pgs, tabulada en la figura 6-2 del reglamento.
Aplicando los coeficientes obtenidos en los anteriores apartados resulta que:

ps = 1,04ps30
quedando entonces las presiones calculadas por zonas:

Zonas

Presién Horizontal (kN/m?) Presién Vertical (kN/m?)

A B C D E F G H

0,22 | -0,14 | 0,15 | -0,07 | -0,23 | -0,15 | -0,15 | -0,15

Tabla 111.3-3: Presion simplificada de viento de disefio p, por zonas del proyecto.

Para la aplicacién de las presiones detalladas en la tabla 111.2-5 del presente proyecto
se toma en cuenta que al tratarse de una cubierta plana no existen las zonas B ni D y el

(1Pt

valor del término “a”, necesario para la delimitacion de las zonas es:

< {10% * 24,60m

— 10,40 * 10,30m
La presion minima de disefio segtn el reglamento es de 0,48kN/m?, aplicada
horizontalmente sobre el area de la proyeccion de la estructura en un plano vertical
perpendicular a la direccion asumida del viento, mientras se considera nulo el valor de
la presion vertical en la cubierta.

->a=246m

Adicionalmente a las presiones obtenidas por calculo se aplicard en combinaciones
separadas la presion minima establecida para asegurar el cumplimiento de los efectos
minimos.

I11.4. — Combinaciones de Carga:

Para obtener los méximos efectos sobre los distintos elementos estructurales se
consideraron las expresiones indicadas en la seccion de disefio estructural, dado que
éstas incluyen los casos de carga que se tienen en cuenta en el presente proyecto. Las
expresiones mencionadas para las cargas a tener en cuenta toman en este proyecto las
siguientes formas:

U=14(D +F) (11.3.1a)
U=12(D+F+T)+1.6(L+H)+05(L,6S6R)  (11.3.1b)
U=12D+ 1.6W + 1.0L + 0.5(L, 6 S6 R) (11.3.1d)



U=09D+ 1.6W + 1.6H (11.3.1f)

Cada una de las combinaciones indicadas en estas Ultimas dos ecuaciones se multiplica
por la cantidad de casos de carga que se tenga para cada una las cargas que la componen
para obtener el nimero total de combinaciones. En el presente proyecto se tienen los
siguientes casos de carga:

e Cargas muertas y permanentes, D: Un solo caso de carga por ser pequefa
la posibilidad de cambio de posicion de los elementos considerados como
peso muerto.

e Presion a causa del agua en el contenedor, F: Dos casos de carga. Un caso
para obtener momentos maximos en los elementos del vaso y columnas
estando el contenedor lleno a su méxima capacidad y un caso de carga
cuando este se encuentra vacio dispuesto para su limpieza.

e Carga viva en techo, L,.: Dos casos de carga por ser pequefia la posibilidad
de aplicacion simultanea con la carga maxima de viento.

e Cargas de viento, W: Un caso de carga. Cuatro casos de carga para obtener
los efectos del viento calculados por el procedimiento simplificado
indicado en el capitulo I11.2. aplicados segun las cuatro direcciones
posibles del viento y otros cuatro casos para aplicar los efectos de la carga
minima por viento indicada por el reglamento ASCE 7-05 en cada una de
las cuatro direcciones.

De acuerdo a lo anterior y considerando que en la tercera combinacién de carga solo
se hicieron las permutaciones para carga de viento, se obtuvieron 7 combinaciones de
carga en total para la obtencion de las solicitaciones presentadas en la siguiente seccion
de analisis estructural.

111.5. — Anélisis Estructural:

El analisis de la estructura se realizdé por el método de Elementos Finitos con el
programa “SAP2000v.14” utilizando un modelo tridimensional de elementos lineales
para representar columnas y elementos de arriostre y elementos superficiales para
representar las paredes del vaso contenedor. Se tomaron en cuenta las cargas y
combinaciones de carga obtenidas mediante el reglamento ASCE 7-05 ya sefialadas en
secciones anteriores.

111.5.1. — Observaciones de la Comprobacion del Analisis Estructural:
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La comparacion de resultados entre el modelo realizado con el programa citado en el
parrafo anterior fue satisfactoria con el calculo manual realizado mediante el uso del
método de célculo expuesto en la norma PCA (Circular Concrete Tanks Without Pre
Stressing) en base al reglamento Norma Boliviana del Hormigon Estructural ya que se
presentaron resultados similares al orden del 12% en los esfuerzos obtenidos.

o | = M Saeas 11 Doyt - Ul M1 -
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Fig. 111.1- Modelos realizados en el programa “SAP 2000v.14”.
Fuente: Elaboracion Propia.

Los esfuerzos obtenidos mediante este analisis se presentan en las siguientes tablas.
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Momento maximo Cortante Esfuerzo axial
[Ton-m] maximo [Ton] [Ton]
Eje xx 1,223 -1,444 -
Eje yy 3,083 -1,586 -
Eje longitudinal - - 36,95

Fig. 111.2- Esfuerzos en Columnas obtenidos mediante el programa “SAP 2000v.14”.
Fuente: Elaboracion Propia.
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Fuerza [Ton] -5,295 0,189 36,595
Momento [Ton-m] 0,368 3,084 0,00

Tabla I11.4. — Esfuerzos transmitidos a Zapatas obtenidos mediante el programa
“SAP 2000.14” Fuente: Elaboracion Propia.

111.5.2. - Disefio Estructural del Contenedor
Como espesor de pared se adopta,
e=005-h+0.01-r=0.25m

y para la losa de fondo, "= 0.30m.

La comprobacion a cortante se efectia mediante la formula proporcionada para placas
sin armadura transversal:

/200
yrvSw =012\ 14 = Y100 p- fo - d

conelvalordek = 1,3 \/% = 6,66, se calcula vy, = 3,6257 r-e-y = 12,42kN/

m.



Por otra parte si consideramos p = 0.002y d =e — 0,047 — @/2 = 0,198m
(se ha supuesto @ = 10mm) con f,, = 25N /mm?, resulta para v, el valor 81,46
N/mm? o 81,46 KN/m.

El coeficiente yi vale vu/Vmax, €s decir, 81,46/12,42 igual a 6,56, lo cual resulta
satisfactorio.

La armadura vertical de la pared se determina por condiciones de fisuracion, a partir
del momento m,,, a partir de K=6,66 se obtiene «,,, = 0,2449, que corresponde al
momento maximo de empotramiento:

Mye =y T -h-e-y=251kNm/m
a partir del cual se calcula el mddulo de fisuracién k y la armadura:
0,75-m

= = 0,0026
(1,37 —e) -e%-104
A(minima) = 5¢cm?/m; ¢10 ¢/20cm.
La comprobacion en rotura de esta seccion se hace con la formula U= w-

(1 - 0,6 - w), resultando un coeficiente de seguridad muy elevado.

La armadura horizontal de la pared se determina a partir del esfuerzo de traccion
maximo, np. con el valor k=6.66, se obtiene a. = 0,6 , que corresponde al esfuerzo

=a-r hy=2466kN/m A= —2=5m?/m

Os,adm

ny

en donde se ha tomado una tensién admisible de 100 N/mm?: la mitad de esta armadura
hay que ponerla en cada cara, es decir, 2,5 cm?/m = @10 ¢/20cm.

Las armaduras ortogonales para solera se determinan a partir de los momentos (con p
= 25kN/m y ¢"=0.3m):

cara inferior: m= 0,34 - p - r = 11,65 KNm/m

k=0,012; Aminimay=8cm?2/m;

cara superior: m=mye= 2,51 kNm/m

k=0,0026  Aminima=8cm?/m.

A estas armaduras hay que sumarles las de traccion correspondiente al empuje
hidrostatico sobre las paredes. Con K=6,66, se obtiene a = 0,6, de donde:

ne=05-h%y-(1—a)=18kN/m A=—"—=2cm?

2:0gdm

con lo que las armaduras totales son



cara inferior: A =8+ 2 =10cm?%m @12 c/20cm.
cara superior: A = 8 + 2 = 10cm?/m
111.5.3 — Disefio de Columnas

La columna a ser verificada, de seccion rectangular de 300 x 400, con recubrimiento
mecanico de 50 mm esta sometida a los esfuerzos siguientes: Ng = 36,95 KN, Myq =
30,83 KN.m, Myq = 28,72 KN.m,

La resistencia de calculo del hormigén es f.; = % = 12—155 = 16,67 N/mm?y
los esfuerzos adimensionales son:

N, Ny, 36,95 - 103

=77 = = 0,0184 ~ 0.5
YT U, " fub-h_ 1667300-400 i
_ Myq 308310 _ Myg 2872105
Ha = feab-h? ~ 16,67-300-400% 0,0385 py = feab'h?  16,67-3002-400 0,0478

La flexion compuesta esviada puede reducirse a una flexo-compresion recta alrededor
del eje xx (porque u, es el mayor de los flectores adimensionales):

U=y +p pu,=0,0478 +0.5-0,0385 = 0,0671

El problema original de flexo compresion se reduce a otro de flexién compuesta recta
con axil Ng = 36,95 kN y esfuerzo flector calculado segun:

Mg =u-foq-b-h?>=0,0671-16,67-300-400? = 53,69 - 10°N.mm
= 53,69kN.m

El dimensionamiento de las armaduras simétricamente dispuestas en flexion
compuesta se puede hacer conforme al canto Util d = 400 — d' = 350mm. De esta
manera:

U,=f,q b d=16,67-300"350 = 1,75 10°N = 1750kN
Como el axil N; < 0,5 U,, este problema corresponde al caso 2° el cual se resuelve con

la ecuacion:

Uy = U, =

Md n Nd Nd - d (1 Nd >
d—d' " 2 d—-d' 2-U,
53,69 36,95 36,95-0,35 ( 36,95

= 0.35- 0,05 - 035-005 \" 2-1750

De las dos armaduras principales, A, es la armadura comprimida y se calcula con la
capacidad U, y la tension limitada por f,,4 # 365,22N /mm?

> = 154,79kN



Up  154790N

A, =—% =
2" f,a  36522N/mm?

= 479,11mm? - 2barras de $18 (508,94mm?)

La armadura del soporte estaria entonces compuesta por 4@18 que tienen una
capacidad mecénica de 855,02kN (con f,4 = 420N/mm?) y una capacidad
adimensional con respecto a la seccion bruta de valor:

w = Usltotal
AC ' fcd
Como el dimensionamiento ha conducido a un valor w < 0,2, entonces debe volver a

resolverse el problema reducido de flexo-compresion recta, restando 0,1 el valor inicial
de 3, por tanto:

= 0,077

B=05-01=04—>pu=p +pB u,=00478 + 0,4-0,0385 = 0,0632

Ng = 36,95 kN My=p-foq b-h?=5057-10°N.mm
Agy = Ay = 446,91mm?

Esta revision de célculos vuelve a conducir a una armadura de 218 en cada cara 'y
4918 en total.

111.5.4 — Disefio de Fundaciones
En esta seccion se realiza la comprobacion de zapatas en la estructura:
Datos:

En el disefio de esta zapata aislada se consideraron los esfuerzos obtenidos mediante el
modelo realizado en el software.

Para el pre dimensionamiento se utilizaron los valores esfuerzos sin mayorar
CM=36,595 tn, CV=1,352 tn, Mx=0,368 tn.m, My=0,268 tn.m, 6,4,,=2,7 tn/m?.

N

N = CM + CV =37,947 A= =1,41 m2.

Oadm

Obtenemos el lado L = v/A = 1,19 my procedemos a calcular la excentricidad relativa
de la carga con respecto a los momentos:

n= p - n, =0,00818; n, = 0,00582

Debido a que los valores son menores a 1/9 se puede prescindir de la excentricidad y
calcular la zapata como si la carga N estuviera centrada.

ﬁ = 25-0,750 - 0,0475 A - w - 1,47m2 Ladoptadozl,som

100 Oadm




Para los célculos siguientes utilizamos los esfuerzos obtenidos por el programa
N;=36,595 tn, M;=3,084 tn.m. con los cuales calculamos la carga ultima:

Ng

Qu = = 23,42 tn/m?

req
Con esta se estima el canto util segun la expresion:

_ 1,1(qy10)

= toiae U= 0,203m; (altura minima de canto=0,24m)

donde v, es el vuelo en la mayor direccion, en nuestro caso v= (0,40-1,35)/2 = 0,53 m.
con lo cual se adopta:
h=d + 0,6 = 0,30 m.

Por las caracteristicas geométricas se trata de una zapata rigida, por lo cual se procede
a aplicar el método de célculo expresado a continuacion:
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Nd a ao Nd
4= 57.0,85d (4 4 ) 684 &~ %) =45 fya

_— 36,60 (1,30 0,40) 36,60
47 2.0,85-024\ 4 4 ) 68-024
Ty == As - fya = 20,183 tn = 20183,82kg.

(1,30 — 0,40) = 4, " fu

f,a =3545,217 kglcm? A, = fi = 10,95 cm?

yd
-~ usar barras de g12 mmc/10cm  As= 12,67 cm?

A continuacion se realiza la comprobacion al vuelco de la seccion mediante la
siguiente expresion:



L
(N+P)'§'V1f2(M+V'H)'V1df

Siendo y15 Y y1ar COeficientes de seguridad al vuelco desfavorable y favorable, los

valores adoptados serdn 0,9 y 1,8 respectivamente y el esfuerzo cortante se calcula
mediante:

Va=¢qy-L-(v—d)=88ltn P=A-h-y,=1,137241tn
L
(N+P)'§'V1fZ(M+V'H)'V1df

20,375 > 9,674 Cumple.
Luego se procede a realizar la comprobacidn al deslizamiento mediante:
(N+P)-tgd =15V
(36,60 + 1,13) - tg40 > 1,5-8,81
31,66 = 13,21 Cumple.

La cuantia geométrica debe ser menor a la minima:

N

" L-d
Se realiza la comprobacion a cortante obteniendo primero la cortante a traves de la
férmula calculando la resistencia virtual al cortante:

p = 0,00047 < 0,0009

1
e=1+ /% =2,00 - fop=12+6-(10p-p - f)? =54,891 th/m2.
Obtenemos luego la resistencia virtual minima:

for =552+ (01 fu)3 = 71,414 tn/m?.
y se realice la comprobacion de Cortante ultimo:
Vou = fop - L-d =19,281n
Vu> Vg
19,28 tn > 8,81 tn

Pasamos luego a la comprobacion al punzonamiento, obteniendo el area interna del
perimetro de punzonamiento, area externa del perimetro de punzonamiento, carga de
punzonamiento y tension de punzonamiento:

Ai=4-m-d>+b-(a+4d) +a-(b+4d)=1,303 m?
A, = 1% —A;=0,5198 m?.



u=4-m-d+2-(a+b)=3913
Feq = qy - A, =10,44 tn
T =54 = 13 34 tn/m?

u-d

El valor es menor a la resistencia virtual a cortante por tanto cumple la comprobacion.



CAPITULO IV:

APORTE ACADEMICO DEL ESTUDIANTE



1V.1. Resumen.

En esta seccion se realiz6 una adaptacion tanto lingiistica como de sistema de unidades de la
norma norteamericana basada en el codigo ACI titulada: Portland Concrete Association —
Circular Concrete Tanks Without Pre-Stressing 6 Asociacion de Concreto Portland — Tanques
Circulares Sin Pre Esfuerzos. La cual es de gran utilidad para el célculo estructural de depoésitos
elevados contenedores de agua. La misma proporciona una metodologia simplificada y
estructurada para el célculo de dichas estructuras pero no cuenta con una edicion oficial
traducida al idioma espafiol. Por lo tanto se decide realizar una adaptacion y aplicacion
metodolodgica detallada a continuacion.



Notacion del Reglamento

Lista general de términos utilizados en el reglamento:

A

Ac
As min
b

C

d

area efectiva de tensidn en el concreto rodeando el esfuerzo de flexién producido en
las barras de refuerzo

area de la seccién de concreto que resiste la transferencia de cortante
area minima de refuerzo de flexion

ancho de la cara en compresion del elemento

relacion de valores geométricos del depdsito para el célculo de esfuerzos

distancia desde la fibra extrema en compresién hasta el centroide del refuerzo

longitudinal en traccion

D
Ec
Es

=

fe

c

Diametro del dep6sito

modulo de elasticidad del concreto

madulo de elasticidad del refuerzo y del acero estructural

factor de seleccion en base a dimensiones geométricas del depdsito

esfuerzo maximo de traccion en el hormigén debido a traccion anular y encogimiento
resistencia a compresion del hormigon

resistencia especificada a la fluencia del refuerzo

esfuerzo calculado en el refuerzo a carga de servicio, 2/3 f,

altura del tanque

momento de inercia de la seccion con respecto al eje que pasa por el centroide
momento maximo mayorado producido en la seccidn critica calculada
maximo momento no mayorado debido a cargas de servicio

radio del deposito

espaciamiento maximo

espesor de la pared del deposito

traccién en un punto dado de la pared del depdsito



Tmax  traccion maxima en la pared del dep6sito
Vy fuerza cortante mayorada en la seccion
\% cortante en un punto dado de la pared del depésito
z cantidad limitante de distribucién para armadura a flexion
Ve capacidad cortante del hormigon
Vmax  cortante maxima producida en la seccién critica calculada
Wy carga Ultima mayorada por longitud de viga o losa en una sola direccion
WL carga viva mayorada por unidad de area
Wp carga muerta mayorada por unidad de area
cuantia del refuerzo As evaluada sobre el &rea bd
D factor de reduccion de resistencia

Yeo peso especifico del concreto, kg/m?®

p relacién minima de refuerzo requerido para variacion de temperatura y encogimiento
[0} indice del refuerzo a traccion
{y longitud de desarrollo en traccion para barras corrugadas, alambres corrugados,

refuerzo electrosoldado de alambre liso o corrugado, o torones de preesfuerzo

Lo longitud basica de desarrollo en armaduras



PCA (Portland Concrete Association) — Circular Concrete Tanks Without Pre
Stressing.
“Asociacion de Concreto Portland — Tanques Circulares de Concreto Sin Pre

Esfuerzos”



1V.1.1. Introduccién

Convencionalmente los tanques circulares de hormigon reforzado (no-pretensado) han sido
usados extensivamente en edificaciones municipales e industriales. El disefio de estas
estructuras requiere que la atencién no sea prestada solamente a los requerimientos del
esfuerzo, sino también a los requerimientos de servicio. Un tanque propiamente disefiado debe
ser capaz de soportar las cargas aplicadas sin presentar fisuras que permitan la aparicién de
fugas. La meta de proveer un tanque estructuralmente seguro y libre de fugas se logra
proporcionando la cantidad apropiada de espaciamiento y detalle de las juntas constructivas, y
con el uso de hormigén de calidad colocado utilizando practicas de construccion adecuadas.

Una revision exhaustiva del dltimo reporte del Comité ACI 350 es esencial para el
entendimiento del disefio de tanques. La ultima edicién (1995) de ese documento recomienda
que, a menos que se indique lo contrario, el disefio estructural debe ser realizado conforme el
Codigo ACI de Hormigon Armado (ACI 318). Por lo tanto es necesario también un
conocimiento previo del ACI 318.

Los temas discutidos en esta publicacion son:
e Condiciones de carga (Seccion 2)
e Meétodos de disefio (Seccion 3)
e Espesor de pared (Seccion 4)
o Refuerzos (Seccién 5)
e Control de fisuracion (Seccién 6)
o Disefio de las paredes del tanque (Secciones 7 -13)
e Disefio de Losa de Techo (Secciones 14 — 16)
e Efecto de la variacion en Espesor de Pared (Seccién 17)
e Variacion de temperatura en paredes del tanque (Seccion 18)
e Disefio de la Losa en la Base (Seccion 19)
Un ejemplo detallado de disefio esta explicado en el Capitulo 3 de este documento.

1V.1.2. Condiciones de Carga

Un tanque debe estar disefiado para soportar las cargas a las que serad sujeto en la
duraciéon de su vida atil. Pero es igual de importante considerar las cargas durante su
construccion. Un ejemplo de condiciones de carga a ser consideradas en un tanque se muestra
en la Fig. IV.1. El tanque debe ser disefiado a detalle para soportar las fuerzas de cada una de
estas condiciones de carga. Es importante que el disefiador considere todas las posibles
condiciones de carga en la estructura. De acuerdo a ACI 350, los efectos de cargas deben ser
analizados sin el beneficio de cargas resistentes que puedan minimizar los efectos de si mismas.



Condition 1 ¥
Leakage tast prior o backfiliing.
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Resistance provided by soil
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Fig. V.1 — Posibles condiciones de carga en un deposito.
Fuente — Tanques Circulares Sin Pre Esfuerzo (Portland Cement Association, 1993)

1V.1. 3. Métodos de Disefio

Actualmente existen dos enfoques principales para el disefio de este tipo de estructuras
de hormigon reforzado:

(1) Disefio por Resistencia, Yy (2) Disefio por Esfuerzos Permisibles (referido en el
codigo ACI 318).

El reporte del comité ACI 350 recomienda procedimientos para el uso de ambos
métodos, Disefio a Disefio por Esfuerzos Permisibles y Disefio por Resistencia para estructuras
contenedoras de liquidos. Las nuevas recomendaciones del Comité 350 para el disefio por
resistencia esencialmente sugieren factores agrandados para controlar fisuras por cargas de
servicio al rango de 0.01016 cm a 0.02032 cm.

El analisis del estado de servicio de estructuras de hormigén debera incluir
computaciones de anchos de fisuras y sus efectos a largo plazo sobre la estructura en términos
de su estabilidad y desempefio funcional.

La siguiente discusion describe las alteraciones en los métodos de disefio de ACI 318
provistos por ACI 350.

Disefio por Resistencia — Las combinaciones de carga que determinan el esfuerzo
requerido, U se dan en la seccion 9.2 del ACI 318. ACI 350 requiere las siguientes dos
modificaciones a esa seccion.

Modificacion 1 — El factor de carga usado para presion lateral por presion de liquido,
F, se asume 1.7 en cuenta del valor 1.4 especificado en ACI 318. Este valor puede ser sobre-
conservador para algunos tanques, ya que solamente estaran llenos a su maxima capacidad
durante la prueba de filtracion o por desbordamiento accidental. Ya que la prueba de filtracion
solo ocurre una vez y ya que la mayoria de los tanques estdn equipados con tuberias de
desbordamiento, algunos disefiadores consideran usar el valor de carga de 1.4 en un intento de
reducir la cantidad de acero requerido el cual resulta en menor restriccion de encogimiento. Sin



embargo, ésta publicacion sugiere que los disefios del tanque satisfacer al ACI 350 y por lo
tanto, recomiendan el uso de factor de carga de 1.7.

Modificacion 2 — Los miembros deberan estar disefiados para satisfacer el esfuerzo, U,
bajo ACI 318. ACI350 requiere que el valor de U sea incrementado usando un multiplicador
Ilamado el coeficiente sanitario. El coeficiente sanitario incrementara las cargas de disefio para
proveer un disefio mas conservador y con menos fisuracion. El esfuerzo incrementado estard
dado por:

Fuerza Requerida = Coeficiente Sanitario x U
donde el coeficiente sanitario es igual a:

1.3 para Flexion
1.65 para tension directa
1.3 para cortante que supera la capacidad provista por el hormigén.

Disefio a Resistencia de Trabajo — ACI 350 recomienda que éste método de disefio alternativo
esté en conformidad con ACI 318. ACI 350 implica en este documento que el esfuerzo méaximo
admisible para refuerzos de Grado 60 se asuma como 2100 kg/cm?. El cual es significantemente
mayor a los 1700 kg/cm? permitidos en el apéndice A de ACI 318.

También recomienda que el esfuerzo admisible en tensién tangencial para refuerzos de acero
Grado 60 sea 1400 kg/cm? y para refuerzos de acero Grado 40 sea de 1000 kg/cm?.

1V.1.4. Espesor de la Pared

Tipicamente, en el disefio de miembros de hormigén reforzado, el esfuerzo de traccion
del hormigdn es ignorado. Cualquier fisura significante en un tanque contenedor es inaceptable.
Por esta razon, se debe de asegurar el esfuerzo en el hormigdn en tension anular se mantenga
al minimo para prevenir fisuracion excesiva. Ni el comité ACI 350 ni el codigo ACI 318
presentan guias para la capacidad de soportar tensiones para esta condicion. Normalmente la
resistencia a traccion del hormigdn esta entre el 7% y 12% de la resistencia a compresion. En
esta publicacion se asume un valor del 10% de la resistencia a compresién del hormigon.

De acuerdo a ACI 350, las paredes con una altura de 3m 0 mayor que estan en contacto con
liquidos, deberan tener un espesor minimo de 30cm.

A medida que el hormigon se seca y pierde humedad, se contrae en tamafio. Esta contraccion,
si restringida, producira esfuerzos de tracciéon que pueden exceder la capacidad del hormigén
y causar fisuras. En la Fig. 1V.2 (a) se ilustra un bloque de hormigdn con una barra sin
restriccion. La altura del bloque en el ejemplo es de 30cm, ya que la tension en la pared del
tanque esta calculada a esa altura. La dimension marcada, t, corresponde al espesor. El area de
acero es As, y el porcentaje de acero es p.

Si se retira la barra como mostrado en Fig. IV.2 (b), el encogimiento acortara el bloque de una
pulgada por una distancia C, lo cual denota el encogimiento por unidad de longitud. La



presencia de la barra de acero previene parte del encogimiento del hormigdn, entonces la
diferencia en longitud del bloque en Fig. 2(b) y Fig. 2(c) es una distancia xC, en el cual x es un
valor desconocido.
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Fig. IV.2 —-Encogimiento en una seccion de hormigdn.
Fuente — Tanques Circulares Sin Pre Esfuerzo (Portland Cement Association, 1993)

Comparado con (b), el hormigdn en (c) es alargado una distancia XxC de su condicion original
sin esfuerzos, entonces el esfuerzo del hormigén es:

fes = xCE,

Comparado con (a), el acero en (c) es acortado una distancia (1-x)C de su condicion original
sin esfuerzos, entonces el esfuerzo del acero es:

fss = (1 —x)CE;

Considerando el equilibrio, la tensién total en el hormigdn debe ser igual a la compresién total
en el acero, entonces pfss = fes. L0S esfuerzos derivados de estas ecuaciones son:

1

fos = CESTnp (Compresion)
fos = CE; 1+pnp (Traccién)

El esfuerzo del hormigdn debido a traccion anular, T, es practicamente igual a T/A¢ (1+np),
cuando n es la relacion Ey/E. y la combinacion de esfuerzos de traccion anulares es igual a:

_ CEgAg+T
- Ac+nAc

fes (IvV.1)



Esta formula serd usada para investigar esfuerzos anulares en paredes circulares.

El procedimiento normal en disefio de tanques es realizado para calcular el acero horizontal,
As, para toda la tension anular a un esfuerzo permisible, fs, como si fuese disefiado para una
seccién fisurada. Luego de la determinacion de As = T/fs, se comprueba el esfuerzo a traccion
en la seccion no-fisurada del hormigon debido a tension anular y encogimiento al insertar el
valor de As en la ecuacion 1., y resolviendo para t:

CEs+fs—nfc
t = W *T (|V2)

Esta formula puede ser usada para la estimacion del espesor de la pared. El valor de C,
coeficiente de encogimiento para hormigon reforzado, estara en el rango de 0.0002 a 0.0004.
El valor de C para hormigon puro est4 en el rango de 0.0003 a 0.0008. El coeficiente de
encogimiento para hormigon puro fue usado para derivar la Ecuacion 2 la cual requeriria un
valor de C entre 0.0003 y 0.0008. Sin embargo, esta ecuacion usé tradicionalmente el valor de
0.0003, el valor promedio para hormigén reforzado, exitosamente. Para ilustrar, asumiendo un
coeficiente de encogimiento, C, del hormigén como 0.0003, el esfuerzo permisible del
hormigén como 0.1 x 280 = 28 kg/cm?, (para f'c = 280 kg/cm?) y el esfuerzo en el acero como
1,300 kg/cm?:

T

‘= 0.0003%2,1+105+1300—8%28 .
- 28+1300

_ 8700+18,000-3200 _
- 86,400,000

T =0.00003T

1V.1.5. Refuerzos de Acero

La cantidad, tamafio, y espaciamiento de las barras de refuerzo tiene un gran efecto en medida
de la fisuracion. La cantidad de refuerzo provisto debe ser suficiente para resistir el estado de
normal de carga y servicio incluyendo los efectos te de temperatura y encogimiento del
hormigén. La cantidad de refuerzo para temperatura y encogimiento depende de la longitud
entre juntas constructivas como se muestra en Fig.IV.3. La Figura 1V.3. esta basada en la
suposicion que el segmento de la pared seréa capaz de completar el movimiento de encogimiento
sin ser restringido en los bordes por las secciones adyacentes. El disefiador debera proveer
detalles propios para asegurar que la fisuracion ocurrira en las juntas y que las juntas estaran
propiamente resguardadas contra fugas. De acuerdo a ACI 350, las secciones de hormigén de
60 cm. 0 mas de espesor tendran el refuerzo minimo para contrarrestar los efectos de variacion
de temperatura y encogimiento en cada cara, basado en un espesor de 30 cm.
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Fig. IV.3 — Radio minimo de refuerzo para variacién de temperatura y encogimiento (ACI
350)
Fuente — Tanques Circulares Sin Pre Esfuerzo (Portland Cement Association, 1993)

El tamafio de las barras de refuerzo debera ser escogido reconociendo que varias barras con un
espaciamiento moderado son mucho mas efectivas para controlar el agrietamiento que una o dos barras
de gran didmetro de un area equivalente. EI tamafio de las barras de refuerzo segin ACI 350,
debera ser de preferencia no mayor a #11. El espaciamiento de las barras de refuerzo debera
estar limitado a un méaximo de 250 mm., y el recubrimiento minimo de hormigon sobre el
refuerzo en la pared del contenedor debera ser por lo menos 5 cm.

El espesor de la pared debera ser suficiente para prevenir la fisuracion del hormigén. Si el

hormigdn presentara fisuracion, el anillo de acero debe ser capaz de sobrellevar toda la tension
por si mismo. Esto puede ser logrado con ayuda del procedimiento explicado en la Seccién 2.

Los esfuerzos con bajas cantidades de acero usualmente logran fisuracién en el hormigoén
debido a que mientras menor sea el esfuerzo permisible del acero, mayor seré el area de acero
provisto para sobrellevar los esfuerzos de traccion. Esto resulta en esfuerzos mayores en el
hormigén debido a encogimiento. Si As = T/f; se inserta en la Ecuacién V.1, el esfuerzo en el
hormigén se da de la siguiente manera:

CE; + f
fo= g
A fs +nT

Para ilustracion, se usaran los siguientes datos:

T = 11,000 kg.

n=_8

Es = 2.1 x 10° kg/cm?
C =0.0003

A:=30x25=750cm.?



fs 10,000 | 12,0001 14,000 | 16,000 | 18,000 | 20,000 | Infinity*
fe 322 304 291 281 272 266 200
“When fg = infinity, Ag = 0 and f¢=T/A¢.

Si el esfuerzo permisible en el acero es reducido desde 1400 kg/cm? a 700 kg/cm?, el esfuerzo
del hormigdn es en realidad incrementado de 18.7 kg/cm? a 22.6 kg/cm? Desde este punto de
vista, es deseable usar un mayor esfuerzo permisible para el acero y por consecuencia se usaran
menores cantidades de acero, resultando en menos esfuerzo por restriccién y menores esfuerzos
admisibles en el hormigon.

Los empalmes de refuerzo deberan estar en conformidad con los requerimientos de ACI 318.
La longitud requeria de empalme esté en funcidn a varios factores. La longitud depende en la
clase de empalme requerido, la cubierta libre, la distancia libre entre barras adyacentes y del
tamafio de cada barra. Otros factores que influyen en la longitud de empalme incluyen: el tipo
de hormigon utilizado (alivianado o de peso normal), recubrimiento de la barra, si usado, y la
cantidad de hormigon fresco usado debajo de la barra. El capitulo 12 del ACI 318 debera ser
referido en cm. determinando los espaciamientos de empalmes.

En tanques circulares, la ubicacion de empalmes horizontales debera estar escalonada. Los
empalmes deberan estar escalonados horizontalmente por no menos de la longitud de una
vuelta 0 1 m y no deberé coincidir en orden vertical en una frecuencia mayor de cada tercera
barra (ver Fig. IV.4).

2 X splice length 2 X splice length
(= 31) (23t)

T

|
G spce Goe G

Fig. IV.4 — Escalonamiento de empalmes en las barras anulares.
Fuente — Tanques Circulares Sin Pre Esfuerzo (Portland Cement Association, 1993)

1V.1.6. Control De Fisuracion

Los anchos de fisuras deben ser minimizados en paredes de contenedores para prevenir
fugas y corrosion de los refuerzos. Un criterio para ancho de fisuracién a flexion es provisto



por la ACI 318 (10.6.4). Esta limitacidn esté basada en la expresion de fisuracion de Gergely-
Lutz, la cual expresa:

z=f3/d. A (IV.3)
Donde,

z = cantidad limitante de distribucion de refuerzo a flexion.

fs = esfuerzo calculado en el refuerzo para las cargas de servicio, kg/cm?.

dc = espesor del recubrimiento de hormigén medido desde la fibra tensionada mas
extrema al centro de la barra ubicada méas cercana al mismo, cm.

A = &rea de tension efectiva de hormigon que rodea al refuerzo flexionante, teniendo
el mismo centroide que el refuerzo, y dividido por el numero de barras, cm?.

La determinacién de d. y A estdn mostradas en la Fig. IV.5. En ACI 350, el recubrimiento se
asume como 5 cm. para cualquier recubrimiento mayor a 5 cm. Acomodando la Ecuacion 3y
resolviendo para el espaciamiento maximo de barras para un valor dado z obtenemos:

3
Espaciamiento méaximo =

Z*dcz*fs3

La ACI 318 no permite que z exceda 31000 kg/cm. para exposicion interior y 26000 kg/cm.
para exposicion exterior. Estos valores de z corresponden a anchos de fisuracion entre 0.0406
cm. y 0.0330 cm., respectivamente. ACI 350 tiene requerimientos mas estrictos que la ACI
318, ya que la fisuracidn tiene mayores consecuencias en estructuras contenedoras de liquidos.

A
A= 2deby

t = wall thickness

— by——}

Fig. IV.5 — Diagrama para determinacion de area de traccion efectiva del hormigén para el
calculo de z. Fuente — Tanques Circulares Sin Pre Esfuerzo (Portland Cement Association,
1993)

El valor limite de z especificado en ACI 350 es 20,500 kg/cm. Para exposiciones ambientales
extremas, la cantidad de z no debera exceder 17,000 kg/cm. No6tese que el factor z en valido
solo para elementos flexionados en una sola direccién y no es aplicable a traccion anular.



Las juntas en las paredes de contenedores circulares, permitiran la disipacion de esfuerzos por
encogimiento y por variacién de temperatura y por lo tanto reduciran la fisuracion. Como se
discutio previamente, la cantidad de refuerzo para encogimiento y temperatura es una funcion
de la distancia entre las juntas de disipacion de encogimiento. Por lo tanto, es prudente limitar
el desplazamiento del hormigon. La longitud méxima de pared colocada a la vez no excedera
20 m., con valores de 10 m. a 15 m. siendo los més comunes. Notese que juntas impermeables
deberan ser usadas en todas las juntas para prevenir la posibilidad de fugas. La fisuracién por
variacion de temperatura y encogimiento sera una funcion de la restriccién de movimiento en
la base. Una pared articulada no tiene base fija y tendrd menos restriccién que tanques con
bases empotradas. Los contenedores con bases empotradas tienden a desarrollar fisuras por
encogimiento justo sobre la losa.

IV.1.7. Pared Con Base Empotrada y Carga Triangular con Borde Libre

| | |-

wH

L R: radius
| D:diameter

Fig. IV.6 — Pared con base empotrada y carga triangular con borde libre.
Fuente — Tanques Circulares Sin Pre Esfuerzo (Portland Cement Association, 1993)

En esta seccion se discutira el andlisis de la pared del contenedor asumiendo que el borde
superior de la pared esta libre a desplazamiento y rotacion, y que la base esta impedida de
movimiento. En practica, seria raro que una base sea fija contra rotacién y tal suposicion podria
conducir a una pared impropiamente disefiada. Por lo tanto, los célculos en esta seccidn son
solo para fines ilustrativos.

Los valores numéricos listados a continuacion serdn usados para célculos de disefio en
esta y subsecuentes secciones.

Altura, H=3m
Diametro del interior a la pared, D = 2.76 m



Peso del liquido, w = 1000 kg por m3

Coeficiente de encogimiento, ¢ = 0.0003

Madulo de elasticidad del acero, Es = 2.1 x 10° kg/cm?
Fuerza de compresion del hormigon, ¢ = 250 kg/cm?
Maodulo de fluencia del acero, fy = 4200 kg/cm?
Relacion del médulo de elasticidad, n = 8

Para una pared con base empotrada y borde libre como se muestra en la Fig. 1V.6, el coeficiente
para determinar la traccion anular, momentos y cortantes en la pared del tanque estan mostrados
en las Tablas de Anexo H-1, H-2, y H-12 (Noétese que los nimeros de las tablas precedidos por
la letra H pueden ser encontrados en el Apéndice). Los valores apropiados a ser usados para
las dimensiones dadas de un tanque estan determinados por la el valor H?/Dt. Este término es
un factor comudn involucrado en todos los valores de tension anular, momento, y cortante y es
por lo tanto una caracteristica conveniente a ser usada en las tablas proporcionadas. El valor de
H2/Dt con el espesor t del depdsito, estimado como 20 cm. es:

HZ/(Dt) = (3)2/(2.76 x 0.20) = 16.30, asumir 16.0

La traccién anular por pie de altura es computada multiplicando w,HR por los coeficientes de
la Tabla Anexo H-1 con el valor de H¥/Dt = 9., w,, para tension anular se determina de la
siguiente manera:

w, = coeficiente sanitario x (1.7 x Fuerza Lateral)
=1.65 x (1.7 x 1000) = 2805 kg por m®

Por lo tanto,
WyHR = 2805 x 3 x 2.76/2 = 11612.7 kg por m*

Esta es la tracciéon anular mayorada que puede existir en la base si ésta podria
deslizarse libremente. Ya que la base no presenta movimiento libre, éste valor debe ser
ajustado por los coeficientes tomados de la Tabla Anexo H-1 y mostrados en Tabla IV.1.

Notese que el punto 0.0H denota el punto mas alto del contenedor y 1.0H la base del
contenedor.

Altura Coeficiente kg-m

0,0H -0,001 -11,613
0,1H 0,099 1149,657
0,2H 0,199 2310,927
0,3H 0,304 3530,261

0,4H 0,412 4784,432




0,5H 0,531 6166,344
0,6H 0,641 7443,741
0,7H 0,687 7977,925
0,8H 0,582 6758,591
0,9H 0,265 3077,366
1,0H 0 0,000

Tabla IVV.1 — Traccion anular en la pared del depésito con base empotrada y borde libre.

El signo positivo denota traccion, entonces existe compresion en la parte alta, pero es
despreciable. La tensién anular es cero en la base ya que se asume que la base no tiene
desplazamiento radial. La Fig. IV.7 compara la traccion anular para un depdsito con base
empotrada con uno de base articulada.

/ 0,2
pd

Q 0’8

\\

80 60 40 20 0

Fig. IV.7 - Traccién anular en la pared de deposito con base empotrada y carga triangular en
borde libre. Fuente — Elaboracion Propia

La cantidad de acero en los anillos esta dada por:

As = traccion anular maxima/(0.9 x fy)
=7977.93/(0.9 x 4200)
=2.11 cm? por m.

Usar barras 10 mm con espaciamiento de 20 cm., en dos capas (As = 5.68 cm? por m)
en esta ubicacion. El refuerzo para tension anular a cualquier otra altura de la pared se
determina de matera similar, sin embargo puede no ser econémicamente prudente cambiar
tamarnos de barras y espaciamientos.

El esfuerzo maximo de traccién en el hormigén bajo cargas de servicio e incluyendo
los efectos de encogimiento es:



f’c = CEsAs + Tmax(no mayorado)/ (Ac + nAs)
= [(0.0003 x 2.1 x 10° x 2.08) + 7977.925/(1.65 x 1.7)]/(20 x 30 + 8.79 x 2.08)
= (1310.4 + 2844.18)/(600 + 18.28)
=6.72 kg/cm?

Siendo que 25 kg/cm? (0.1 x 250) es considerado aceptable, la pared de 20 cm. de espesor es
suficiente.

Los momentos en franjas de pared vertical se consideran de 30 cm. de ancho y se
calculan con la multiplicacion de wyH2 por los coeficientes de la Tabla Anexo H-2. El valor de
wy por flexion es:

w, = coeficiente sanitario x ( 1.7 x Fuerza Lateral)
= (1.3 x 1.7 x 1000) = 2210 kg por m?

Los momentos resultantes a lo largo de la altura se muestran en la Tabla IV.2. Estos
momentos se muestran diagramados en la Fig. 1V.8 con valores negativos denotando traccion
en la cara interna.

Altura Coeficiente M [kg/m
por m]
0,1H 0,0000 0
0,2H 0,0000 0
0,3H -0,0001 -5,967
0,4H -0,0002 -11,934
0,5H -0,0001 -5,967
0,6H 0,0004 23,868
0,7H 0,0013 77,571
0,8H 0,0019 113,373
0,9H 0,0001 5,967
1,0H -0,0079 -471,393

Tabla I1V.2 - Momentos en la pared del depdsito con base empotrada y borde libre.
Fuente — Elaboracion Propia
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Fig. IV.8 — Momentos en la pared del dep6sito con base empotrada y borde libre con carga
triangular.
Fuente — Elaboracién Propia

La traccidn en la cara interna esta presente por una distancia de aproximadamente 0.12
x 3 =0.36 m sobre la base. Se requerira que la extension de las barras de refuerzo sea desde la
base hasta 0.36 m mas la longitud de desarrollo sobre la base.

La cantidad requerida de acero de refuerzo en la cara interior para el momento maximo
de -471.393 kg/m-m es:

Mu/(¢fcbd?) = -471.393/(0.9 x 250x10* x 0.20 x (0.145)?)
=0.0498
donde d = 20 — 5 (recubrimiento) — 1/2 = 14.5

De las tablas de apoyo para disefio en Apéndice H:

o =0.0476
A = obd f°c/f, = 0.0476 x 20 x 14.5 x 28/420 = 0.92 cm.?
Usar barras 10 mm cada 25 cm. (As = 2.84 cm.?)

Estas barras son solo necesarias en la cara interna cercanas al fondo de la pared y el
refuerzo para variaciéon de temperatura y encogimiento para el resto de la misma. El refuerzo
vertical para la cara externa de la pared con un momento maximo de 113,373 kg-m es:

Mu/(6£7cbd?) = 113,373 /(0.9 x 250x10* x 0.20 x (0.145)?)
=0.019

De las tablas de apoyo para disefio del Apéndice H:



o =0.02
A;s = wbd °¢/fy = 0.02 x 20 x 14.5 x 25/420 = 0.35 cm.?
Usar barras 10 mm cada 25 cm. (As = 2.84 cm.?)

Calculamos la capacidad cortante de una pared de 20 cm. de espesor con ¢ = 250 kg/cm? de
la siguiente manera:

V, =053 /f7, *b,d

V. = 0.53 v/250 * 20 * 14.5
= 2430.21 kg
PV, = 0.85 = 2430.21 = 2065.68 Kg.

La fuerza cortante aplicada es dada por el producto de wyH? por el coeficiente 0.127
de la Tabla Anexo H-12. El valor w, se determina usando un coeficiente sanitario de 1.0 si Vy
es menor que V..

W, = coeficiente sanitario x (1.7 x Esfuerzo Lateral)
=1.0 x (1.7 x 1000)
= 1700 kg por m?

Entonces,
W,H2 = 1700 X (3)? = 15,300

La fuerza cortante resultante es:

u=0.127 x 15,300 = 1943.1 kg < 2065.68 kg. Cumple.



1V.1.8.Pared con Cortante Aplicada en el Borde
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Fig. IV.8 — Pared con cortante aplicada en el borde.
Fuente — Tanques Circulares Sin Pre Esfuerzo (Portland Cement Association, 1993)

Como se muestra en la Fig. IV.8, la presencia de una losa en el borde superior del tanque puede
prevenir el movimiento libre en esta ubicacién. Los disefios previos discutidos se realizaron
asumiendo que la parte superior del tanque estaba libre al desplazamiento. Cuando se previene
el desplazamiento, el borde superior no puede expandirse y la tensién anular sera cero en esa
ubicacion. En el disefio de la Seccién V.8, con el borde libre para expandirse, la tension anular
es de 30,418. Para prevenir el desplazamiento, una cortante debe ser afiadida en la parte
superior para eliminar esta tension anular.

La tension anular debido a la cortante, V, en el borde superior se computa utilizando los
coeficientes de la Tabla H-8 para H¥Dt = 6. Los coeficientes aplicables son iguales a -14.74
VR/H por metro en la parte superior. La fuerza cortante requerida en el borde superior del
tanque para producir cero tensiones anulares es:

—14.74"H—R = —1943.13

—1943.13 H
V= 2
—14.74 R

V =131.83—
1.38

V = 286.58kg.m

Para determinar la tension anular, multiplicar los coeficientes de la Tabla Anexo H-8
por VR/H=131.83 kg por m. Los resultados se muestran en la Tabla IV.3

Altura Coeficiente | T [Kg-m]
0,1H -14,740 -1943,127
0,2H -5,220 -688,136




0,3H -0,330 -43,503
0,4H 0,960 126,554
0,5H 0,760 100,188
0,6H 0,320 42,185
0,7H 0,050 6,591
0,8H -0,040 -5,273
0,9H -0,080 -10,546
1,0H -0,020 -2,637

Tabla IVV.3 — Tensién anular en la pared del dep6sito con base empotrada y borde libre.
Fuente — Elaboracién Propia

La cortante factorizada utilizada para modificar la tension anular es 286.58kg.m, el
coeficiente sanitario para la tensién anular es 1.65, el coeficiente para momentos es 1.3. Por lo
tanto, la cortante factorizada para determinar momentos es 286.58 x 1.3/1.65 = 225.33. Los
momentos actuantes se determinan los coeficientes de Tabla H-9 por VH= 225.33 x 1.38 =
310.96 kg.m-m. Los resultados se presentan en la Tabla IV .4.

Altura Coeficiente M [Kg-m
por m]
0,1H 0,044 13,682
0,2H 0,031 9,640
0,3H 0,012 3,732
0,4H 0,001 0,311
0,5H -0,002 -0,622
0,6H -0,002 -0,622
0,7H -0,001 -0,311
0,8H 0,000 0,000
0,9H 0,000 0,000
1,0H 0,000 0,000

Tabla IV.4 - Momentos en la pared del dep6sito con base empotrada y borde libre.
Fuente — Elaboracion Propia

Las tensiones anulares y momentos se diagraman en la Fig. 1V.9. Noétese que los
valores en la mitad inferior de la pared son suficientemente pequefios y pueden ser ignorados.



-1943,13 _l
—
— __..-—-""'"'

13,682

Ny

a -500 -1000 -1500 -2000 13 10 3 0 =

Tension Amular Momento

Fig. IV.9 — Tension Anular y momentos en la pared con cortante aplicada al borde.
Fuente —Elaboracién Propia

Las tensiones anulares y momentos computados en esta seccién se sumaran entonces
a los de la seccion previa de calculo. Se puede ver desde esta figura que la suposicién de que
el borde sera libre seria satisfactoria. Consecuentemente, la investigacion hecha en esta seccion
puede ser omitida en la mayoria de los casos con la excepcion de tanques en los cuales la
tension anular es relativamente grande en el borde y la pared esta rigidamente empotrada a la
losa de tapa.

1VV.1.9. Efecto de la variacién en Espesor de Pared

Todas las tablas y ejemplos numéricos en las secciones precedentes estan basados en
la suposicidon de que la pared tiene un espesor uniforme desde el borde hasta la base. El efecto
del ensanchamiento en la pared sera discutido ahora.

Si las recomendaciones de ACI 350 son seguidas, las paredes de concreto reforzado
gue miden 3.00 m de altura 0 mas y estan en contacto con liquidos, tendran un espesor minimo
de 31 cm. Por lo tanto, es improbable que grandes ensanchamientos ocurran. En ejemplos
precedentes, 38 cm es el espesor requerido para soportar la tensién anular maxima que ocurre
aproximadamente a 0.6H del borde superior. La investigacion para una cortante aplicada en la
base de la pared puede ser omitida al disefiar para la tension anular méxima desde la ubicacion
de esta tension maxima hasta la base del tanque. Por lo tanto, en ejemplos precedentes, la pared
del tanque puede ser ensanchada desde 31 cm hasta 38 cm. solo para la mitad superior de la
pared. El &rea de la seccion transversal serd reducida desde 1.25x20= 25.0 hasta 25-
0.5x10x3/12 = 23.75. La reduccion en costo de volumen de hormigon probablemente no
superara el costo afiadido de formar el ensanchamiento de la pared circular.



Gray ha presentado datos para secciones de pared que varien de un maximo en la base hasta
cero en el borde. Para ilustracidn, considere una pared con H= 6m, D= 16.50m, t= 1.25.Para
esta pared, los datos de Gray muestran que la tension anular maxima es aproximadamente un
ocho por ciento mayor para la seccidn de pared triangular que para secciones rectangulares. En
cualquier rango, el incremento parece ser despreciable.

Timoshenko! da un ejemplo con H= 4.30m y D= 18.30m. El espesor de la pared es
de 36¢cm en un caso pero varia de 36¢cm a 9cm en el otro caso. Los momentos y cortantes en la
base son los siguientes:

Momento, Cortante,
Espesor uniforme (36¢cm) 13,960 564
Espesor variable (9cm) 13,900 527

Se puede observar que el momento practicamente es invariable y la cortante solo se reduce en
un 6.5 por ciento. EI cambio sera ain menor cuando el ensanchamiento sea de 36cm a media
altura hasta 32cm.en el borde superior. Sin embargo, el ensanchamiento incrementara la
tension anular y la disminucién en ancho de pared debe ser tomada en cuenta. En este caso,
para el momento y cortante, el ensanchamiento puede ser ignorado, pero bajo circunstancias
extremas es aconsejable tomarlo en cuenta. Esto puede ser realizado aproximadamente
insertando en H2/Dt el valor de t el cual existe al momento de ser investigado en la pared, o, en
otras palabras, usar los valores de H%/Dt los cuales varian desde el borde superior hasta la base.

1VV.1.10. Disefio de la losa de fondo

El disefio de la losa de fondo se realizara tomando en cuenta la condicion de carga mas
desfavorable (carga viva en el techo, peso de la losa de techo, y peso de la pared mas los
momentos ocasionados por el peso del agua).

Techo: Carga Viva =1.7 x W, x Area Sup.
=1.7x 133 x m x (2.56)%/4
= 1352.7 kg.

Carga Muerta = 1.4 x wp x Area Sup.
= 1.4 x (1000x3) x 7 x (2.56)2/4
= 17948.5 kg

Pared: Carga Muerta = 1.4 x peso por metro radial x Circunferencia
=14x(1x2400x3)x2x7mx 1.38
=87401.6 kg

Carga Total = 1352.7 + 17948.5 + 87401.6 = 106702.8 kg.
La carga total se asume distribuida uniformemente sobre la losa de fondo:
p = 106702.8/(x x (1.38/2)%) = 17834.8 kg/m?. = 1.78 kg/cm?.

Se calculan los momentos en la losa de fondo mediante el producto de los coeficientes de Tabla
Anexo H-5 por p x R?, los cuales fueron tabulados a continuacion:



Distancia Coef. Momento Radial Coef. . Momento Tangencial
Radial [kg-m por m] Tangencial [kg-m por m]
0,00R 0,075 2547,34 0,075 2547,34
0,10R 0,073 2479,42 0,074 2513,38
0,20R 0,067 2275,63 0,071 2411,49
0,30R 0,057 1935,98 0,066 2241,66
0,40R 0,043 1460,48 0,059 2003,91
0,50R 0,025 849,11 0,05 1698,23
0,60R 0,003 101,89 0,039 1324,62
0,70R -0,023 -781,19 0,026 883,08
0,80R -0,053 -1800,12 0,011 373,61
0,90R -0,087 -2954,92 -0,006 -203,79
1,00R -0,125 -4245,57 -0,025 -849,11

Tabla V.5 —-Momentos en la Losa.

*Signo negativo denota compresion en la superficie cargada.

1V.1.11. Juntas y detallado de las uniones

El concreto, por su naturaleza, es un material que esta sometido a continuos cambios de
volumen los cuales son respuesta a cambios de humedad y temperatura. Para evitar el
agrietamiento que esto ocasiona es necesario proveer juntas de contraccion. En la figura 18.2
se muestra algunos tipos de juntas que se utilizan en tanques. El ancho de estas juntas depende

de la magnitud del desplazamiento que se espera en la estructura.

El detallado de la union de la base y las paredes del tanque también es muy importante para
garantizar el almacenamiento del liquido. En la figura 18.3 se muestran algunos tipos de
uniones pared-base. El primero permite deslizamiento entre ambos, el segundo actia como un

apoyo rotulado y el tercero, como uno empotrado. Este tltimo es el mas usado.
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1VV.2. Aplicacion Metodoldgica: Céalculo Estructural del Dep6sito Mediante el Método
PCA

Se realiza el calculo estructural para el presente dep6sito con los siguientes datos de disefio:

Presion ejercida por fluido = 1000 Kg/m?®

¢ = 250 kg/cm?
fy = 4200 kg/cm?
Es = 2.1 x 10° kg/cm?

La tapa de hormigdn se considera articulada a la pared.

1VV.2.1.Estimacioén del Espesor de Pared



El espesor de pared del deposito sera estimado limitando el esfuerzo de tension anular en la
pared a 10% de f’c. Inicialmente, se asume un espesor de pared de 20cm. Esto nos da un valor
de H?/(Dt) = (3)%(2.76x0.20) = 16.30.

La traccion anular maxima es determinada por el producto del mayor coeficiente para traccion
(Tabla H-1) para H%(Dt) = 16, por wyHR.

Mayor coeficiente traccion = 0.687
wy = coeficiente sanitario X 1.7 X w
=1.65 x 1.7 x 1000 = 2805 kg/m?

Esto nos da una traccion maxima de:

Tmax =0.687xXwWyXHXR
=0.687 x 2805 x 3 x 1.38
=7977.92 kg.

El refuerzo de acero necesario para resistir esta fuerza de traccion es:

= Tmax/(0.9 X fy)
=7977.92/(0.9 x 4200)
=2.11 cm?

Barras 10 mm cada 25 cm. (As = 2.84 cm?)

Area

El esfuerzo méaximo de traccion en el hormigén debido a traccién anular y encogimiento es:

_ CEsAs + Tmax(sinmayorar)
¢ Ac + nAg

donde Tmax (Sin mayorar) = 7977.92/(1.7 x 1.65) = 2844.18 kg.

_ 0.0003 x 2.1x10° x 2.84 +2844.18
fe = 20 x 100 + 9 x 2.84

k k
229K _p5ke
cm cm

Cumple.

1VV.2.2. Andlisis de esfuerzos en la pared del depoésito

Durante la construccién y previa a la colocacion de la tapa, el dep6sito debera ser sometido a
una revisién de fugas (prueba hidraulica). El siguiente procedimiento sera utilizado para esta
condicidn de carga.

Para una pared con una base empotrada y borde libre sujetas a carga triangular, la traccion
anular es calculada mediante el producto de los coeficientes de la Tabla Anexo H-1 por w,HR
como se muestra en la Tabla-111.7.1

Altura Coeficiente | T [Kg-m]
0,0H 0,000 0,00
0,1H 0,099 1149,66
0,2H 0,199 2310,93




0,3H 0,304 3530,26
0,4H 0,412 4784,43
0,5H 0,531 6166,34
0,6H 0,641 7443,74
0,7H 0,687 7977,92
0,8H 0,582 6758,59
0,9H 0,265 3077,37
1,0H 0,000 0,00

Tabla IV.2.1 - Tensiones en la pared del tangque para condicién de carga 1

Los momentos para la misma condicion de carga se determinan multiplicando los coeficientes
tomados de la Tabla Anexo H-2 por wyH® como se muestra en la Tabla 111.7.2.

Altura Coeficiente M [kg/m
por m]
0,1H 0,0000 0
0,2H 0,0000 0
0,3H -0,0001 -5,967
0,4H -0,0002 -11,934
0,5H -0,0001 -5,967
0,6H 0,0004 23,868
0,7H 0,0013 77,571
0,8H 0,0019 113,373
0,9H 0,0001 5,967
1,0H -0,0079 -471,393

Tabla IV.2.2 — Momentos en la pared del tanque para la condicién de carga 1

En el andlisis para borde libre y base empotrada, se asume que la base esta restringida de
desplazamientos laterales. Notese que la losa de fondo puede no ser capaz de proveer
restriccion completa a desplazamientos. También se nota, y también serd utilizado para este
disefio, que este complejo analisis puede ser omitido con el uso de la traccion maxima para
toda la seccion inferior de la pared, e ignorando el aminoramiento en momentos a causa del
desplazamiento de la base.

Podemos encontrar los esfuerzos de traccion y momentos méximos en Fig. 111.7.1
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1VV.2.3. Andlisis aplicando una fuerza cortante en el borde superior del dep6sito

Esta condicion de carga ocurre cuando el tanque esté& en uso. La tapa en su lugar, y el tanque
esta lleno a su capacidad maxima.

Para prevenir desplazamiento, una fuerza cortante debe ser afiadida a la parte superior del
depdsito.

—14.74"H—R = 1943.13

V = —286.58 kg.



La variacion de fuerza anular esta determinada por el producto de los coeficientes de la Tabla
Anexo H-3 por VR/H. Estos resultados se muestran en la Tabla 111.7.3.

Fuerza Anular | Fuerza por Carga Esfuerzo total
Altura Coef. debidoaV Triangular K]
[Kg] [Kg]
0,0H -14,74 1943,13 0,00 1943,13
0,1H -5,22 688,14 1149,66 1837,79
0,2H -0,33 43,50 2310,93 2354,43
0,3H 0,96 -126,55 3530,26 3403,71
0,4H 0,76 -100,19 4784,43 4684,24
0,5H 0,32 -42,18 6166,34 6124,16
0,6H 0,05 -6,59 7443,74 7437,15
0,7H -0,04 5,27 7977,92 7983,20
0,8H -0,05 6,59 6758,59 6765,18
0,9H 0,02 -2,64 3077,37 3074,73
1,0H 0 0,00 0,00 0,00

Tabla V.2.3 —Variacion de fuerza anular en la pared.

El cambio en fuerzas anulares y momentos ocasionados por la losa de tapa son relativamente
pequefios en comparacion con aquellos por fuerzas laterales y por lo tanto los graficos seran
practicamente los mismos que aquellos en primer andlisis de carga.

1V.2.4. Disefio de los anillos de acero

La fig. 111.7.2 muestra la distribucién de maxima tension anular y compresion a lo largo de la
altura de la pared.

Comprobacion a compresion:
fe= C/A =7977.92/(20*%100) = 3.99 kg/cm? < 25 kg/cm? Cumple.
Disefio del refuerzo de acero para esfuerzos de traccién:
T=Asx09xfy

Capacidad de barras 10 mm. cada 25 cm.

T =100/25x 0.71 x 0.9 x 4200 = 10735.2 kg.



0

Fig 1V.2.2 — Envolvente de traccion en la pared (kg vs H).
-~ usar barras 10 mm cada 25 cm a lo largo de toda la altura de la pared del contenedor.

Se usaran empalmes para los anillos de refuerzo de acero ya que el area de refuerzo no es mayor
que el doble requerido por analisis. La longitud basica de desarrollo, L4, para barras de 10 mm
se calcula de la siguiente manera:

Lab= 0.075f,dw/\f: > 0.0043f,d}
=0.075 x 4200 x 0.95 /250 > 0.0043 x 4200 x 0.95
=18.93 cm. >17.16 cm.

La longitud de desarrollo se determina mediante el producto de la longitud de desarrollo basica
por los coeficientes provistos en ACI 318. Para el presente caso, los siguientes coeficientes son
aplicables:

e Barras horizontales colocadas de tal manera que no mas de 30 cm. de hormigon fresco
es colocado en el elemento debajo de la longitud de desarrollo o empalme. Usar un
coeficiente de 1.3.

e Parabarras de 12 mm de diametro o menores, con espaciamiento libre no menor a 5dy
y una distancia al borde no menor a 2.5 dy. Usar un coeficiente de 0.8.

e Para barras en capa interna de la pared con espaciamiento libre no menor a 3dy. Usar
un coeficiente de 1.0

Con estos coeficientes, la longitud de desarrollo para las barras de 10 mm es:
£=1.3x0.8x1.0x17.16 cm=17.85cm>17.16 cm. Cumple.
La longitud de empalmes por traslapo es igual a 1.3 x £q.

€¢= 1.3 x 17.85 = 23.20 cm. (usar 24 cm.)



Los empalmes de refuerzo deberén estar escalonados horizontalmente (de centro a centro de
traslapo) por no menos de una longitud de traslapo o 1m., deberéan coincidir en orden vertical
en una frecuencia mayor que cada 3 barras.

Los requerimientos de refuerzo minimo a temperatura y encogimiento en la Fig. 111.7.3.
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Fig. 1V.2.3 — Relacion minima de refuerzo para temperatura y encogimiento en el hormigdn.
Fuente: Circular Concrete Tanks Without Pre-Stressing (PCA)

La relacion de refuerzo minimo en direccion horizontal es entonces:

p = (2.84 x 2)/(100%20)
= 0.00284

La relacién minima de refuerzo requerido para variacion de temperatura y encogimiento es
0.0028 < 0.0284. Por lo tanto los requerimientos minimos de refuerzo estan satisfechos.

1V.2.5. Disefio del refuerzo para momentos
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Fig. IV.2.4 — Envolvente de momentos en la pared del depdsito (kg-m vs H).

La cantidad requerida de refuerzo vertical en la cara interior para el momento de -471.393
kg/m-m es:

M/ (¢fcbd?) = -471.39/(0.9 x 250x10* x 0.20 x (0.145)?)
=0.0498
donde d = 20 — 5 (recubrimiento) — 1/2 = 14.5

De las tablas de apoyo para disefio en Apéndice H-4:

® =0.0476
As = wbd f°¢/f, = 0.0476 x 20 x 14.5 x 250/4200 = 0.92 cm.?
~Usar barras 10 mm cada 25 cm. (As = 2.84 cm.?)

El Momento Maximo (Ma) que resiste la seccion seré:
Ma = 0.263 x f'c x b x d?
=0.263 x 250E4 x 1 x 0.145% = 13823.94 > 471.39
Entonces colocar cuantia minima como refuerzo en la seccion:
As min =0.0018 x b x d
=0.0018 x 100 x 14.5 = 2.18 cm? < 2.84 cm? . Usar el mayor valor

Estas barras son solo necesarias en la cara interna cercanas al fondo de la pared y el refuerzo
para variacion de temperatura y encogimiento para el resto de la misma. El refuerzo vertical
para la cara externa de la pared con un momento maximo de 113,373 kg-m es:

M/(¢F cbd?) = 113,373 /(0.9 x 250x10% x 0.20 x (0.145)2)
=0.019

De las tablas de apoyo para disefio del Anexo H-4:

o =0.02
A = wbd °¢/fy = 0.02 x 20 x 14.5 x 25/420 = 0.35 cm.?
Usar 10 mm cada 25 cm. (As = 2.84 cm.?)

La longitud de desarrollo para una barra con gancho estandar que estara empotrada a la losa de
fondo es igual a:

el 0.24fy
ta = 6.6,/fr¢ dp > Jfre Ao
Ly = % %’”0.95 =38.24 cm.> 19.15 cm,

La longitud para empalme clase B es igual a 1.3¢q.
£=1.3x38.24 =49.72 cm. (se asume 50 cm.)
La misma longitud de empalme seré usada para las barras de la cara exterior de la pared.

Siendo el espaciamiento maximo 3t = 60cm.



El espaciamiento maximo de barras deber estar limitado para el control de fisuras por flexion
con la siguiente ecuacion.

Smax = 232 X d2 X 3 )

Donde: d.=4.5cm.
z =21000 kg/cm.
fs = 2/3 fy = 2800
Smax = (21000)%/(2 x (0.4525)? x (2800)3)
=10.3cm. > 10 cm.

=~ Usar un espaciamiento de 10 cm. para separacién de barras horizontales.
111.7.1.6. Esfuerzo de cortante
La capacidad a cortante de la pared esta dada por:

V. =0.53 /f"_ *b,d

V. = 0.53 250 * 100 x 14.5
= 12151.05 kg
$V,. = 0.85 * 12151.05 = 10328.39 Kg.

La fuerza cortante maxima es:

Vmax = coef. X wy X H2
Vmax = 0.127 x 1700 x 3% = 1943.1 kg < 10328.39 kg. Cumple.

111.7.1.7. Disefio de la losa de fondo

El disefio de la losa de fondo se realizara tomando en cuenta la condicion de carga mas
desfavorable (carga viva en el techo, peso de la losa de techo, y peso de la pared mas los
momentos ocasionados por el peso del agua).

Techo: Carga Viva = 1.7 x W, x Area Sup.
=1.7x 133 x n x (2.56)%/4
=1352.7 kg.

Carga Muerta = 1.4 x wp x Area Sup.
=1.4x (1000x3) x 7 x (2.56)%/4
=17948.5 kg

Pared: Carga Muerta = 1.4 x peso por metro radial x Circunferencia
=14x(1x2400x3)x2xmx 1.38/2
= 87401.6 kg

Carga Total = 1352.7 + 17948.5 + 87401.6 = 106702.8 kg.
La carga total se asume distribuida uniformemente sobre la losa de fondo:

p = 106702.8/(x X (2.56)%4) = 17834.8 kg/m2. = 1.78 kg/cm?.



Se calculan los momentos en la losa de fondo mediante el producto de los coeficientes de Tabla
Anexo H-5 por p x R?, los cuales fueron tabulados a continuacion:

Distancia Coe.f. Momento Radial Coef. . Momento Tangencial
Radial [kg-m por m] Tangencial [kg-m por m]
0,00R 0,075 2547,34 0,075 2547,34
0,10R 0,073 2479,42 0,074 2513,38
0,20R 0,067 2275,63 0,071 2411,49
0,30R 0,057 1935,98 0,066 2241,66
0,40R 0,043 1460,48 0,059 2003,91
0,50R 0,025 849,11 0,05 1698,23
0,60R 0,003 101,89 0,039 1324,62
0,70R -0,023 -781,19 0,026 883,08
0,80R -0,053 -1800,12 0,011 373,61
0,90R -0,087 -2954,92 -0,006 -203,79
1,00R -0,125 -4245,57 -0,025 -849,11

Tabla IV.2.4 —-Momentos en la Losa.
*Signo negativo denota compresion en la superficie cargada.

Se verifica a flexion

Mmex = 0.263 ¢ b d? [kg-m/m]
= 0.263 250x10* 0.20 0.1452

= 2764.79 > 2547.34  Cumple.
Ya que el Mmax > maximo momento actuante®, la seccion es correcta.
*Se procede al célculo de refuerzo.

Sentido radial

Mt M~

A, = — A, = —
St 9Fy(d-3) S= 7 pFy(d-D)
2547.34 4245.57
= 5o = 4.81 cm? = 5o = 8.02 cm?
0.9 4200x10* (0.145-—-) 0.9x4200x10%(0.145-=-)
Sentido anular
M* M~

As = a As = - 1 a
t ¢Fy(d—) T $Fy(d—)

2547.34 849.11

= 4.81 cm? A, = = 1.60 cm?

St 0.9x4200E4(0.145-20) 0.9x4200E4(0.145-22%)

Asmin =0.0018 b.d



=0.0018 x 100 x 14.5 = 2.61 cm?.

~ Usar barras 12 mm cada 10 cm para la parte inferior de la losa (As = 10.16 cm?).
Usar barras 10 cada 12 cm para la parte superior de la losa (As+ = 5.68 cm?).



CAPITULO VI
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES



CONCLUSIONES

Podemos observar que los esfuerzos obtenidos mediante el método de calculo
de “PCA (Portland Cement Association) - Circular Concrete Tanks Without
Prestressing” y los esfuerzos obtenidos del modelo generado mediante el software de
calculo estructural “SAP 2000 v.14” entregan variaciones en un orden del 8-12%,
obteniendo los resultados méas conservadores con el primer método.

El disefio de estas estructuras requiere que la atencidn sea prestada no solamente
a los requerimientos de cargas de servicio, sino también a los requerimientos durante
la construccidn. Por lo tanto, se debe tener especial atencion al utilizar las tablas de
disefio de la PCA, tomando cuidado adicional en la seleccion del tipo de caso en el que
se trabaja.

Se debe recalcar la necesidad del conocimiento de métodos constructivos para
lograr materializar un comportamiento estructural deseado, obtenido durante el disefio.
En este ambito, la necesidad de juntas de dilatacion, transiciones entre el depdsito-
columnas y revestimientos internos del tanque deberan ser tomados en cuenta para la
construccion del mismo.

Al comparar los resultados de disefio estructural mediante los métodos
utilizados se concluye un analisis valido para este tipo de estructuras, obteniendo
valores similares en esfuerzos por consiguiente, armaduras.

A continuacion se presentan los esfuerzos en el depdsito obtenidos mediante
tablas de PCA y los esfuerzos obtenidos mediante el programa SAP 2000.
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RECOMENDACIONES

Se sugiere realizar continuas revisiones durante la generacién del modelo
estructural en el software “SAP 20007, tomando especial cuidado al modelar el
contenedor con el uso de elementos “Shell” y con la transmision de cargas respectivas
a los elementos portantes.

Al mismo tiempo tomar especial atencion a las posibles acciones en el deposito,
estructura contenedora y zapatas a causa de combinaciones de cargas que puedan estar
presentes, con el fin de lograr una correcta obtencion de reacciones en la estructura.

Teniendo en cuenta que éste es un método principalmente utilizado para
estructuras contenedoras a nivel del suelo pero sin limitaciones en el mismo se
recomienda que, al ser un método de origen norte-americano la equivalencia en
férmulas y unidades al sistema internacional sea cuidadosamente examinada.

Un tanque propiamente disefiado debe ser capaz de soportar las cargas aplicadas
sin presentar fisuras que permitan la aparicion de fugas. La meta de proveer un tanque
estructuralmente seguro y libre de fugas se logra proporcionando la cantidad apropiada
de espaciamiento y con el uso de hormigon de calidad utilizando practicas de
construccion adecuadas.

Se considera entonces, una alternativa viable a la presentada en este proyecto,
entregando a la institucion una opcion estética que satisface las necesidades de
capacidad y funcionalidad requeridas por el CECH de la Facultad de Ciencias
Agricolas y Forestales de la U.A.J.M.S.






