CAPITULO I ASPECTOS GENERALES

1.1.

El Problema

En estos Gltimos afos la ciudad de Tarija a tenido un crecimiento poblacional muy
acelerado, al igual que el aumento de comerciantes se hizo inevitable. Varios de
nuestros mercados se encuentran sobre poblados por los comerciantes, tal es el caso del
mercado “La Loma”, uno de los mercados mas importantes en nuestra ciudad.
Hablando del mercado la loma, se ha visto que las fallas la cual presenta este, son de
gran consideracion, ya sea en la parte estructural o estética.

Como consecuencia de los problemas ya mencionados anteriormente se ha podido
observar la obsolescencia del mercado La Loma, ya que la estructura no cumple los

requerimientos basicos para la que fue disefiada.

1.1.1 Planteamiento.-

De acuerdo estadisticas, realizadas a comerciantes y a consumidores, la obsolescencia
del mercado es desde hacia muchos afios atras, dicha obsolescencia se debe a las

siguientes causas:
- Infraestructura antigua y deteriorada.
- Mala distribucion de los puestos de venta.
- Aumento de comerciantes y consumidores en los Gltimos afios.
- Falta de infraestructura.

- Falta de estacionamiento vehicular.

De mantenerse la situacion actual los pronosticos que se prevén son:
- Incomodidad de los comerciantes.
- Conflictos entre comerciantes.

- Inseguridad en el centro de abasto (comerciantes y consumidores).



- Condiciones higiénicas no adecuadas en el centro de abasto.

- Congestion vehicular.

Por lo que se hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:
- Mejoramiento y redistribucion de los puestos de venta.

- Ampliacion de la infraestructura.

- Construccion de una nueva infraestructura : blogques multipisos-con estacionamiento

vehicular subterraneo

1.1.2 Formulacion.-

En el desarrollo del perfil se analizd las alternativas de solucién al problema planteado,
donde se definio que la mejor alternativa es la construccion de una nueva infraestructura,
el cual estard compuesto por tres modulos:
» Moddulo 1 con estacionamiento vehicular.
» Modulo 2 con estacionamiento vehicular.
» Modulo 3 con estacionamiento vehicular.
La presente propuesta se hace referencia al mddulo de cuatro niveles con

estacionamiento vehicular.

1.1.3 Sistematizacion.-

De la alternativa de solucion seleccionada se realizd un analisis previo de los elementos
estructurales que se implementaran en el disefio estructural de la infraestructura del
maodulo de cuatro niveles, donde se contempld lo siguiente:

e Cimientos.- zapatas aisladas y zapatas con viga centradora.

e Muro de contencion

e Estructura a porticada.- esta contempla vigas y columnas

e Losas.- losa casetonada y alivianada.

e Estructura de sustentacion de la cubierta.- se tiene previsto utilizar cercha de perfil

metalico



1.2. Objetivos.-

1.3.

El proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:

1.2.1 Objetivo general.-

Realizar el disefio estructural del nuevo mercado “La Loma” (modulo 3) de la
ciudad de Tarija, cumpliendo los lineamientos de disefio de la Norma Boliviana del
Hormigon “CBH-87” para la estructura y la Norma Americana del Método de
Factores de Carga y Resistencia “LRFD” para la cubierta, garantizando asi la

estabilidad y la resistencia requerida.

1.2.2 Objetivo especificos.-

Se establecen los siguientes:

o Realizar el estudio de suelos para determinar la capacidad portante del suelo del
terreno de fundacion de la estructura.

o Disefar y Dimensionar las cerchas metalicas que sustentan la cubierta

o Realizar el célculo estructural del proyecto conforme a los pardmetros y criterios
de la norma boliviana CBH-87 en cuanto se refiere al H°A°.

o Determinar el costo y el plazo de ejecucidn de la estructura.

o Elaborar los planos constructivos.

Justificacion.-

Las razones por las cuales se elabora el perfil de proyecto de grado son las

siguientes:

1.3.1 Académica.-

Aplicar y articular los conocimientos tedricos y practicos adquiridos en las
diferentes asignaturas de la carrera de ingenieria civil, en el disefio estructural de

una edificacion de uso publico.



1.3.2 Técnica.-

Se realizara un analisis técnico de acuerdo a normativa en el calculo y disefio de la
estructura de sustentacién, segun la informacion de la zona y los resultados de los

estudios que vayan a realizarse.

1.3.3 Social.-

Disefar el nuevo mercado para de esa manera ofrecerles mayor comodidad tanto a
comerciantes, consumidores y proveedores al momento de exponer o consumir los
distintos productos, ademas de coadyuvar en la disminucion de la congestion

vehicular del lugar.

1.4  Alcance del proyecto.-

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

satisfactoriamente las actividades propuestas.

Como alcance primordial se destaca el disefio estructural de todos los elementos de
sustentacion del edificio en tanto asi también como de la cubierta, plasmando el

disefio en planos estructurales para su posterior utilizacion.

En lo que respecta a las instalaciones de agua potable y alcantarillado, se realizara solo
un predisefio y una estimacion de los costos no llegando a elaborar el disefio final
debido a que el proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad.

Asi mismo, de manera referencial, se incluye la instalacion eléctrica en la parte del

presupuesto final.

1.5 Localizacion.-

El mercado de la loma estd ubicada actualmente en el barrio La Loma de San Juan

que esta al Sur-Oeste de la ciudad de Tarija en la provincia Cercado, referenciada



por las siguientes coordenadas geograficas: 21°31°35.01° de latitud Sur y

64°44°12.55’ de longitud Oeste, y una altitud promedio de 1910 m.s.n.m.

1.6 Servicios Basicos Existentes.-

El lugar de emplazamiento de la obra cuenta con todos los servicios basicos existentes.

» Agua potable y alcantarillado sanitario

La administraciéon de los sistemas de agua potable y alcantarillado, estdn parcialmente a
cargo de la Empresa Municipal de Agua Potable y Alcantarillado de Tarija (COSSALT)
Respecto a la calidad y estado de la red de alcantarillado sanitario se encuentra en un estado

regular debido a que el servicio tiene varios afos de uso.

» Energia eléctrica

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



CAPITULO Il MARCO TEORICO

2. Introduccion

En el siguiente capitulo se detallara la definicion de cada uno de los materiales, la
metodologia a utilizar para realizar los calculos y el disefio de cada uno de los elementos
estructurales del proyecto. Para garantizar los resultados de disefio se aplicaran las
recomendaciones del Codigo Boliviano del Hormigon Armado (CBH-87), normativa que es

de aplicacion obligatoria para el disefio de estructuras de hormigon en el pais.

2.1 Levantamiento topogréafico

En todo proyecto de ingenieria se requiere la modificacién del terreno original ya sea de
poca 0 gran medida de cualquier manera es necesario determinar el volumen de

material a fin de estimar el costo del acarreo del material a su destino final.

La combinacién de equipos informaticos e instrumentos topogréficos junto con el
desarrollo de avanzados programas de calculos topograficos y el modelado digital han
hecho de que sea posible hoy en dia la utilizacion generalizada de instrumentos
topogréficos de avanzada tecnologia tales como la estacion total el cual tiene grandes
ventajas como la toma y registro de datos que es automatico, eliminando los errores de
lectura, anotacion, transcripcion y célculo; ya que con estas estaciones la toma de datos

es automatica (en forma digital) y los calculos de coordenadas se realizan por medio de
programas de computacion incorporados a dichas estaciones.

Generalmente estos datos son archivados en formato ASCII para poder ser leidos por

diferentes programas de topografia, disefio geométrico y edicion gréafica.

Por consiguiente es vital realizar varios puntos dentro y fuera del terreno con el fin de
establecer curvas de nivel, cortes transversales y un replanteo del lugar completando asi
el levantamiento topografico.



2.2 Estudio de suelos de fundacion.-

El estudio de suelos en el lugar de emplazamiento es muy importante e imprescindible ya
que en base a ello y a la magnitud de la obra se determinaran el tipo de cimentaciones que

se implementaran en el disefio de la estructura.

De aqui la importancia de una correcta evaluacion de las condiciones del subsuelo y una
forma eficaz de hacerlo es mediante el ensayo de penetracion estandar SPT que es una
prueba In Situ que se realiza en el fondo de una perforacion, que consiste en determinar
el numero N de golpes de un martillo con peso 63.5 kg. (140 Ib.) y 762 mm. (30 pulg.)
de altura de caida, necesarios para hincar en el suelo inalterado un toma muestras partido
normal en una distancia de 305 mm. (1pie) cuyos diametros normalmente son: 36.8 mm.

(1.45pulg.) de diametro interior y 50.8 mm. (2.0 pulg.) de didmetro exterior.

El ensayo se puede desarrollar en dos formas, una a cielo abierto mediante una

excavacion manual o con equipos caracteristicos.

Hay que destacar que en nuestro medio se utiliza mucho el cono de punta diamantada y
no la cuchara partida, por lo que se debe recordar que Sowers (1970), investigd que el
ndmero N de golpes necesarios para hincar 30 cm. utilizando un cono de punta
diamantada, es comparable con el numero de golpes N del ensayo Normal de

penetracion (utilizando la cuchara partida), SPT.

Polea

Tripode

Martillo

Cono de punta
diamantada

Figura 2.1: Esquema del ensayo de penetracion estandar o SPT.



2.3.  Arquitectura del proyecto

El disefio arquitectonico se los realiza considerando: la morfologia, funcionalidad,

estética; Siendo plena responsabilidad del arquitecto.

Teniendo en cuenta factores importantes del proyecto se vio conveniente el disefio de
una estructura que sea segura, econdmica y funcional es por ese motivo que el disefio
arquitectonico del proyecto contempla una estructura que da la comodidad a los
comerciantes para la exposicién de sus productos, ya que la distribucion de puestos se

la realizo de acuerdo a los productos que exponen los comerciantes.

2.4 Idealizacion de las estructuras

2.4.1 Sustentacidn de cubierta

Una vez que se tiene ya establecidas las cargas actuantes sobre las cerchas, surge lo que se
[lama:
- Cercha real: En la cual las cargas pueden estar aplicadas en cualquier lugar, en
los tramos elementos o nudos.
- Cercha ideal: Que tiene solamente cargas aplicadas en los nudos. Sélo existen
fuerzas normales (fuerza interna perpendicular a la seccion)
Las obtencion de las fuerzas internas en cada barra nos permiten realizar el

dimensionamiento de las mismas
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Figura 2.2: Idealizacion de la cercha



2.4.2 Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por varios porticos
Los porticos de la estructura estan compuestos de columnas de seccidén cuadrada y
rectangular, las vigas de arriostra miento (sobre cimientos y encadenado) de seccion

rectangular, las losas seran forjados reticulares.
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Figura 2.3: Idealizacion de la edificacion

2.4.3 Fundaciones

Las fundaciones estaran compuestas de zapatas aisladas, las cargas provenientes de la
estructuras son de gran consideracion por tratarse de una edificacion de cinco niveles,
ademas que la carga viva adoptada es muy grande (Q=400kg/cm2) ya que es un edificio
publico, como asi también se tiene un suelo de fundacion buena; la fundacién se encuentra
a un nivel de -5 m por debajo del nivel del terreno. ademas, las zapatas aisladas son mas
econdmicas, puesto que los volimenes de hormigon que requieren para materializar este
tipo de fundacién son reducidos a comparacion de una losa de cimentacion.

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

dos direcciones paralelas a los lados de la base.
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Figura 2.4: Idealizacion de la fundacién

25 Disefo estructural

2.5.1 Estructura de sustentacién de la cubierta.-

El método adoptado para el disefio de la cubierta metalica es el método de Disefio por
factores de carga y resistencia o LRFD, que se basa en los conceptos de estados limite
y pretende més que obtener soluciones mas econdémicas el proporcionar una

confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.

Debido que para el LRFD se emplea un coeficiente de seguridad o factor de carga para
las solicitaciones permanentes menor que para las demas acciones, por cuanto se
encuentran determinadas con mayor precision y ademé&s las cargas que permanecen
actuando sobre la estructura durante largos periodos de tiempo varian menos en
magnitud que aquellas que se aplican durante periodos cortos, igualmente los
coeficientes de seguridad aplicados a la capacidad de resistencia de los materiales es

sensiblemente inferior al factor de carga.

2.5.1.1 Combinaciones de carga.-

La nomenclatura a utilizarse en la especificacion LRFD es la mostrada a continuacion:
» Carga Permanentes =D

» Carga variable de piso = L
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Carga variables de techo = Lr
Carga viento = W
Carga por sismo = E

Carga de nieve = S

YV V. V VYV V

Carga de lluvia o hielo sin incluir encharcamiento = R
La norma LRFD nos muestra las siguientes combinaciones
Tabla 2.1. Fuente: Irfd-93

1.4D (1)
12D+16L+05(Lr0SOR) )

Las cargas de impacto se incluyen sélo en la segunda de esas combinaciones.
Si comprende las fuerzas de viento (W) y sismo (E) es necesario realizar las siguientes
combinaciones

Tabla 2.2. Fuente: Irfd-93

12D +1.6 (LroSoR) + (0.5L 0 0.8W) 3)
1.2D +1.3W + 0.5L +0.5(Lr0 S0 R) 4)
1.2D +0- 1.0E+0.5L +0.2S (5)

Es necesario considerar s6lo la carga de impacto en la combinacién (3) de este grupo.
Existe un cambio en el valor del factor de carga para L en las combinaciones (3), (4), (5)
cuando se trata de garajes, areas de reuniones publicas, y en todas las areas donde la
sobrecarga exceda 100 psi. En tal caso se debe utilizar el valor de 1 y las combinaciones
resultan ser:

Tabla 2.3. Fuente: Irfd-93

1.2D+1.6 (LroSoR)+(1.0L 00.8W) 3)
1.2D +1.3W + 1.0L +0.5(Lro S0 R) 4)
1.2D +0-1.0E+1.0L+0.2S (5)

Es necesario considerar otra combinacion para tomar en cuenta la posibilidad de

levantamiento. Esta combinacion se incluye en los casos donde se incluyen las fuerzas de
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tension debido a momentos de volteo, que regird en edificios altos con fuertes cargas
laterales. En esta combinacion las cargas muertas se reducen en un 10% para tomar en

cuenta situaciones en las que se hayan sobreestimado.

Tabla 2.4. Fuente: Irfd-93
0.9D +0- (1.3WoLoE)

25.1.2 factores de resistencia.-

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

Para hacer esta estimacion, se multiplica la resistencia ultima tedrica (llamada aqui
resistencia nominal) de cada elemento por un factor ¢, de resistencia o de sobrecapacidad

que es casi siempre menor que la unidad.

Tabla 2.5: Factores de reduccidn de resistencia

Factor de
Reduccion SITUACION
(2)
Aplastamiento en areas proyectantes de pasadores, fluencia del alma bajo
1 : : . .
de cargas concentradas, cortante en tornillo en juntas tipo friccion
Vigas sometidas a flexion y corte, filetes de soldaduras con esfuerzos
0.9 paralelos al eje de la soldadura, soldaduras de ranura en el metal de base,
fluencia de la seccion total de miembros a tension.
Columnas, aplastamiento del alma, distancias al borde y capacidad de
0.85 . .
aplastamiento de agujeros.
Cortante en el area efectiva de soldaduras de ranura con penetracion
0.80 . . .
completa, tension normal ala &rea efectiva de soldadura de ranura con

12



penetracion parcial.

Tornillos a tensién, soldadura de tapdn o muesca, fractura en la seccion

0.75 : .

neta de miembros a tension.
0.65 Aplastamiento en tornillos (que no sea tipo A307)
0.60 Aplastamiento en cimentaciones de concreto

Fuente: Irfd-93

2.5.1.3 Disefio de miembros sometidos traccion.-

Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a traccion se debe realizar el
analisis de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos:

Ng = Carga muerta, Nq = Carga viva, Fy = Esfuerzo minimo de fluencia,

Fr = Esfuerzos de tencion minima a la ruptura.

1.- Definir la seleccion del perfil

2.- Condiciones a cumplir:

Py

f'1= <Ft=®, xFy

Apruta
’ Pu ’
f2=——<Ft=00,*Fr
critica

Kl

< 300
I'min
3.- Carga mayorada (Pu)
4.- Esfuerzos y areas necesarias
F't=®xFy
f1=—2 <Ftoft=Ft - A =L
= Ao = = bruta mingg. ~ %, :Fy
ey ]:I|_| - = — - — ]:ILI
fr2=- St ft=Ft 5 Ajcamn, — 1 oo

Seritice
5.- Célculo del radio minimo necesario

Kl 200 Kl
—£300-1, =—
T mifinec 300

6.- De tablas segln el perfil se obtiene: A= Area, b= Espesor alma, rx= radio de giro
X, ry=radio de giro y
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7.- Verificaciones correspondientes

P » 1] P I
f=—2— < Ft = cumple f'=—2— < F't—= cumple
“hrutz feritica
Kl :
— £ 300 — cumple ; B <3005 cumple
"X l":r.

2.5.1.4 Disefio de miembros sometidos a compresion.-

Para realizar el disefio de cualquier miembro sometido a compresion se debe realizar
el analisis de cargas y tener conocimiento de los siguientes datos: Ng = Carga muerta,
Nq = Carga viva, Fy = Esfuerzo minimo de fluencia, fa = Tension de compresion que
esta actuando sobre la pieza, Fa = Tension resistente a compresion que tiene la pieza

en las condiciones de trabajo que se ha determinado

1.- Definir el perfil a usar

.. ) _ Pui=ol) Kl
2.- Condiciones a cumplir.  Pu=——=Fn ; —=200

3.- Carga mayorada obtenida del calculo de la cercha (Pu(sol))
4.- Carga obtenida mediante el calculo manual (Pu)

5.- Esfuerzos y areas necesarias

Pu(sel)
F'u=¢i=,__-*-Pn=T£Pn+Pu=Pn

Pn= A* F crit

5.- Célculo del radio minimo necesario

Kl
— = 200 =1, = —— — a tabla (Anexos
r mitpee — 200 ( )

6.- Se obtiene los valores de las tablas: A = Area, rx = radio en X, ry = radioen Y
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7.- Se procede a realizar las tentativas

8.- Relacion de esheltez

q .
“i = 200 — cumple : “ﬂ < 200 — cumple
R Ty

[ [
I-Cx_r:{“'-—[.\‘! E ' IT'I_I";_.-".'I.',‘“! E

9.- Esfuerzo critico

si A,<15 = F,, =0658% ; si A =15 F,_, = [G}i'—;jhl’ﬂ'y
Pn=A=F__,

10.- Verificaciones correspondientes

Pu=¢_ *Pn= pu':,ml'] < Pn — cumple ; s = 200 = cumple

A "

2.5.1.5 Disefio de miembros sometidos a flexotraccion.

1.- Definir el perfil a usar
2.- Condiciones a cumplir:

Verificacion flexién asimétrica o esviada:

P, M, M.,
+ x4 Y = 1.0
2+ d, =p, Dy, * M,

3.- Calculo de la fuerza nominal Pn:
p,=® *Pt=& =f = A

4.-fuerza interna de la cercha calculada (Pu)
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5.- Calculo del momento nominal Mnx y Mny:

M, = &, +f, = Z,

nx

M,, = &, *f, * Z,

ny
6.-verficacion a flexotraccion:

P M., M

u 4 nx 4 = __ = 1.0 cumple!!
2h¢thpn CpthvIn:{ Cbthﬂﬂ?"

2.5.1.6 Verificacion a la flecha para los distintos miembros:

Doy S =
cal 300

» 5:nq:-. L;'
"ﬁ"c'sll'l R
384 =E=Ix

2.5.2 Estructura de sustentacion de la edificacion.-

La estructura a porticada de hormigén armado se disefiara y analizard en base al
Cadigo Boliviano del Hormigén “CBH-87”.

2.5.2.1 El hormig6n armado.-
»  Adherencia entre el hormigén y el acero.-

La adherencia entre el hormigon-acero es el fendmeno béasico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigéon armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccion, ya que el
acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompafiaria al
hormigon en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana de

hormigon armado (Pg.224) dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos
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tangenciales entre el hormigén y armadura, a lo largo de toda la longitud de ésta vy
también asegura el anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje de sus extremos”.
La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: la de asegurar el anclaje de las
barras y la de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la armadura

principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.

» Resistencia a compresion.-

Es la caracteristica fundamental del hormigon y de hecho la mayoria de sus cualidades
crece paralelamente a la resistencia y se miden y controlan a través de ella.

La resistencia caracteristica del hormigon es un resultado de un control estadistico realizado
con probetas de ensayo cuyo resultado sigue una curva de distribucién de frecuencias
(curva de Gauss); éste es un valor con un 95 % de probabilidad que ocurra.

Se emplea como probeta normalizada la cilindrica de 15 cm de diametro y 30 cm. de altura,
curada a una humedad relativa no inferior al 95% y a 20 + 2 °C y rota en estado humedo a
los 28 dias de edad.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigén a compresion (fe), a la resistencia
que alcanza el hormigén a los 28 dias. Una manera de determinar la resistencia a

compresion a j dias, es mediante la siguiente tabla:

Tabla 2.6: Coeficientes de conversion de la resistencia a la compresion respecto a
probetas del mismo tipo a diferentes edades

Edad del hormigén (dias) 3 7 28 90 360

Cemento Portland comun 0,4 0,65 1 1,2 1,35
Cemento Portland de alta 0,55 0.75 1 115 12

resistencia
FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

La resistencia a compresion del proyecto, f, en ningin caso sera inferior a 125 Kg/cm?. (12,5 MPa).

Una vez adoptado en el proyecto un valor de la resistencia caracteristica, la instruccion
establece el correspondiente sistema de control de calidad para verificar que se mantiene en
el suministro del hormigoén un valor de la resistencia caracteristica no inferior al establecido
en el proyecto. Es claro que el valor de la resistencia caracteristica del hormigon
suministrado no coincidird con el especificado en el proyecto, superandolo como norma

habitual.
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El proyectista debe tener clara la idea de que el hormigdn de la estructura es de inferior
resistencia, a igual edad que el de las probetas y, por lo tanto que el valor especificado en el
proyecto. De hecho, no se afirma que el hormigon de la estructura esté correctamente

representado por el de las probetas moldeadas.

Lo que si puede afirmarse es que de acuerdo con los anélisis teoricos, las investigaciones de
laboratorio y la experiencia préctica, con los coeficientes de seguridad reglamentarios y
basandose en la resistencia del hormigon en probetas moldeadas, los métodos actuales de

calculo conducen a estructuras satisfactorias y razonablemente economicas.

> Resistencia a traccion.-

La resistencia a traccion del hormigon varia entre 8% y 15% de su resistencia a la
compresion. Una razon principal para esta baja resistencia, es que el concreto contiene un
gran numero de grietas muy finas.

La resistencia a traccion es determinada a partir de ensayos con probetas. Esta resistencia
bien puede determinase mediante:

e Prueba del médulo de ruptura:

Este modulo se mide al cargar una viga rectangular de hormigoén de 6 pulg. x 6 pulg. x 30
pulg. (Con apoyos simples a 24 pulg entre centros) a la falla de cargas concentradas iguales
en los tercios del claro, de acuerdo con el método ASTM C-78.

e Prueba radial de cilindro:

La prueba radial de cilindro, que utiliza probetas cilindricas, de 15 cm de didmetro y 30 cm
de altura, de veintiocho dias de edad, el ensayo se realiza segun la disposicién indicada en
la siguiente figura, por lo que la rotura se produce por hendimiento.

El cilindro se fracturard a la mitad de extremo a extremo cuando se alcance su resistencia a

la traccion.
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Una manera de determinar la resistencia a traccion a j dias, teniendo el valor de la

resistencia a los 28 dias, es mediante la siguiente tabla:

Tabla 2.7: coeficientes de conversién de la resistencia a la traccion respecto a probetas
del mismo tipo a diferentes edades

Edad del hormigon 3 7 28 90 360
(dias)

Cem,ento Portland 0.4 0,7 1 1,05 1,1
comun

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
Por el hecho de que la resistencia a traccion es minima, para el célculo se la desprecia,

asumiendo que el hormigdn no tiene resistencia a traccion.

» Clasificacion de los hormigones, segun su resistencia.-

Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion a los

28 dias, en probetas cilindricas normales, segun la siguiente serie:

H12,5; H15; H 17,5; H 20; H 25; H 30; H 35; H 40; H 45; H 50; H 55

Donde las cifras corresponden a las resistencias de proyecto fe, en MPa.

Los tipos H 12,5 a H 25 se emplean generalmente, en estructuras de edificacion y los

restantes de la serie se aplican en obras importantes de ingenieria y en prefabricacion.

» Disposicion de las armaduras

e Generalidades

Las armaduras que se utilizan en el hormigén armado pueden clasificarse en principales y
secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y las

armaduras transversales.
El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de

traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien reforzar

las zonas comprimidas del hormigon.
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Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion originadas
por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la necesaria ligadura
entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la formacién de fisuras

localizadas.

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o menos

parasitos. Su disposicion puede ser longitudinal o transversal.

e Distancia entre barras

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

continuacion:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la
armadura principal debe ser igual 0 mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

° Dos centimetros
o El diametro de la barra mas gruesa
. 1.25 veces el tamafio maximo del arido

b) Si se disponen de dos o méas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas de

barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

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

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la
distancia libre entre su superficie y el paramento méas proximo de la pieza. El objeto del
recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigon del recubrimiento, mas aun que
SU espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con

las que recomendamos a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento
mas préximo igual o mayor a un diametro y a los seis quintos del tamafio maximo del

arido.

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

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

Tabla 2.8: Recubrimientos Minimos

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

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigdn Armado CBH-87
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> Doblado de las armaduras

Con independencia del ensayo de doblado-desdoblado de las armaduras, encaminado a
comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en las piezas de hormigon armado las
barras deben doblarse con radios méas amplios que los utilizados en este ensayo para no
provocar una perjudicial concentracion de tensiones en el hormigén de la zona de codo. En
este sentido conviene advertir que las tracciones transversales que tienden a desgarrar el
hormigon suelen ser més peligrosas que las compresiones originadas directamente por el
codo.

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

Tabla 2.9: Radios de curvatura para ganchos y estribos
Diametro de la armadura | CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60
@<20mm 2 @ 20 20 250 |30

@>20mm 250 |250@0 |30 40 50
FUENTE: Hormigdn Armado de Jiménez Montoya (7™ edicidn)

@= Diametro de la barra (mm.).

a) En el caso de estribos con @<10 mm. los radios de curvatura internos podran ser
adoptados igual a 1.50 @ cualquiera que sea el acero
b) Para barras de acero liso fraccionadas de acero CA-25 y CA-32 con @ > 6 mm. es
obligatorio colocar gancho en las extremidades del anclaje.
Radios de curvatura para la armadura principal son los que se muestran en la siguiente
tabla:
Tabla 2.10: Radios de curvatura de la armadura principal

Acero CA-25 | CA-32 | CA-40 | CA-50 | CA-60

Radio minimo | 5 @ 60 60 750 9@
FUENTE: Hormigén Armado de Jiménez Montoya (7™ edicion)

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

e Para 2 capas de hierro doblado aumentar 50%,

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

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

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacion recta son:

g f
_ Ih =— Y4
Para aceros lisos 1 4%
bu
2y.
7, =090% /fcd (kgf /cm?); 7, =028* /fcd (MPA)
Para aceros corrugados
z =0.90*3 fcdz(kgf /cm?); 7 =0.40*3 fch(MPA)

Cuando la armadura real es mayor que la necesaria.

0.30*Ib

*f *As !
b = % Ib>|10%¢
Tbu Sreal 15cm

En el caso de que la armadura real colocada en la pieza sea mayor que la armadura
necesaria determinada por el céalculo estructural (donde el esfuerzo de las barras no llega a
la tensién de célculo) podemos recalcular el tamafio del anclaje en funcion de la relacion de
la armadura calculada y la armadura real colocada en la pieza.

Donde:

@=Diémetro de la armadura

fyd=Es la resistencia de calculo de la armadura

fcd=Resistencia de célculo del hormigdon a compresion

Ib1=Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de calculo al hormigon

Z'bu = La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero

Para un contacto de 2 barras se debera aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y

para un contacto de 3 barras 0 mas se debera aumentar un 33%.
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El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura
termine en un gancho, una buena parte de la solicitacion de la fuerza del arrancamiento sera
resistida por el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones.

Para aceros lisos

b/3 ]
Ibl =lb—Alb=(Ib-15*¢) >|10*¢

_15cm |
Para aceros corrugados

b/3 ]
Ibl =lb—Alb=(Ib-10*¢) >|10* ¢

_150m |

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

» 5@ 050 mm, a continuacién de un arco de circulo de 135° 0 mas.

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

» Empalme de las armaduras

Las barras de acero se comercializan estan entre 10 y 12 m. de largo cuando tenemos una
pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se tiene la obra un pedazo de

armadura que se lo puede reutilizar con las otras armaduras respectando los empalmes.

» Empalme por traslapo o solapo

Es el tipo de empalme mas comun no es utilizado en barras de acero cuyo didmetro sea

mayor a 25 mm. y explicitamente prohibido utilizado en tirantes.
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La idea basica es transferir esfuerzo de una barra para la otra por medio de la adherencia en
un largo igual al largo del anclaje el mismo es corregido por un coeficiente ¥ que lleva en
cuenta la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

Ecuacion para poder determinar el empalme por traslapo o solape
Iv= 1//*Ib1

Con ganchos para aceros lisos

20cm
lv=(y*Iv-15*¢)>|15*¢
0.50*1b
1
Con ganchos para aceros corrugados
20cm
lv=(y*Iv-10*¢) >|10*¢
0.50*Ib1

Coeficiente y ; que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes

factores:
- Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion
- El largo del empalme también depende de la distancia “a” que es la distancia entre
ejes de las barras empalmadas en la misma seccion transversal
- También depende la distancia “b” que la distancia de la barra externa empalmada

hasta la parte de la pieza

Figura 2.5: Empalme por traslapo

E T i Pl | tl
| e ol A
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Tabla 2.11: Para obtener los coeficientes ¥

Distancia | Distancia Porcentaje maximo de barras empalme

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

FUENTE: Hormigén Armado de Jiménez Montoya (7™ edicion)
La norma también limita el porcentaje de los empalmes de las barras traccionadas en una

misma seccion transversal en funcion al tipo de solicitacion.

Existen varios tipos de empalmes, pero solo nos limitamos al empalme por traslape porque
es mas utilizado en nuestro proyecto. La norma recomienda que el deslizamiento relativo de

las armaduras empalmadas no rebase 0,1mm.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a otra, es fundamental
que el espesor del hormigdn que exista alrededor del empalme sea lo suficiente. EI valor
minimo que recomienda la norma Boliviana de hormigdn armado para ese espesor, es de

dos veces el didmetro de las barras.

> Coeficientes de minoracion de las resistencias de los materiales y mayoracion
de las cargas

Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de las

cargas en los estados limites ultimos que nos indica la norma Boliviana de hormigén

armado, son los que se indican en los siguientes cuadros:

Tabla 2.12: Coeficientes de minoracion

Material Coeficiente bésico Nivel de control Correccién
Reducido +0.05
Acero 7s =1.15 Normal 0
intenso -0.05
7. =150 Reducido +0.20
hormigon Normal 0
intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
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Tabla 2.13: Coeficientes de mayoracion

Cosflqentes Nivel de control y dafios previsibles Correccion
asicos
Reducido +0.20
7, =1.60 Nivel de control en Normal 0
la ejecucion orma
intenso -0.10
Minimos -0.10
Dafios previsibles en
caso de accidentes Normal 1
Intenso +0.20

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

> Hipotesis de cargas

Segun el CBH-87 (Pg.62), para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que
se trate se consideraran las dos hipdtesis de carga que a continuacion se indican y se
elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en

cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS | 7, *G+y *Q

HIPOTESIS 11 0.90( . *G+ Y *Q )+O.90*7/fq *W

Donde:
G= Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con caracter

de permanencia.

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

W= Valor caracteristico de la carga del viento.

Yt =Coeficiente de ponderacion de las cargas permanentes, si su efecto es desfavorable se
tomara Vig=V¢ aplicando simultaneamente a todas las acciones del mismo origen que

actuen en la estructura, si su efecto es favorable se tomara el valor ponderado y g =0,90.
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Y tq =Coeficiente de ponderacion de las cargas variables, si su efecto es desfavorable se
tomara Vig=V¢ 1Y si el efecto es favorable se tomara y o =0.

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

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

Yt =1 si el efecto de las cargas permanentes es favorable.
Yt =1,50 si el efecto de las cargas permanentes es desfavorable.
Y tq =0 si el efecto de las cargas variables es favorable.

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

2.5.2.2 Vigas.-

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal
y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se analizara el
caso de secciones rectangulares de hormigdn armado, ya que el proyecto esta disefiado con

vigas rectangulares.

- Caélculo a flexion simple

e Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad vys que
se obtiene de la tabla 2.13.
M d = 73 * M
e Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacién:

My

- 2
bw*d *fcd

Hy
Donde:
bw = Ancho de la viga
d=Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura més traccionada (también llamado “canto util”’)

fcd =Resistencia de disefio del hormigon.
e Se calculara el valor ALy donde:
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Si: 4y, = My NO Necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte los
esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra a la tabla 2.16 tabla universal para flexion
simple 0 compuesta y se obtiene la cuantia mecénica de la armadura

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

.I:
As = w*bw>d * ¢t

f d
Donde: y
w= Cuantia mecénica de la armadura
fyd= Resistencia de calculo del acero
As=Area de la armadura a traccion.
3) Calcular la armadura minima y el valor de wmin se obtiene de la tabla 2.15

A, =wmin*b, *d

La ecuacién que se muestra, solo es para secciones rectangulares
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

e Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

si — My S My necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita
armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion y
se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion

I =r/d

w = d = Hdiim
s2 l—f

Wsl :Wlim+W32

Donde:
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WIim= Este valor se obtiene de la tabla 2.14

Ws1= Cuantia mecénica para la armadura a traccion
Ws2= Cuantia mecanica para la armadura a compresion
|=Relacion entre el recubrimiento y el canto (til

r=Recubrimiento geométrico.

i

& v ®— As2. compresion

B s o & »Asi traccion
& bw: 4

Figura 2.6: Viga de hormigén armado
2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion
* * A * w_*b *d*f
W, bw d fcd _ 52w cd

_ 1 A_=
Asl o f s2 f
yd

yd
Donde:

As1= Area de la armadura a traccion.

As2= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de wmin se obtiene de la tabla 2.15

A, =wmin*b, *d

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para Asl
como para As2.

Tabla 2.14: Valores limites

fy(kplcm?) | 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fyd(kp/cm?) | 1910 2090 3480 3650 4000 4350
& lim 0.793 0.779 3.48 0.668 0.648 0.628
p lim 0.366 0.362 0.679 0.332 0.326 0.319
W lim 0.546 0.536 0.467 0.46 0.446 0.432

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
Tabla 2.15: Cuantias geométricas minimas
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ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 | AE-42 | AE-50 | AE-60
Soportes Armadura total 0.008 | 0.006 | 0.005 | 0.004
Con 2 armaduras A1y A2 0.004 | 0.003 | 0.0025 | 0.002

Vigas Armadura en traccion 0005 190033 | 0.0028 | 0.0023
Losas En cada direccién 0.002 | 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Armadura horizontal total 0.0025 | 0.002 | 0.0016 | 0.0014

Muros Armadura horizontal en una cara | 0.0008 | 0.0007 | 0.0006 | 0.0005
Armadura vertical 0.0015 | 0.0012 | 0.0009 | 0.0008

Armadura vertical en una cara 0.0005 | 0.0004 | 0.0003 | 0.0003

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Tabla 2.16: Tabla universal para flexion simple o compuesta

g n W (W/Fyd).10°
0.0891 |0.03 0.0310
0.1042 | 0.04 0.0415
0.1181 | 0.05 0.0522 D
0.1312 | 0.06 0.0630 0
0.1438 | 0.07 0.0739 M
0.1561 | 0.08 0.0849 |
0.1667 | 0.0886 0.0945 N
0.1684 | 0.09 0.0960 |
0.1810 |0.10 0.1074 0
0.1937 |0.11 0.1189
0.2066 | 0.12 0.1306 2
0.2198 |0.13 0.1426
0.2330 |0.14 0.1546
0.2466 | 0.15 0.1669
0.2590 | 0.159 0.1782
0.2608 |0.16 0.1795
0.2796 0.17 0.1924 D
0.2988 |0.18 0.2056 O
0.3183 | 0.19 0.2190 M
0.3383 |0.20 0.2328 '
0.3587 |0.21 0.2468 N
0.3796 0.22 0.2612 l
0.4012 |0.23 0.2761 O
0.4234 | 0.24 0.2913
0.4461 |0.25 0.3069 3
0.4696 | 0.26 0.3232
0.4939 | 0.27 0.3398
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0.5188 0.28 0.3570

0.5450 0.29 0.3750

0.5721 0.30 0.3937

0.6006 0.31 0.4133 0.0994

0.6283 0.3193 0.4323 0.1007

0.6305 0.32 0.4338 0.1114 D
0.6476 0.3256 0.4456 0.1212 O
0.6618 0.33 0.4554 0.1259 M
0.6681 0.3319 0.4597 0.1343 I
0.6788 0.3352 0.4671 0.1484 N
0.6952 0.34 0.4783 0.1860 I
0.7310 0.35 0.5030 0.2408 O
0.7697 0.36 0.5296 0.2568

0.7788 0.3623 0.5359 0.2854 4
0.7935 0.3658 0.5460 0.3280

0.8119 0.37 04931

0.8597 0.38 0.9251

0.9152 0.39 5.9911

0.9848 0.40

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

- Esfuerzo cortante
Jiménez Montoya dice “en caso particular de inercias constantes tenemos que la tension de
cizallamiento es definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de los materiales”.

_V*m
Donde: e

T = Esfuerzo cortante

V = Cortante en la seccion que estamos verificando la tensién del cizallamiento

m = Momento estatico en la seccion donde se esta verificando la tension de cizallamiento.
B = Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de cizallamiento.

I = Momento de inercia respecto del centro de gravedad de la pieza.

- Calculo de la armadura transversal

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

armadura. V >V
v d

Cl

ch: fVd *bw*d

_ 2
f =050% \/Td (kg/cm?) .



Cuando el esfuerzo cortante real es mayor que el esfuerzo cortante que resiste la pieza es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante de la

diferencia.
V., =V
d cu

V.=V 4V 5V =V -V
d cu su

su d cu
La norma recomienda, en todas las piezas de hormigon armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima asi para el estribo vertical es el 2% de la seccion transversal
de la pieza multiplica at.
fd
A =0.02%bw*t*—
stmin f
yd
La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero serd de

4200kg/cmz2. A continuacion se muestra un grafico en orden secuencial para el calculo de la

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

datos
bw;Vd; fcd; f d;h;d

Y

\ 4

f :0'50*\/de
V. =f *bw*d
cu vd
V. =030*f _ *bw*d
ou cd
* vy *tx de si ¥
AStmin = 0.02*bw*t T < Vvd < Vcu
7 no

\ 4

Vcu <Vd <Vou
si

\ 4
V =Vd —Vcu
Su
~ Vsu*S
0.90*d * f
yd

As
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2.5.2.3 Columnas

2.5.2.2.1 Introduccion

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

las columnas pueden clasificarse en:

> Columnas Cortas

» Columnas Largas

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

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

50 Bo

VA VB [ 50

40 20 a0

30 2.0

20 4 L 20
15+

1.0 F10

0— 10+ Lo

Figura 2.7 Pérticos traslacionales (para obtener el valor de k)

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
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Meétodo aproximado (CBH-87)

Este método es aplicable piezas de seccion constante cuya esbeltez mecanicano sea superior

a 100 (A<100).La seccion debera dimensionarse para una excentricidad igual a :

€ioal — B, T €, % €, CON
/ £, h+20e, I

epe = (0.85 + —2° ) L2 .107*
\ 12000/h +~10e, i

con los siguientes significados:

fyd= resistencia de calculo del acero a traccion, en kp/cm2

h= canto total, medido paralelamente al plano de pandeo que se considera.
10 = longitud de pandeo.

i=radio de giro de la seccion total de hormigon, en la direccion considerada

1.- Proceso de célculo

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

1.-La esbeltez de un elemento se la determina mediante la siguiente formula:

1, kel
-1
vA

Donde:

lo = longitud de pandeo que es igual a (I1*k)

k= coeficiente de pandeo para la pieza en la direccidn en que estamos haciendo el célculo.
A= Area transversal de la columna

I = Inercia de la seccion en la direccion en que estamos analizando.

2.- Excentricidad minima de calculo
Debido a la dificultad que se tiene en la préctica para que la carga actle realmente en el
baricentro la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la

direccién en que se esta considerando el pandeo) igual al mayor de los dos valores:
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[h b
— o—
e=+20 20
L 2em
3.-Resistencia del hormigon
A través de una serie de ensayos empiricos en laboratorio, se ha concluido que se puede
determinar la resistencia del hormigon para las columnas usando un coeficiente de

reduccidn; asi tenemos que la resistencia de calculo del hormigon para las columnas es de:

frk

fdzﬂ.lg:‘
c Y.

4.- Calculo de las armaduras
Armadura longitudinal

Para piezas sin pandeo y solicitadas por carga axial
En caso de secciones rectangulares con armaduras simétricas y para un acero de dureza

natural, la resistencia maxima de la columna es:

Ym*Ng=085+f  =bsh+A *f,

¥ = =1,15

Despejando As de la ecuacion:

4 _Ym*Ng=085:f4-b-h
: f\'d

La armadura minima es:

A ,=0,008+A4,

La armadura maxima es:

A,=0,08+A4_
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Para piezas con pandeo se calculara la armadura longitudinal con el abaco de flexion

esviada
ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA My ACERO DE DUREZA
V NATURAL
P4
fy= 4.200 Kp/em?
.._,‘ ,£0.50 Q Aw Al i‘; Acz a-b
_ e o oAt . hﬂ A At = 4A
A e e o T
3 | 00 108 Bt ol R ! ! S :“ 4+—Db-—+
o)~ prit N o g O o
- Al mesd Mag My
] o8 ' gy Ho Acbeteg
0,0 3/ 0,10
s N s Ng . Aot fyd
9 ::‘. ; “’0 Acfed Actfeq
W il s B> Py PhrHas B b
XS SIS S | si Po<Mo: Pazho, P o
020~ {2 imen e o Gib dnmngin 0.20
040 ; S 4040
o R N
wsolcl %0 03 020 a0 00 020 030 0K o
Figura 2.8
FUENTE: Hormigdén Armado de Jiménez Montoya (7™ edicidn)
Armadura transversal

Para el célculo de la armadura transversal en las columnas, la separacién entre estribos sera:

El diametro del estribo sera:
1

—

4
¢E5'rﬂ'fm =

t
d si{

b o h (el de menor dimension)

15+ tlbde la armadura longitudinal

¢'n!e le armadura longitudinal

6 mm

Para atender la necesidad del cilculo
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2.5.2.4 Losas

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones bésicas. Las cargas que actlan sobre las
losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por lo que su
comportamiento esta dominado por la flexion.
Funciones de la losa:
e Recibir cargas y transmitirlas a las y/o pilares y, a traves de estos, a la cimentacion
del terreno.
e Dar rigidez transversal a las vigas.
¢ Cuando se asocian monoliticamente a las vigas incrementar la capacidad resistente a
flexion y torsion de estas.

e Solidarizar horizontalmente los entramados a nivel de cada planta.

Figura 2.8

2.5.2.4.1 Tipos de Losas

a. Losas Unidireccionales:

Las Losas Unidireccionales se comportan basicamente como vigas anchas, que se suelen
disefiar tomando como referencia una franja de ancho unitario (un metro de ancho). Existen
consideraciones adicionales que seran estudiadas en su momento.

Cuando las losas rectangulares se apoyan en dos extremos opuestos, y carecen de apoyo en

los otros dos bordes restantes, trabajan y se disefian como losas unidireccionales.
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Cuando la losa rectangular se apoya en sus cuatro lados (sobre vigas o sobre muros), y la
relacion largo / ancho es mayor o igual a 2, la losa trabaja fundamentalmente en la
direccion mas corta, y se la suele disefar unidireccionalmente, aunque se debe proveer un
minimo de armado en la direccidn ortogonal (direccion larga), particularmente en la zona
cercana a los apoyos, donde siempre se desarrollan momentos flectores negativos
importantes (traccion en las fibras superiores). Los momentos positivos en la direccion

larga son generalmente pequefios, pero también deben ser tomados en consideracion.

b. Losas Bidireccionales:

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

La ecuacion general que describe el comportamiento de las losas bidireccionales macizas,
de espesor constante, es conocida como la Ecuacion de Lagrange o Ecuacién de Placas, que
se presenta a continuacion:

atw Btw a*w

Maw = peC +26x26y2 + ay4

-1
D

3

Donde:
w : ordenada de la elastica de deformacion de la placa en un punto de coordenadas (X, )
D : rigidez a la flexion de la placa, analoga al producto E . I en vigas
E : mddulo de elasticidad longitudinal del hormigon
h : espesor de la placa
m : coeficiente de Poisson del hormigoén (su valor esta comprendido entre 0.15 y 0.20)
La ecuacion de Lagrange utiliza como fundamento la Ley de Deformacion Plana de
Kirchhoff que establece que una placa plana delgada, sometida a cargas perpendiculares a
su plano principal, se deformara de modo que todos los puntos materiales que pertenecen a
una recta normal a la superficie sin deformarse permaneceran dentro de la correspondiente
recta normal a la superficie deformada (la version simplificada para vigas diria que las
secciones transversales planas antes de la deformacion permanecen planas después de la
deformacion).
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Las solicitaciones unitarias internas que se desarrollan en las placas quedan definidas por

las siguientes expresiones.

Byz axl
*w a*w
8w
=-pf1- )22
my =-D(1-p)2>
2| a*w Bw
Vx=— — —2+—2
ox| 8x By
9| dw dw
R P
Donde:

myx : momento flector alrededor del eje X, por unidad de ancho de losa

my : momento flector alrededor del eje y, por unidad de ancho de losa

Myy : momento torsor, por unidad de ancho de losa

Vy : esfuerzo cortante en la direccion x, por unidad de ancho de losa

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

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

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

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

excepcionales se pueden utilizar los métodos de las Diferencias Finitas o de los
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2.5.2.4.2 Losa Nervada

Cuando el espesor de la losa es importante , ya sea por condicion de resistencia o
deformacion, de puede disminuir su peso, eliminando parte del hormigon de las zonas
traccionadas donde no colabora. Se reemplaza por bloques o ladrillos huecos o por
elementos de poliestireno que gquedan perdidos en la losa, el fondo sigue siendo plano,
quedando unos nervios de hormigdn que conectan la armadura con la capa e compresion.
También se puede modelar el fondo con casetones que se retiran.

Las losas nervuradas pueden disponerse en una o en dos direcciones .cuando se trata de dos
direcciones, los nervios transversales tienen la funcion principal de distribuir las cargas mas
uniformemente, por lo que se recomienda su uso cuando hay cargas concentradas en

pequefios sectores de la losa. Otra de sus funciones es la de agregar rigidez al conjunto.

«» Condiciones Geométricas de la Losa Nervada

La instruccion espafiola establece que:

Los nervios: son los elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion entre nervios puede ser variable en funcién del disefio estructural, la separacién
maxima de 100 cm y el ancho de nervio de 10cm y 15cm(articulo 37.2.4).

Capa de compresion: las losas nervadas deberan disponer de una capa de compresién no
inferior a 5¢cm y esta debera disponer de una armadura de reparto en malla.

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

«» Dimensionamiento de la seccién del nervioento |

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

Las vigas T o L constituyen sin duda una solucion estructural muy racional en hormigén

armado siempre que la losa se disponga del lado de las compresiones. En estas condiciones,
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la viga cuenta con una gran cantidad de material sometido a compresion y puede resistir

grandes momentos flectores, aun con alturas reducidas.

% Tablas para el disefio de losas nervadas rectangulares sustentadas

perimetralmente en vigas:

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

momentos flectores en los nervios.
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+ Verificacion de la Resistencia a Cortante:

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la Teoria de las Lineas de Rotura,

cuando una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor peralte

y sometida a una carga uniformemente distribuida que actla en toda su superficie, se

encuentra al borde del colapso, se fisura conformando tridngulos y trapecios.

Modelo Real de Fisuracion

Modele Idealizado de Fisuracion

Figura 2.10: Esfuerzo cortante

Bajo este estado limite, las fuerzas cortantes que generan las cargas que actGan en los

triangulos y trapecios se transmiten directamente a las vigas en las que se sustentan los

respectivos triangulos y trapecios.

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

de comportamiento.

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

ordenada méxima de los triangulos y trapecios, préximos a las vigas de apoyo.

seccion de cnl}ante critico

seccion de cortante critico—

.

"

+—seccion de cortante critico

seccion de cortante crilico

Las cargas que solicitan de cortante critico son aquellas que actlan sobre zonas ortogonales

limitadas por la linea de cortante critico y la linea de figuracion intermedia de la losa.
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Area de carga

1
Seccidn de diseno

Se toma la seccion de disefio con ancho unitario (un metro de ancho). superficial es:

El esfuerzo cortante ultimo:

V

— 11

vl‘l
$.b.d

El esfuerzo cortante que puede soportar el hormigon es:

v, =05vf'c

Se debe verificar que : Vy < Ve

Armadura de Temperatura y Retraccion de Fraguado:

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigén de la loseta de compresion, por

concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un control

eficiente de la figuracion, se puede utilizar una malla electro soldada con esfuerzo de

fluencia Fy = 2800 Kg/cm?, requiriéndose la siguiente armadura minima en las dos

direcciones:
r min = 0.0020

El méximo espaciamiento entre alambres de la malla electro soldada es 5 veces el espesor

de la loseta 0 45 cm, el que sea menor:
emax = 5 hf
emax £ 45 cm
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2.5.3 Muro Sétano

Estos reciben las cargas verticales de las plantas superiores, pudiendo existir varios
sotanos. Dependiendo de que el terreno adyacente sea 0 no de propiedad ajena y de la

relacion entre empujes y cargas verticales, el cimiento va o no centrado respecto al muro.

1._—_..._-—“:“'“WTW

b

* .

Figura 2.11: Muros Sétano y de Contencion.
2.5.3.1 El Empuje de Tierras

- Estados limite. EI empuje sobre el trasdds de una estructura proviene del desequilibrio
tensional creado al realizar la obra que separa los dos niveles de diferente cota que definen
la altura del muro. Supongamos un suelo en el que no se ha realizado ninguna obra (figura

2.11), considerando una linea vertical AA”, un elemento diferencial de terreno situado junto

a dicha linea y a una profundidad z, estara sometido a las tensiones verticales o, y

horizontales * o,.

- Estado inicial. Supongamos que la linea AA” la sustituimos por una pantalla indefinida
de espesor inapreciable, pero de rigidez muy grande, de forma que no se altere el estado de

tensiones, esta situacion la denominaremos Estado inicial.

- Estado activo: si eliminamos el terreno situado a la izquierda de la pantalla, esta se vera
sometida a las tensiones que habia antes a la derecha, pero con el inconveniente de no
existir terreno a la izquierda para mantener el equilibrio, con lo que la pantalla tendera a

moverse bajo las tensiones iniciales — o0 empujes iniciales - , por lo que el terreno de la
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derecha experimentara una relajacion. Como consecuencia de esta relajacion disminuiran
las tensiones horizontales en el terreno préximo a la pantalla hasta alcanzar unos valores

permanentes ~ cHa , correspondientes a un estado Ilamado Estado activo.

- Estado pasivo: por el contrario, si hubiésemos movido la pantalla hacia el terreno
de la derecha, las presiones sobre la linea AA” aumentarian, debido a la reaccion del terreno
que se opone al movimiento. También llegariamos a un estado de tensiones

permanente, " oHp , correspondiente a un Estado pasivo.

Superlicie
A r A A
2
F [
U':,o N | T v
' - [ o
Oso, ) Tho | Ha
|
\
A \
A
a) Estado inicial b) Estado activo ¢) Estado pasivo

Figura 2.12: estados activos y pasivos idealizados
En la figura 13. se analiza la variacion de las tensiones horizontales en un punto, en funcion
de los movimientos que podria experimentar la linea AA”". Como se desprende de la misma,
existen dos estados limite, activo y pasivo, que representan las tensiones que un terreno

puede tener junto a un muro, es decir, los empujes maximo y minimo del terreno hacia una
estructura de contencion.

A

one Estado pasivo

Tensiones o empujes

Estado inicial, o

ew.. Estado activo

>

Mowvimiento hacia la Mavimiente hacia €l terreno
excavacion

Figura 2.13: influencia de los movimientos

46



La presion del terreno sobre un muro esta fuertemente condicionada por la deformabilidad
del muro, entendiendo por tal no sélo la deformacidn que el muro experimenta como pieza
de hormigdn, sino también la que produce en el muro la deformacion del terreno de
cimentacion.

En la interaccion entre el muro y el terreno sobre el que se cimienta puede ocurrir que las
deformaciones sean précticamente nulas, diciéndose que la masa de suelo se encuentra

en estado de reposo y se esté en el caso de empuje al reposo. Algunos muros de gravedad

y de sGtano pueden encontrarse en ese caso.

Si el muro se desplaza permitiendo la expansion lateral del suelo, se produce un fallo

por corte del suelo, la cufia de rotura avanza hacia el muro y desciende. En éste caso, el
empuje se reduce desde el valor del empuje al reposo hasta el valor del empuje activo, que
es el minimo valor posible del empuje activo. (Figura 14 a).

Por el contrario, si se aplican fuerzas al muro de forma que éste empuje al relleno, el

fallo se produce mediante una cufia mucho méas amplia, que experimenta un ascenso. Este
valor recibe el nombre de empuje pasivo y es el mayor valor que puede alcanzar el empuje.
(Figura 6. b).

b)

Figura 2.14: Rotura del suelo para a) empuje activo y b) empuje pasivo.

2.5.3.2 Empuje Activo

En el estado actual de conocimientos se pueden calcular los empujes del terreno con
razonable precisién en el caso de suelo granulares. Para otros tipos de suelo la

precisién es poco satisfactoria.
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Existen diversas teorias para la determinacion del empuje activo, entre las que destacan las
debidas a Coulomb y Rankine. En ambas teorias se establecen diversas hipotesis
simplificativas del problema, que conducen a cierto grado de error, pero producen valores

de empuje que entran dentro de los margenes de seguridad.

o Teoria de Coulomb para suelos granulares

La NBE-AE-88 “Acciones en la edificacion” (Capitulo IX empujes del terreno),
recomienda aplicar la teoria de Coulomb (1773) para el calculo de los empujes activos en
terrenos sin cohesion.

Esta teoria se basa en 5 hipétesis fundamentales:

a) Al desplazarse el muro bajo la accion del empuje, se produce un deslizamiento de una
cufa de terreno limitada por el trasdds del muro, la superficie del terreno y una superficie
plana que pasa por el talon del muro.

b) Existe rozamiento entre el terreno y el muro.

c) El relleno es un material granular, homogéneo e isotrépico y el drenaje es lo
suficientemente bueno como para poder despreciar las presiones intersticiales en el mismo.
d) De todos los posibles planos de deslizamiento, el que realmente se produce es

el que conlleva un valor de empuje maximo.

e) La falla es un problema bidimensional. Considera una longitud unitaria de un cuerpo

infinitamente largo.

o Resolucion gréafica

En el caso de un terreno con superficie irregular, la resolucion grafica (figura 2.15.) es la
mas adecuada. Suponiendo una linea de ruptura recta, tendra que estar en equilibrio el
peso de la cufia de suelo (W), la reaccion del muro contra el suelo (P), igual y contraria al
empuje activo, y la reaccién del terreno sobre la cufia (Q), que formara con la normal a la

linea de rotura un angulo igual al de rozamiento interno del terreno, ¢ .
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* P Reaccién del muro sobre el
terreno, contraria al empuje activo.

« & - dngufo de rozamiento entre
terreno y muro.

« (7 - angulo |de rozamiento intermo def
ferreno.

» W: peso de la cufia.

» Q: reaccion de la masa del terreno
sobre la cufia.

Figura 2.15: método de coulomb para un terreno de superficie irregular.
El método consiste en proceder por tanteos sucesivos, elegido el punto 1, como posible
origen de la cufia de deslizamiento, se calcula el peso de la cufia (W), y en el poligono
vectorial de fuerzas se enlazan los vectores P y Q correspondientes, ambos de direcciones
conocidas. El valor de P se lleva a un origen convencional.
Repitiendo el proceso para varios puntos, 1,2,3, ... es posible determinar el punto G
correspondiente a la cufia de empuje maximo, con ello se obtiene el punto C y la posicion
NC de la superficie de rotura de la cuiia correspondiente.
La posicién de la resultante del empuje activo sobre el muro puede obtenerse con
suficiente aproximacion trazando por el centro de gravedad de la cufia MNC una paralela a
NC hasta cortar el trasdos del muro.
Los valores de ¢ y v, a falta de ensayos

directos pueden tomarse de la tabla 2.17.

SLE L D&ﬂ?gﬁﬁ%ca rozan}‘:gﬁfcl}oin(izmo o
Grava arenosa 20 35-45°
Arena compacta 20 35-45°
Arena suelta 17 30-35°
Pedraplén 18 35-45°

Tabla 2.17. Densidades secas y angulos de rozamiento interno para suelos granulares.

49



o Resoluciéon analitica

Para el caso de la superficie del relleno limitada por una linea recta, el procedimiento

analitico a seguir es el siguiente:

« O - dngulo de rozamiento entre terreno y muro.

* (0 : angulo de rozamiento interno del terreno.

. ﬁ > angulo de la superficie del relleno con la

horizontal.

» ¢ - angulo entre el trasdds del muro y la horizontal.
* P: Reaccidén del muro sobre el terreno, confraria al
empuje activo y con el mismo valor.

» W: peso de la cufia.

*» Q: reaccién de la masa del terreno sobre la cufia.

+ ¥ > densidad seca del relleno.

» H: altura del muro.

Figura 2.16: Método de Coulomb para un terreno de superficie recta.

Determinacion del empuje activo:
1 2 -
P = EJ/HA A (EC 5)

Siendo A el coeficiente de empuje activo, el cual viene dado por la siguiente expresion:

1= sen” (a+ @) (Ec. 6)

sen”a-sen(o— )| 1+ sen(g + (5‘)'59”((/’ -5)
sen(a —oO)sen(a + )

La distribucién del empuje activo a lo largo del muro se obtiene derivando la ecuacién 5

con respecto a H:

dP ;
e Ec. 7,
a (Fe. 7

Ay =Asen(a—38) = sen-(a + @) ? o
[ o 2z
sen’a| 14 |3€M@tO)sen(p— F)
V sen(a —S)ysen(a+ )

Ay =Ag-cotg(a—3J) (Ec. 12)
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los valores de los coeficientes A, y A, Se peuden determinar de la tabla mostrada en el
Anexo-8 (A-8-2)

2.5.3.3 Seguridad a Deslizamiento

El coeficiente de seguridad a deslizamiento viene dado por la siguiente expresion:

C _ Fs.;mi'::'fi:mlh: _ (N'+}J]' )a” + 'Ep
i = =
Fde:csmbi{:’:n’me PH

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

la formula de Rankine:

No se debe considerar el empuje pasivo a nivel superior de la puntera, ya que éste terreno
ha sido excavado para la ejecucién de la misma.

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

La profundidad de cimentacion (D) no suele ser inferior a 1,00 m y en el caso de tener en
cuenta el empuje pasivo en los célculos, el proyectista debe el asegurarse de que el terreno
existe frente al muro en una distancia suficiente, que suele estimarse en el doble de la

profundidad de cimentacion ( 2D ) y que esta existencia queda asegurada durante la vida

del muro.
@
v
C-I) P H
e
/1@

/ N i
= V h
W ]

- i ——

Figura 2.16: Seguridad al Deslizamiento
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2.5.3.4 Seguridad a Vuelco

Como se aprecia en la figura 12, el vuelco del muro esta producido por el empuje
horizontal.

Despreciando el empuje pasivo en la puntera, el coeficiente de seguridad a vuelco

se obtiene a partir de la siguiente expresion:

Sa
N (— —e, ]
(‘* _ l estabilizante ~ __ 2 > 1

M
desestabilizante [PH (H . J.)] _ PV [a_’ _ xj

YoM
5

“—

* N’ : resultante de los pesos del muro y las zonas de de terreno situadas verticalmente
sobre la punteray el talon (zonas 1, 2 3) en la figura 12.

* PV : componente vertical del empuje activo.

* PH : componente horizontal del empuje activo.

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

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

* y: profundidad del punto de aplicacion del empuje activo

SILIA SIS

=
(2

Pv

o~
(1)

)
(3

Jlodl 1
E.E N'v % !

l
|

a

Figura 2.17: Seguridad al Vuelco del Muro.

La comprobacion se realiza en condiciones de servicio.

52



Figura 2.18:: Seguridad al Hundimiento del Muro
En primer lugar es preciso calcular la resultante, Nc, de todas las fuerzas verticales,
fuerza aplicada en la base del cimiento:
Nc = N +PV

A continuacion se calcula la excentricidad de la resultante (Nc) respecto al punto medio de

la base del cimiento. Esta excentricidad vendra dada por la siguiente formula:

[ c

_ N'e, +Px+ [P, (1 - y)] _M,

e

donde:

* N’ : resultante de 10s pesos del muro, cargas en coronacion (si hubiese) y las zonas de de

terreno situadas verticalmente sobre la punteray el talén (zonas 1, 2 3) en la figura 13
« Nc: resultante de todas las fuerzas verticales que acttan sobre el cimiento.

* PV : componente vertical del empuje activo.

* PH : componente horizontal del empuje activo.

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

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

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

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

* H: altura total del muro.
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En funcidn del valor que tome e, en relacion a la sexta parte del ancho del cimiento, a/6,

nos encontramos con dos casos:

1°.- Carga actuando con una excentricidad reducida:

n

a
e < E (resultante dentro del nticleo central)

En éste caso la distribucion de presiones bajo el terreno es una distribucion trapezoidal

(figura 14) y las presiones en los bordes de la zapata se obtienen mediante la ecuacion:

NC( 6xenj
11+
a a

Tomando la presion maxima, media y minima los siguientes valores:

N 6xe
— 4 .
Gmdx - , l + , L ’
a

O =

a

Nc
Gmed = ,
a
o - N. 1— bxe,
min , .
a
— A —
a2 -
= Vp vt {
T Je L

Gmin

Omed

Omax

a'f2

- a’ -

Figura 2.19: Distribucion trapezoidal de presiones sobre el terreno.

2°.- Carga actuando con una excentricidad elevada:

e >% (resultante fuera del niicleo central)

En éste caso, se obtiene una distribucién triangular (figura 11.27) , pues no es posible que

se produzcan tracciones bajo la zapata.
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Es recomendable limitar la excentricidad al valor:

<&
“=73

ya que, de lo contrario, la presion en punta omax Crece excesivamente y a pequefios
incrementos de la excentricidad e corresponden grandes incrementos en la presion GCmax
. En ambos casos, 1°y 2°, debe verificarse, para la seguridad frente a hundimiento de la
cimentacion:

O = 1,250

adm

<0

med — “ adm

(o3

tolerandose en el borde una presion algo mayor que la admisible del terreno.
2.5.3.6 Dimensionamiento de la Armadura (calculos estructurales)

Para realizar un armado correcto en este tipo de elementos es fundamental tener en
cuenta su deformada, ésta nos indicara las zonas traccionada y comprimidas.

En las figuras 15 a 16. se muestra la armadura tipo y las zonas traccionadas y

comprimidas en distintas tipologias de muros en ménsula.

ESTRIEOS

BLMCHO DE
CORDNACION

ARMADURA DEL
ZUNCHO DE
CORONACION

ARMADURA
LOMGITUCHAL A
COMPHES0N

TALON

ARMADU RA
TRANSVERSAL

AFRAADIRA SLIPEIRICR h ] CIMENTACON
DIE LA CIMENTACION &
e

| mitaluis DE
ESPERA DEL

FUNTERA

| ] : - ] l:lu:m.nrmﬂ:
|

r : N COMPRESICN
AFRdADIURA B /
OF ESFERA . 0 Y
DOEL MURDH l j/ HC*.I:I?E‘N oE

¥ —— et ....l\..._.
CIMENTACKN b .
ATRATOID | TaEIN \

SEPARADORES

] - ) ARMADURS DEL TAZON

Figura 2.20: Armadura tipo y deformada en muros con puntera y talon.
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TRIBOS — e
[ | = Y
-l ZUNCHD DE
CORDMACION
—
ARMADURA DEL o -
TUNCHO DE S
GORCHACICH £
MRMADURA
TRANSWERSAL DEL 11
MRS e
ARMADURN -
LOMGITUDINAL & AT
TRACTION T
ARME DA
LEHGITURINAL &
COMPRESION —4
ARMADURA
TRANEVEREAL
DELA
CIMENTACION
ARMADURA DE
ESPERADEL
MURD Y
CIMENTAZION A
| TRACCION
HERIMES0 N DE
UMPIEZA

ESTRIBLS

ARMATLRA
TRAMEVEREAL DEL
L

ARMADIURA BUFERICR
O LA ENENTAZION &
TRACCTR

AFMACHIFA
DIE EFFERA
DEL MURD

CIMERTALION &
COMERPSION

MO IGON DE
SEPARSDORES | e——tm T —]  UMPEI

Figura 2.22: Armadura tipo y deformada en muros con taléon.

Para el calculo de la armadura del muro se seguira la EHE, con sus articulos

correspondientes.
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Se considera que funciona como una ménsula empotrada en la zapata, de canto “a”,
y un metro de anchura (b=1m). En caso de no poseer cargas verticales en coronacion, se
calculard como un elemento que trabaja a flexion simple, para ello se desprecia el peso del
alzado y el posible empuje vertical del terreno.
En muros de altura reducida (hasta 5 m), es normal calcular la armadura del alzado en su
unién con el cimiento, ya que es la seccion mas solicitada, y llevarla hasta la coronacion.
En muros con alturas mayores, es frecuente disminuir en un 50% la armadura, a la altura en
que esto resulte posible. Para ello se tendra en cuenta el diagrama de momentos flectores,
buscando el punto en que ésta armadura deja de ser necesaria.
Un procedimiento para calcular la altura a la que podemos reducir la armadura a la mitad,
consiste en calcular el Mu (EHE, Anejo 8, Apartados 3.2 y 5.2., comprobacion de
secciones, ver anejo | de éste libro) que es capaz de resistir la seccion con la mitad de
armadura vertical en la cara traccionada y a continuacion buscar a que altura el muro se
encuentra sometido a un momento Md igual, es decir, buscar la profundidad a la que Mu =
Md . Debe tenerse en cuenta que la reduccion de la armadura no podra hacerse en éste
punto, sino que tendremos que prolongarla a partir de aqui en una longitud igual al canto
atil del alzado mas la longitud neta de anclaje ( Ib,neta ).
Una vez que se obtiene la armadura del alzado por célculo, se comprobara que cumple las
cuantias maximas y minimas expuestas en los articulos 42.3.2, 42.3.3, y 42.3.5. de la EHE

(ver anejo I).
Armadura de coronacion

As1n :armadura horizontal

As2h:armadura horizontal 4
en la cara traccionada

_—_ = id
en la cara comprimida |

As1v:armadura vertical en

Aszy:armadura verticalen || v
la cara traccionada

la cara comprimida —__ [}

Longitud de solapo de armaduras

Longitud de solapo de armaduras I3
_~ en la cara traccionada

en la cara comprimida [

~ \ P
e 17 Lst
L= o
Iy 1 1 SRR
I

N
N
I
3
N

N
TN Y N PR ALY R TR BT LR AT S

Figura 2.23: Detalle de Armadura en el Muro
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a) Armadura vertical con el alzado trabajando a flexion simple

Para el calculo de la armadura vertical ( Asl,vy As2,v ) podemos usar el método de calculo
simplificado para secciones sometidas a flexion simple en seccion rectangular que se
expone

en el anejo | de éste libro.(EHE anejo 8.3.)

Generalmente nos vamos a encontrar con el Caso 1 de flexion simple (Md < 0.375U0 d), en
el cual no es necesaria armadura de compresion por calculo, (2,0 As v =), con lo cual no
sera necesario disponer por célculo de armadura vertical en la cara comprimida.

Sin embargo, para controlar la fisuracion producida por la retraccion y esfuerzos térmicos,
sera preciso disponer una armadura vertical minima en la cara comprimida que vendra

determinada por cuantias, generalmente por la cuantia geométrica minima.

b) Armadura vertical con el alzado trabajando a flexion compuesta

En muchas ocasiones se emplea armadura simétrica como simplificacidn constructiva, sin
embargo, puede ser importante, por el ahorro que ello conlleva, buscar un par de armaduras
Asv Asv1,, 2, tal que resulte 6ptima la suma de ambas.

En el caso de emplear armadura simétrica, la armadura vertical en ambas caras, Asl,v
As2,v =, se puede obtener mediante el método expuesto en la EHE, Anejo 8.5. Flexién
compuesta recta en seccion rectangular con. Us1=Us2 (ver anejo I).

En el caso de buscar una distribucion éptima de armaduras, podremos aplicar el método

gue se expone a continuacion:

c) Flexién compuesta en seccidn rectangular con distribucion éptima de

armaduras:

En el caso de estructuras de contencion, dada la marcada direccién y sentido del momento
flector, existiendo en el muro una cara claramente mas traccionada (0 menos comprimida)
que la otra, se puede buscar el par de armaduras Asl,v, As2,v , tal que resulte minima la
suma de ambas.

El método de célculo que mas se ajusta al comportamiento real se basa en el Diagrama
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parabola rectangulo del hormigon, e implica un proceso laborioso de resolucién de
ecuaciones

(ver Calavera2 o J. Montoya8).

Sin embargo, para simplificar el problema, podemos obtener las capacidades mecanicas de
la armadura (US1,US 2 ) como si se tratara de un problema de flexion simple y después
aplicar el teorema de Ehlers. Para ello se sustituye el momento de calculo, (Md ) por Nd x
et, siendo t e la excentricidad con respecto a la armadura de traccion; se calcula como si se
tratase de un problema de flexion simple, y luego se determina la armadura correspondiente
a la flexion compuesta segun las expresiones expuestas en el apartado c).

Los pasos a seguir son los siguientes:

d) Determinacion del momento de célculo a flexion simple

M,

d-d
t t—
N,

(Excentricidad con respecto a la armadura de traccion)

El nuevo momento de célculo vendréa determinado por la expresion)

M, =N, xe,

e) Obtencidn de la armadura a partir del calculo a flexion simple. (EHE, Anejo 8.3)

f) Obtencion de la armadura correspondiente a flexion compuesta.

US1 = AS1 x fyd — Nd

US2 = AS2 x fyd

En el caso de cargas en coronacion reducidas, nos vamos a encontrar con que no es
necesaria armadura de compresién, ( As2,v=0), con lo cual no sera necesario disponer por
calculo de armadura vertical en la cara comprimida, pero al igual que el caso del alzado
trabajando a flexion simple, sera necesaria disponer una armadura minima por cuantias para

controlar la fisuracion por retraccion y esfuerzos termicos.
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g) Armadura horizontal en el alzado.

La armadura horizontal necesaria se obtiene aplicando el Articulo 42.3.5. de la EHE, en el
cual se indica la cuantia geométrica de la armadura horizontal, asi como el modo de
disponerla (ver anejo I).

La armadura minima horizontal debera repartirse en ambas caras. Para muros vistos

por ambas caras debe disponerse el 50% en cada cara. Para muros vistos por una sola cara
podrén disponerse hasta 2/3 de la armadura total en la cara vista.

En caso de que se dispongan juntas verticales de contraccion, a distancias no superiores a
7,5 m, con armadura horizontal interrumpida, la cuantia geométrica horizontal podra

reducirse a la mitad.

2.5.3.7 Comprobacion a esfuerzo cortante.

En estas estructuras no es habitual disponer de armadura de cortante, con lo que se debe
de comprobar que el alzado no se agota por traccién del alma.

En primer lugar se define el esfuerzo cortante efectivo, en el caso de armaduras pasivas y
piezas de seccion constante (Art. 44.2.2) como:

Vrd =Vd

El esfuerzo cortante de célculo, en piezas sin armadura de cortante, debe de ser menor que
la resistencia a traccion del alma:

Vrd <Vu2

Donde:

* Vrd: esfuerzo cortante efectivo de célculo.

« VVd: valor de célculo del esfuerzo cortante producido por acciones exteriores.

* Vu2: esfuerzo cortante de agotamiento por traccion en el alma.

El esfuerzo de agotamiento por traccién en el alma, Vu2 , en piezas sin armadura de

cortante, se obtiene a partir de la siguiente expresion (EHE Art. 44.2.3.2y 44.2.3.2.1):
1
V., = {0,12x;‘><(100pl X £ )5 —015x a'cd}bo xd
Siendo:

« fck : resistencia caracteristica del hormigon, expresada en N/mm2.
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A

. o—’c .= d_ : tensién de compresién axil efectiva, si
bxh

existe, del hormigén. En el caso de flexion simple, o axiles

pequefios, se puede despreciar.

E=1+4+ 1/a:‘)’()(con d en mm)

. bo =b (en piezas de seccidn constante)
145-
b, xd

longitudinal traccionada)

c P = < 0,02 (cuantia geométrica de la armadura

Si Vrd >Vu2, la pieza no resiste el esfuerzo cortante a que se encuentra sometida. En este
caso podemos aumentar el canto o el ancho de la seccion, también podriamos aumentar la
seccidn de la armadura longitudinal traccionada, o colocar armadura de cortante, en cuyo
caso se comprobaria su resistencia a cortante segun el método expuesto en la EHE para

piezas con armadura de cortante.

2.5.3.8 Longitud basica de anclaje:

Iy = mx D> ifix@

“~

Siendo:

« Ibl :longitud bésica de anclaje para barras en posicion I,
» m: coeficiente numeérico con valores en la tabla 11.8.

« fyk: limite elastico garantizado del acero en N/mm2.

» @ = diametro de la barra en cm.

Resistencia caracter(stica m
del hormigan (Nmm?)
B 400 S BS00S
25 12 15
30 10 13
35 9 12
40 8 11
45 7 10
50 7 10

Tabla 2.18. Valores del coeficiente m. Fuente EHE Art.66.5.2
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La longitud bésica de anclaje debe de cumplir las limitaciones impuestas en el
articulo66.5.1. de la EHE, segun las cuales, ésta no debe de ser inferior de los tres valores
siguientes:

-100

-15cm

- 1/3 Ib (caso de barras trabajando a traccién)

- 2/3 Ib (caso de barras a compresion

2.5.3.9 Calculo de la longitud de solapo:
AS

[, =axl, x

K
S.real

Siendo:
* Lb: Longitud de basica de anclaje.

* o : coeficiente numérico definido en la tabla 2.22

Valores de o

. . Porcentaje de barras solapadas trabajando
Distancia entre a traccion, con relacion a la seccion total Bglrras solapadas
Ios_ empalmes AT trabajando normalmente
més proximos a compresion en

Figura 32 20 25 33 50 50 cualquier porcentaje

a=10g@ 1,2 1.4 16 1.8 | 20 1.0
~a>109 1,0 1,1 12 13 | 14 1,0

Tabla 2.19. Valores del coeficiente o . Fuente EHE Art. 66.6.2

Ag

- (Cociente entre el area de armadura necesaria por calculo y el area real de la

sreal

armadura)

Al igual que la longitud béasica de anclaje, la longitud de solapo debe de cumplir las
limitaciones impuestas en el Articulo 66.5.1. de la EHE.

Segun lo expuesto en éste apartado, las longitudes de solapo, Ls1y Ls2 , que se muestran

en la figura 11.31. toman el siguiente valor:

v Longitud de solapo en la cara traccionada ( Ls1):

A
I, =axl,x—2=

S.real
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Donde a , en funcion de la distancia entre empalmes toma el valor de 2 6 1,4, ya que se

trata de barras trabajando a traccion.

v Longitud de solapo en la cara comprimida ( Ls2 ):

v’ Separacion entre barras aisladas (EHE Art. 66.4.1.y 42.3.1)
La distancia horizontal y vertical entre dos barras consecutivas sera igual o superior a los
tres valores siguientes:
-2¢cm
- Diametro de la mayor
- 1,25 veces el tamafio méax de arido (ver Art 28.2 EHE)
La distancia entre dos barras longitudinales no debe ser inferior a:
-30cm
- Tres veces el espesor bruto de la seccion

2.5.3.10 Armadura de coronacion

En la coronacion del muro debe disponerse una armadura minima para controlar la
fisuracion, ver figura 11.30, segln la bibliografia consultada, para muros de menos de 5 m
de altura lo habitual es disponer 2 redondos de didmetro variable segun la altura del muro
(tabla 6.)

Altura del muro (H) | Armado en coronacion
H <5m 2 912
Sm < H <8m 2 p16
H = 8m 2 ¢ 20

Tabla 2.20: Armadura de coronacién.
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2.5.4 Fundaciones

Las zapatas (cimentaciones superficiales de zonas aisladas de la estructura) son el tipo mas
frecuente, se emplean cuando el terreno tiene ya en su superficie una resistencia media o
alta en relacién con las cargas de la estructura y es suficientemente homogéneo como para

que no sean de temer asientos diferenciales entre las distintas partes de ésta.

2.5.4.1 Proceso de calculo

Los datos necesarios para el calculo de la zapata son:
Momento en el eje x (Mx)

Momento en el eje y (My)

Cortante en el eje x (VX)

Cortante en el eje y (Vy)

Carga vertical que llega a la zapata (N).

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

PPiapara = 1.05* N
2.-Para estimar las dimensiones a y b de la zapata, encontramos el area minima necesaria

que debera tener y en funcion a esta area se encuentra los valores de a2 y b2
N

T adm

Escogemos un area mayor a la necesaria, y determinamos las dimensiones tentativas de a y

b, estos deben ser valores constructivos.

Para comprobar si las dimensiones cumplen, verificamos el punto mas critico:
N 6=M_, 6=M,

max 4~ gZ+h  a*b?

¥

3.-Para estimar la altura de la zapata, lo hacemos con las siguientes formulas (que llevan en

cuenta las solicitaciones por punzonamiento y el corte)
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d, = | T . -
\ 4 2E—1 4

2(a—a,)

4+ k

@ Z\2(b—b,)

4+ k

Donde:
'}"'lejﬁ'

foa=0.5"Fea
El 6rca puede ser el 6max 0 €l 6adm
Se asumira un recubrimiento de la zapata de 5 cm.
Por lo tanto, la altura de la zapata serd igual a d + 5¢cm
La altura minima que debera tener una zapata es de 20 cm.
4.-Célculo del peso propio real de la zapata con la siguiente formula:
PPapata = Vg = Volumen
Los esfuerzos cortantes en la base de la columna generan momentos flectores en la base de
la zapata.
Dichos momentos seran:
M, =M_+V_=h

M, =M,*V,+h

2.5.4.2 Verificacion de la resistencia del suelo

N+PP 6=M_, 6=M, ~
max A T aZ+ b Ll a* b = Todm (suele)

T

2.5.4.3 Verificacion al vuelco
Todo elemento de cimentacién sometido a momentos flectores o fuerzas horizontales.

deberd comprobarse su seguridad al vuelco.
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Verificacion para la direccion X-X

[:Npi +Ney)* (%]
[M\ TV, h'}

1,50

Verificacion para la direccion Y-Y

- b
(Npy + Nei)* [E]
[MA T V_‘-' : h}

1,50

Donde:

Npl= Es la carga de servicio transmitida al soporte.

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

Vx 'y Vy=Esfuerzos cortantes en las direcciones X y Y, pero sin mayorar.
a'y b= Las dimensiones en planta de la zapata medianera.

Ncl = El peso propio de la zapata medianera.

h=Altura total del elemento de cimentacion.

Esta verificacion se realizard para la zapata centrada, de la misma manera que se realiza

para la zapata medianera.

2.5.4.4 Verificacion al deslizamiento

Como fuerza estabilizante se contara s6lo con el rozamiento entre la base del elemento de
cimentacion y el terreno, o la cohesion de éste. Se verifica que cumpla las siguientes
recomendaciones:

Para suelos sin cohesion (arenas)

[:N;ui T Nci} =tan @,

> 1,50
V,
[.Npi_Nci}hta"fpd 150
V = ¥

v
Para suelos cohesivos (arcillas)
A= C'd

= 1,50

A*C
4> 1,50
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Donde:

A=Area de la base de la zapata medianera.

@d=(2*¢/3)=Valor de célculo del Angulo de rozamiento interno.
Cd=0,50*C=Valor de célculo de la cohesion.

Calculo de la armadura

Para calcular la armadura de la zapata, debemos encontrar el momento de disefio. Para esto

calculamos las tensiones de la zapata sin tomar en cuenta el peso propio de la misma.

i

0.15b1

0.15a1

Figura 2.24: Tensiones en la Zapata

Luego encontramos el momento (M,) a una distancia de 15 cm. de la cara de la comuna del

bloque més comprimido.
Luego el momento mayorado sera:
M_,=16*M,

He

#d:b“dzhfcd

w =g (1 — )
El area de armadura sera:

A='H-’:‘b:‘d:‘ el

g

[~

Con la cuantia minima wp, se determinara la armadura minima necesaria en la pieza.
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o Para calcular la armadura longitudinal:

Se utilizara el &rea de armadura mayor de los dos valores encontrados

- AS
Nebarras = —
z1

Donde:
As= Area de la armadura
Asl= Area de una barra de acero

Recubrimiento= Se asumira (3 cm)

o Para calcular la armadura transversal:

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

= min

Nebarras =

22

As min= Area de la armadura minima

As2= Area de una barra de acero

Recubrimiento= Se asumira (3 cm)

Se recomienda que el didmetro de las barras de acero sea como minimo de 10 mm, tengan

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

2.5.4.5 Verificacion de la adherencia en direccion x-x
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon
del elemento de cimentacion, debera verificarse que:
Ty = Tpy
Vay
0,90+*d=*n=*u

a—a,
V:ii:?’f“ﬂ'zi“bz“[[ 2 J_ﬂllshﬂi

3|
Thy = k*“!f-m

{ k=2 (flexible)
k=10.95 (rigida)
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Donde:

Th= Tension tangencial de adherencia

tbd=Resistencia de calculo para adherencia

Vd1 =Fuerza cortante mayorada en la seccion.

d=Canto util

n= NUmero de barras

u=Perimetro de cada barra

otl- Tensién o presidn con la que trabaja el suelo, en la zapata medianera

fcd= Resistencia de calculo del hormigon (kg/cm'2)

vt1 =Coeficiente de mayoracion de cargas.

k=Es un coeficiente que se toma 0,95 para zapatas rigidas y 2 para zapatas flexibles
Se define como zapatas flexibles a las que cuyo vuelo maximo es superior a 2h, en alguna

de las direcciones principales.

Se define como zapatas rigidas, todas aquellas que tengan un vuelo méaximo de la
cimentacion, medido en ambas direcciones principales, donde el paramento del elemento

que se cimienta, no sea superior a 2h

2.5.4.5.6 Verificacidn de la adherencia en direccion y-y
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigon del elemento de

cimentacion, debera verificarse que:

T&ET&d
- m
T 0,90+d*n*u
b—b,
Fdi=}*fhﬂ't1hbgh[[ . ) +0,15 - ab,

3
_ 3o
T&d—kﬂ:f od

{ k=2 (flexible)
k=0.95 (rigida)
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2.5.5 Disefio de Juntas de Dilatacion

El tema de las juntas en las estructuras de hormigon es de esencial importancia en su
calidad y, muy especialmente, en su durabilidad. La documentacion sobre este asunto es
escasa y dispersa y las propias normas de los diferentes paises lo tratan solo de forma
superficial.

Las variaciones de temperatura ocasionan cambios dimensionales, tanto en la estructura
como el resto de los componentes de la construccion.

El proyectista se ve obligado a disponer juntas de dilatacion que permitan la contraccion y
la expansion de la estructura y reduzcan los esfuerzos de dichos movimientos.

El hecho de que los métodos actuales de célculo permitan calcular las construcciones con
mayor precision que en otros tiempos conduce, en definitiva, a estructuras mas afinadas y
ello hace que muchas reglas empiricas sobre el tema de las juntas de dilatacion no resulten

ya vélidas y sea necesario un andlisis méas racional del tema.

En el caso de edificios corrientes, la separacién entre juntas de dilatacion, en funcion de las
condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicadas, no sera superior a:

e En regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10°C), 25 metros.

e En regiones humedas y de temperatura poco variable (variacion no mayor de 10°C),
50 metros.

La informacion sobre el tema es poca, especialmente por lo que se refiere a mediciones
sobre edificios construidos.

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

Segun el autor Jou Calavera Ruiz en su libro (juntas en construcciones de hormigdn) nos
ofrece dos métodos para determinar la dilatacién en edificios.

» Temperatura de calculo.-la informacion sobre el tema es poca especialmente por
lo que se refiere a mediciones sobre edificios construidos. Las referencias contienen
informacidn importante sobre este asunto. En particular el informe de la National
Academy of Ciences, de Washintong, “ExpansionJoints in Building”. Basado en el
estudio medidas sobre nueve edificios reales y numerosos célculos de estructuras

teoricas, contiene , a nuestro juicio, la informacion mas valida sobre el tema.
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En lo que sigue llamaremos variacion de temperatura de calculo al mayor de los valores
Ar=Ts =Ty
Ay=Tn T

Donde:
Ts = temperatura que como término medio, es excedida solamente el uno por ciento del

tiempo durante los meses de verano.
Tm = temperatura media durante la época normal de construccion en la zona que se va a

construir el edificio.
Ti = temperatura igualada o excedida, por término medio, el noventa y nueve por ciento

del tiempo durante los mese de invierno.

2.5.5.1 Calculo de la Junta. Método Empirico.

» Distancia entre juntas
Para estructuras de edificios formados por entramados, pantallas y/o nucleos, la distancia

entre juntas puede ser determinada mediante el grafico figura 2.25, correspondiente a
estructuras en las que puede suponerse que los pilares estan articulados en su union al

cimiento y que el edificio tiene calefaccion (***).

200

ESTRUCTURA DE ENTRAMADOS
DE PLANTA RECTANGULAR COM
DISTRIBUCION SIMETRICA DE
RICIDECES.
(RECTANGULAR FRAME STRUGC-
TURE WITH SYMMETRICAL STIFF-

-
3 iso N | MESS DISTRIBUTION)
E,
a
s S

2 .
g%’ PLANTA NO RECTANGULAR (TIPOS L.T.U)
3 (NON RECTANGULAR PLAN (L.T.U TYPES))
usly 100 —
@2
[y ——
3% —
53 -
4 T~
g —
Dg 50

0
[s} 10 20 30 40 50

VARIACION DE TEMPERATURA DE CALCULO (°C)
(CALCLRUS TEMPERATURE VARMIIONS e

Fig.— 25

(*) Este apartado ha sido tomado ds J. CALAVERA (7).

Figura 2.25
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A la distancia entre juntas del grafico de la figura 25, se debe aplicar las siguientes
correcciones.

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

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

+ Si los pilares pueden considerarse empotrados en su union al cimiento reducir la

distancia en un 15%(***).

Todo lo anterior es aplicable a casos como los a) y b) de la figura 26 en al que las
deformaciones por temperatura se distribuye simétricamente a cada lado del plano medio
entre juntas. Si se dan situaciones como la c) de la figura 26, en la que la deformacion se
produce esencialmente hacia un lado de la junta, distancia indicada por el grafico de la
figura 25 debe reducirse en un 33%.

NUCLEQS RIGIDOS

:R/Gr’D CORES)
|

L/2 1/2 L/2 vro| w2 L2

L2 L/2

M-

A e —

L L L

b}

a}

NUCLEOS RIGIDOS
(RIGID CORES)

e
L]

L

L 2/ L .L 2/3L ‘L

LI

¢}

Figura 2.26

Los porcentajes de correccion indicados en los anteriores péarrafos se aplicaran
sumandolos algebraicamente si coexisten varias de dichas situaciones.
» Cierre maximo entre juntas
El maximo cierre tedrico de una junta en un edificio de entramado sometido a una
variacion de temperatura en grados centigrados:
Ar=Tg—Tp

Con una distancia L entre juntas viene dado por
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C, = (Ts —T,)L*1.1%107>
La expresion debe tomarse como L el valor medio de las dos distancias entre juntas de los
blogues continuos a la junta considerada. Si se esta en uno de los casos de rigidez
asimétrica, como lo indicado en la figura 26 debe tomarse como distancia del bloque la real
aumentada en un 50% si la zona rigida esta en el lado opuesto la junta considerada y la real
reducida en un 33% si est4 en el mismo lado de la junta considerada.
» Ancho entre juntas
Para tener en cuenta las tolerancias de construccion y las caracteristicas de deformabilidad
del materia de sellado de la junta, se dispondra de junta.
(*) Si se considera probable que el equipo de aire acondicionado sufra interrupciones en
su funcionamiento de més de dos dias, no debe aplicarse esta correccion.
(**) Se considerara también esta correccion si se supone probable que el equipo de
calefaccidn sufra interrupciones en su funcionamiento de més de dos dias.
(**) Puede considerarse que se estd en este caso cuando se cimiente en suelos muy
compactos 0 rocosos. Un andlisis tedrico conduce a que los esfuerzos producidos en dos
edificios,, un con pilares articulados y otro con pilares empotrados en su cimentacion, son
sustancialmente identicos en todos los pisos excepto el bajo, en el que los esfuerzos en el
caso de empotramiento son casi el doble. En cualquier caso, los méximos momentos
flectores y esfuerzos cortantes se presentan en los pilares y dinteles contiguos a las juntas,
mientras que los maximos esfuerzos axiles inducidos en los dinteles se producen en la zona
equidistante de dos juntas consecutivas.
a=ky*C
Donde los valores de k1 son:
k, = 2 para edificios sin calefaccion
k, = 1.7 para edificios con calefaccion pero sin aire acondicionado (*)
ky = 1.4 paraedificios con calefacccion y sin aire acondicionado (**)

El ancho minimo de la junta debe ser, en cualquier caso, de 25mm.
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2.5.5.2 Calculo de la Junta. Método Analitico

Para aquellos casos en el método empirico no sea de aplicacion o bien cuando se estime
que los resultados a que conduce son demasiado conservadores, cabe el célculo directo,
aplicado a una variacion de temperatura c(Ts-Tm) donde

C=1 para edificios sin calefaccion (***).

C=0.7 para edificios con calefaccion y aire acondicionado (****).

El cierre m&ximo de juntas y el ancho de juntas se calculan de acuerdo con lo indicado en
c-2). En todo el céalculo analitico de juntas es esencial introducir hipotesis correctas acerca
de la union de los pilares al cimiento, o mejor dicho, del conjunto pilar-cimiento al suelo.
Véase a estos efectos el método expuesto en (7), para considerar un empotramiento

flexible, y no rigido, entre el pilar y su cimiento y el suelo.

2.6 Estrategia para la ejecucion del proyecto

Para poder realizar la ejecucion del proyecto, es necesario, primero, determinar las
especificaciones técnicas necesarias para la realizacién de la obra; seguidamente, se
realizara los computos métricos con sus precios unitarios para la elaboracién del

presupuesto y asi realizar el planeamiento y cronograma respectivo

2.6.1 Especificaciones técnicas

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

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

nacionales oficiales del pais.

2.6.2 Precios unitarios

Los precios unitarios se refieren al costo por unidad de volumen, area o longitud, segln
corresponda, para cada item de construccion.
El andlisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes puntos:

materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta como
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beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como herramientas menores el 5% de la
mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos generales el 8% y como
utilidad el 8%. Para los impuestos se tomé un valor de IVA del 14,94 % y un valor de IT
del 3,09 %.

2.6.3 Computos métricos

Los computos métricos se calculan mediante el uso de formulas matematicas mas o menos
complejas para las cantidades de cada tarea de la obra, para obtener una valoracion
anticipada de ésta y poder predecir las cantidades y volimenes de material que llevara la

realizacion de la misma, se vale de los planos y documentacién definitoria del proyecto.

El trabajo de computar sera detallado en todas sus partes para facilitar su revision,
correccion o modificacion, deberd quedar constancia no solamente de todas las
operaciones, sino también de los criterios particulares que hayan sido necesario adoptar, se
buscara un orden, que permita reducir al minimo el ndmero de operaciones y el de
mediciones, no se deben descuidar ciertas operaciones de control que permitan asegurarse

contra errores groseros, tal es el caso de cubiertas, pisos, revoques, pinturas, etc.

2.6.4 Presupuesto

El presupuesto de la obra se lo determina de acuerdo a los precios unitarios para cada
computo métrico referido en la obra; con esto anticipamos el costo total de la obra y poder
estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque un mal presupuesto puede

generar pérdidas para la empresa encargada de la construccion de la obra.

2.6.5 Planeamiento y cronograma

El planeamiento y cronograma de una construccion se lo determina de acuerdo a una ruta
critica y cantidad de obreros necesarios en cada una de las etapas de la construccion de la
obra, existen varios métodos como ser PERT, CPM, PERT-CPM y GANTT. En nuestro
caso usaremos el método GANTT para la elaboraciéon del planeamiento y determinar el

cronograma de la obra.
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CAPITULO 11l INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Analisis del levantamiento topografico

Segun lo sefialado en el marco tedrico el levantamiento topogréfico fue realizado con
estacion total utilizando el método de radiacion con lo cual se obtuvieron las curvas de

nivel como se muestra en la figura 3.2

Figura. 3.1: Curvas de nivel

Con la planimetria, altimetria y las curvas de nivel obtenidas con el levantamiento

topogréfico, se pudo determinar que el terreno es semiplano con pendientes pequefias.

3.2 Analisis del estudio del suelo

Los estudios del suelo se obtuvieron de la alcadia, dando como resultado lo siguiente: suelo
con grava y arena limosa del tipo A-2-6. con una resistensia admisible de 1.5 kg/cm?,

estos resultados se obtuvieron a una profundidad de 4m del nivel del suelo.
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3.3 Analisis del disefio arquitectdnico

El disefio arquitectonico fue realizado tomando en cuenta todo lo mencionado previamente

en el marco teérico.
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Figura. 3.2: Plano Arquitectonico

3.4 Planteamiento estructural

Una vez obtenida la topografia el estudio de suelos y el disefio estructural se procedera a
realizar el planteo estructural, de la edificacion.
Con los criterios mencionados en el marco tedrico se procedera a hacer la idealizacion de la

estructura

3.4.1 Planteo estructural de cubierta

La cercha metalica es simplemente apoyada, posee un apoyo fijo y otro mévil como se
aprecia en la figura 3.3.
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NN Do

Figura 3.3. Planteo de la cercha

3.4.2 Estructura de la edificacion

Los porticos frontales y transversales presentas apoyos fijos.

|||II|||--|mH|IHl| .

Figura 3.4. Planteo de la edificacion

3.4.3 Fundaciones

Todas las fundaciones de la estructura son consideradas como apoyos fijos

3.5 Analisis, calculo y disefio estructural (analisis de cargas — resultados)

Una de las tareas mas importante de proyectista es determinar las cargas de manera mas
precisa posible y la posicion de las cargas que soportara la estructura durante su vida util y

las combinaciones de carga mas desfavorables.
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Cargas Muertas: Son aquellas cuya magnitud y posicién permanece practicamente
constante durante la vida atil de la estructura; inicialmente estas cargas deben estimarse
para luego compararlas con las cargas obtenidas mediante el disefio, serd necesario repetir

el andlisis con una estimacion mas precisa de las cargas.

b) Carga de Calamina: Para el disefio se tomara las dimensiones comerciales en nuestro
pais.

Se utilizara paneles de trapezoidal de 1.0 m x 4 m con las caracteristicas que aconseja para
el buen funcionamiento.

El traslape entre hojas serd de 15 cm. en el sentido longitudinal y 10 cm. en el sentido
transversal. La pendiente minima para estas cubiertas debe ser 35%.

Peso de la calamina y accesorios: 4.01 Kg./m?.

Espesor: 1 mm.

La calamina descarga sobre las correas su peso dado que éstas se encuentran separadas cada

1.56 m; la carga por metro que le transmite sera de:

kg kg
Q. = 4'01W * 1.56m = 6.36F

c) Carga de las Correas:
- El peso propio fue calculado directamente por el paquete electronico Ram Advanse.
- La carga de viento se calculo adoptando una velocidad de 125 Km/h (34,72 m/s) que es la

recomendada para nuestra ciudad
d) Carga del Peso Propio de la Estructura: Es el proporcionado por las barras de las
cerchas, y sus accesorios de union. Se calcula mediante el area de la barras multiplicando

por su peso especifico y nimero de barras.

Cargas Vivas: son cargas variables en magnitud y posicion debidas al funcionamiento

propio de la estructura. Para calcular utilizamos el procedimiento de la norma CIRSOC.
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4.9. SOBRECARGAS MINIMAS PARA CUBIERTAS
4.9.1. Cubiertas planas, horizontales o con pendiente y curvas
Las cubiertas comunes planas, horizontales o con pendiente y curvas se disefiaran para las
sobrecargas especificadas en la expresion (4.2.) u ofras combinaciones de cargas de control
fijadas en los reglamentos especificos de cada matenal, aguélla que produzca las mayores
solicitaciones. En estructuras tales come invernaderos, donde se usa andamiaje especial
como superficie de trabajo para obreros y mateniales durante las operaciones de reparacion y
mantenimiento, no se podra usar una carga de cublerta menor que la especificada en la
expresion (4.2) a menos que la apruebe la autoridad bajo cuya junsdiccién se realiza la obra.
L=096R4R: siendo 0,58 <L;<0,96 (4.2)

donde:

L, sobrecarga de cubierta por metro cuadrado de proyeccion horizontal en kN/m?

Los factores de reduccion Riy Rz se determinaran como sigue:

Ri=1 para A: <19 m?
Ry=1,2-0,01076 A para19m? < A < 56 m?
Ri=0,6 para A; 2 56 m®

donde:

fin area tributaria (ver comentarios articulo 4.8.1) en metros cuadrados soportada
por cualguier elemento estructural y

=1 para F< 4
R:=1,2-0,05F para 4<F <12
R:=0,6 para F 212
Reglamento Argenfing de cargas permanenies i sobrecargss minimas Cap.4-30

donde, para una cubierta con pendiente, F = 0,12 x pendiente, con la pendiente expresada en
porcentaje y, para un arco o cupula, F = la relacion altura-luz del tramo x 32.

D=1.56 m espaciamiento entre correas
A=14.7*39.9 =586.53 m2 area de la cubierta
S = 35% pendiente
R1=0.6
F=0.12*35=4.2
R2=0.99
SC =0.96*0.6*0.99=0.57 KN/m2 =60 kg/m2
SC =60*1.56=93.6 kg/m

Sobrecarga: Las estructuras deben ser capaces de sostener el peso propio de una persona

ya sea en su instalacion o mantenimiento siendo el recomendado por la norma 25kg/m?.

kg

kg
Se =25—6.8m =170—
m m
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3.5.1 Estructura de sustentacién de cubierta

Figura 3.5. Vista hipsométrica de la cubierta

Clasificacion de la pieza: depende de las dimensiones b/t si esta relacion es muy
grande la pieza pandeara, para determinar los valores limites de la seccion debemos saber si
ésta corresponde a una seccidn compacta, no compacta o esbelta

Segun la norma para:

Propiedades de la seccion para correas
Seccion: C 140
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bf =6 (cm)

d = 14 (cm)
tf = 1.00 (cm)
tw = 070 (cm)

PROPIEDADES DE LA SECCION PARA LAS VERTICALES Y DIAGONALES
Seccion: ANGULAR L 2-1_2X2-1_2X3_16

—+ [+1
a
E
[ —
=]

a = 6.35 (cm)
k = 1113 (cm)
T = 0478 (cm)

Ancho
Profundidad
Espesor de ala

Espesor de alma

Largo de ala
Distancia k

Espesor de ala

PROPIEDADES DE LA SECCION PARA LA CUERDA SUPERIOR E INFERIOR

Seccién: C 100

Wl

bf =5 (cm)

d = 10 (cm)
tt = 085 (cm)
tw = 0.60 (cm)

Ancho
Profundidad
Espesor de ala

Espesor de alma
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3.5.1.1 Disefio a flexotraccion de la correa

Estructura metalica con cubierta de calamina

Carga (Peso propio D)= 22.36 Kg/m
Carga (Mantenimiento Lr)= 93.6 Kg/m
Carga (Viento W)= -47.02 Kg/m

Disefio de Largueros Modulo 111

Datos :
0= 20.00
Espacio = 1.56 m
Larguero 5.70 m

Descomposicion de las cargas para los largueros:

Descomposicion de carga Muerta:

Descomposicion de carga Viva:

Descomposicion de carga de Viento:

Determinacion de las cargas factorizadas :
En el eje

(X)

U=1.4D

U=12D+ 1,6Lr

U=12D +1.6Lr +0.8W

U=12D+1.3W +0.5Lr

21.01
7.65

87.96
32.01

-44.18
-16.08

Kg/m

Kg/m

Kg/m

Kg/m

Kg/m
Kg/m

Kg/m
Kg/m

Kg/m
Kg/m
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U=0.9D-1.3W

Escogemos el mayor de las cargas factorizadas:

En el eje (Y)

U=1.4D

U=12D + 0.5Lr

U=12D + 1.6Lr+
0.8W

U=12D+13W +0.5Lr

U=0.9D-1.3W

Escogemos el mayor de las cargas factorizadas:

Disefio por Flexién Asimétrica o Esviada :

Eneleje X:

EnelejeY:

M

U= 7635 Kg/m

Ux = 165.94 Kg/m
U= 10.71 Kg/m
U= 25.18 Kg/m
U= 47.53 Kg/m
U= 4.28 Kg/m
U= 27.79 Kg/m

Uy = 47.53 Kg/m

Ux = 165.94 Kg/m

Uy = 47.53 Kg/m

ux _I_
4, M

nx



Mux

v

Yy

XEX <«— Muy

y

Calculo del momento:

W, *L* 16594%5.7%

2530.00 kg/cm?2
2039000 kg/cm?2
20.40 cm2
16.00 Kg/m
140.00 mm
60.00 mm
10.00 mm
120.00 mm
0.70 mm
86.40 cm3
14.80 cm3
605.00 cmé
62.70 cm4

extraido del miembro 420 mas solicitado

M, = = 44929 kg*m
12 12
W,y # L2 47.53 5.7
M,y = = = 128.69 kg*m
12 12
De tabla: Seccion definida :
C 140 fy =
t
& E=
d =
| |-ty Peso =
o =
i
bf =
bf = 6.000  [Cm] Ancho tf —
d = 14.000  [Cm] Profundidad hW =
tw =
tf = 1.000  [Cm] Espesorde ala ZX -
tw = 0700 [Cm] Espesordealma Zy =
IX =
ly =
Calculo de la fuerza nominal Pn:
Q.Pr = ¢r f‘. -4
P,= 5000.00 kg

Calculo de momento nominal Mnx :

ﬂjm‘ - ¢E) f1 ZK



Mnpx=196732.80 kg*cm
JMH:V = éb ' j}‘ ' Z}‘

Mpy = 33699.60 kg*cm

Verificacion a la flexidon asimétrica :

p, M, M,
.
2@ P, @._'3 “1151\: @._'3 “1155_1'

| 0.73 <

1.00

Cumple OK I
Verificacion de la flecha :
L
300

A= 1.90 cm

Acal <

_ 5.q .L°
384 . E 1.
Acal = 1.8489 cm

| 1.85

IA

1.90

Cumple OK I

3.5.1.2 Disefio a Compresion de Cuerda Superior miembro 43

el disefio de la cubierta se realizo en el programa RAM ADVANSE donde se analizo

la correa mas cargada
y mediante iteraciones se asignd una seccion que a continuacion se
verificara.
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Por lo tanto tenemos : Pu= 11835.00 kg

Para Tenemos:
Se trabaja:  A-36 Fy= 2530.0

Paraacero:. E=

Para miembros sometidos a

compresion:
9. =0.85
K= 1.00
Longitud efectiva se toma : K.L= 156.00 m
Seccion Definida
De tabla: Perfil : C 100
i
T ] = 13.50 cm2
d Peso = 10.60 Kg/m
L = 10.00 cm
¥
o , bf= 5.00 cm
hi = 3.000  [Cm] Ancho tf: 085 cm
d = 10000 [Cm] Profundidad tw= 0.60 cm
) rx= 391 cm
tf. = 0.850  [Cm] Espesorde ala ry: 147 cm
tw = 0.600  [Cm] Espesorde alma IX = 20600 cmé
ly= 29.30 cm4

Condiciones que debe cumplir :
Calculamos la esbeltez maxima:

A =K—]<200 |

max

Amax = 106.12 < 200.00

min

Cumple OK!

kg/cm2
2100000 kg/cm2
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Se define la frontera entre columna elastica e inelastica.

k1 [F,

AC = . =
- I3 = 1.17 < 150

Columna Intermedia o Corta

Calculo del esfuerzo
critico:
Columna Intermedia o Corta

F. = 0.658 “.F_

cr

IFy= 1423.09

Calculo de resistencia normal por Compresion:

| P,= 1921165 Kg

Calculo de la Suma de las cargas Factorizadas:

factor de resistencia para miembros en compresion ~ ¢@c = 0.85

PH — ¢C 'PI’.’.

| P,= 1632091 Kg |

Verificando las solicitaciones :

Como: Las cargas factorizadas (Pu) es: ‘ Py

16329.91 Kg

Y la carga Solicitante es: ‘ Pu (sol)

11835.00 Kg

Debe cumplir esta condicion:

PH 2 Pu(_sof)
1632991 > 1183500 |cumple
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3.5.1.3 Disefio a Traccion Tirante Vertical

Datos

cm

Miembro 182

P,= 3428.10 Kg

Se trabaja: Para A-36 tenemos :

Fy= 2530.00 kg/cm2
Fr= 4077.78 kg/lcm2  fu

Para miembros sometidos a traccion :

Longitud Efectiva se toma:

Seccién Definida

Perfil : L2-1 2X2-1_2X3 16

3

=+ =1
a

k‘

Tk . ol

a = 6350  [Cm] Largo de ala

k = 1113 [Cm] Distanciak

T = 0476 [Cm] Espesor

Condiciones que debe cumplir :
P

fo =

1) A

Bruta

K = 1 (para traccion)
¢, — 0.90
¢, = 0.75

K*l= 260.00 plg.

fy = 2530.00 kg/cm?2

= 6.00 cm2
Peso = 4.71 Kg/m
a= 6.35 cm
= 0.48 cm

rx= 1.95 cm
ry= 1.95 cm
Ix= 2270 cm4
ly= 2270 cm4

¢1'F3‘

89



571.35 <
Cumple OK !!!

2)
?

Cumple OK !
3)

K I
B

< 300

min

11.45 <

Cumple OK !!!

3.5.1.4 Disefio de unidn

2277.00

F

I

3058.34

300.00

disefio del miembro 44

Longitud de la Barra (L) = 1.56

Elemento sometido a Compresion =

Fy = 36 ksi = 2531.04842 kg/cm2
Fr = Fu = 58 ksi = 4077.80024 kg/cm?2
E = 2.10E+06  kg/cm2

12155

m
Kg

Esfuerzo de fluencia
Esfuerzo ultimo de ruptura

Modulo de elasticidad
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Seccién : C 100

*tf
T
Ancho (bf) = S cm :
Profundidad (d) = 10 cm - 1,
Espesor de ala (tf) = 0.85 cm
Espesor de alma(tw) = 0.6 cm A by .
Area = 13.5 [Cm2]  Area bruta de la seccién.
Ix = 206 [Cm4] Inercia alrededor del eje local 3.
ly = 29.3 [Cm4] Inercia alrededor del eje local 2.
Se emplearan tornillos con didmetro de 1.27cm = 1/2 in
4 = %,; —|  1.266769 cm2  Area nominal del tornillo (Ab)
Resistencia por cortante para el perno es:
D= 0.75 Factor de resistencia
Fv =48 ksi = 3374.73 kg/cm2 De A-8.3 tabla 12.6

gbRn - ¢EA0 -

3206.25291  kg/tornillo
Se supone que la rosca esta en el plano de corte.

No se permite el deslizamiento por lo que esta conexidn es critica al deslizamiento.

¢R., =1.13¢u7, N, N_ =

Iy

D= 1 Para agujeros estandar
= 0.33 Coeficiente de deslizamiento medio
Nb = 1 numero de tornillos en la conexién
Ns = 1 numero de planos en deslizamientos
Tm= 5443.109  Tension minima en el sujetador (A-8.3 tabla 12.1)
OR., = 2029.74  kgftornillo

Gobernando la de deslizamiento critico para el disefio por lo que se calcula el nimero de tornillos a partir
de esta:

. Carga total
Numero det arnillos = =

Carga por tornillo

Carga total del tornillo = tension = 12155 Kg
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Carga por tornillo = 2029.74

kg/tornillo
Numero de tornillos = 5.99 Tornillos
Se usaran = 6.00 Tornillos
Separacion minima entre tornillos (s) :
s = 3d = 34/5cm = 4 cm

Distancia minima al borde (Le):

Le= 2.5 cm (A-8.3Tabla 12.4) Bordes cortados mecanicamente
Area total requerida (Ag)
Fy = 2531.04842 kg/cm?2 Punto de fluencia
A A
 08F | = 5.33595305 cm2

Area neta efectiva requerida (Ae)

Fu= 4077.80024 kg/cm2

Resistencia ultima por tension

=]

4
i

A 2
E 0.7

3.97436503 cm2
i_'.u

I e

Area neta requerida (An)

4> A, requerida

c U= 0.85 Factor de reduccion de area
A= 4.6757236 cm2
Radio de giro minimo requerido es: .= L
min 300
L= 1.56 m
Mmin = 0.52 cm
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Para una seccion de: C 100

Ag = 135 cm2 > 5.3359531 cm2 ok
Imin = 1.47 cm > 0.52 cm ok!tn

Calculo de area neta:

d=d+1/8 d= 1.5875 cm
t= 0.6 cm
A;? = Ag o Aagu_f'eros
A, = 12.55 cm2
Calculo de area neta efectiva:
A =UA4,| = 10.665375 cma2
Calculo de la resistencia por aplastamiento
diametro de agujero = (h) ‘ n
1= + e
h= 1.429 cm

Distancia del borde del agujero al borde de la parte conectada (Lc) :

.»:__=L=_—’?—?

2 = 1.79 cm
2d = 2.54 cm
Como L =2 Entonces la resistencia por aplastamiento es:
gR, =¢(1.2L tF,)= 3931.97 kg/tornillo
Para otros agujeros: -
L,o=5—hn 2.571 cm
@R, = d(2.4dIF,) = 5593.11 kg/tornillo
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La resistencia total por aplastamiento es:

IR, = 3931.968 + 5593.11 = 28575.2361 kg
Verificacion:
IR, = Pu
28575.2361 > 12155 ok!tni

. ., resistencia del bloque de cortante de un miembro especifico.
Verificacion al bloque de cortantes

Plano de cortante
4

1
Las areas de cortante son: - /mmm dernson

{a) Angulo atornillado

Las partes sombreadas

Agv = 12 . 6 Cm2 pueden desgarrarse Plano de cortante

Plano de tensién
L]

Anv = 7.8375 cm2 Bl e e —_

Plano de tensién

Esta parte wmbr:ad.a""

puede desgarrarse Plano de cortante

Las areas en tension son: (b) Patin stornillado de la seccion W
Agt = 2 .4 Cm2 Plano de tensién \¢

Vo
—_ l: Plano de cortante

{c) Placas soldadas

Ant = 1.4475 cm2

Figura 2-3. Bloque de Cortante

Revision de la fluencia en tension y fractura cortante

¢Rn - ¢(06F:1Ag1 + ErAnz)
DR, = 18778.0064 kg

Revision de la fractura en tension y fluencia cortante

¢R:: = ¢(0'6Et‘i:‘; - F ‘_1_3_'3)
PR, = 18937.7789 kg

Finalmente la resistencia por cortante de bloque es, entonces:

IR, = 18778.01 kg > 12155 kg Satisfactorio
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3.5.1.1 Disefio de la Placa de Anclaje

3.5.1.1.1. Apoyo Fijo

Seccion de la viga: C 100 ot
Ancho (bf) = 5 cm k3
Profundidad (d) = 10 cm d
Espesor de ala (tf) = 0.85 cm —| |+t
Espesor de alma(tw) = 0.6 cm

b

L= 1.47 m Longitud de la viga.

Ry = 4640 Kg=  10.23120 kps Reaccidn vertical del elemento.

Ancho de la seccion en apoyo.
a= 30 cm 11.811 in

Propiedades del material: Acero dulceA-36 designado por la (ASTM)

Fy = 36 ksi = 2531.048  kg/cm2 Esfuerzo de fluencia

Fu= 58 ksi = 4077.800 kg/cm2 Esfuerzo ultimo de ruptura

E= 2.10E+06 kg/cm2 Modulo de elasticidad

fc = 2 ksi = 140.6 kg/cm2 Resistencia caracteristica del H°

Calculo de la Longitud del apoyo (n):

Para prevenir la fluencia en el alma

Donde:
k: Coeficiente de relacion de resistencia al pandeo lineal de una placa

b= 1.0000
= 0.4370 in
tw = 0.2362 in Alma
tf = 0.3346 in Ala
= 1.9685 in
bf = 0.3346 in
N > 0.876 in
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Verificacion al aplastamiento del elemento:

Se asume: N o.| referencia LRFD Mc Cormac pg 324
7>02
137]
, A\ r, |
96817 1+ 4= -0.2 | == |
d ‘.
b= 0.75
N > -0.314 in

Revisamos la suposicion anterior:

= 0.445 > 0.2 Satisfactorio

Calculo de la dimension B de la placa:

N = 0.876 in
e = 0.6 #(0.85)f, 4 = R,
Al > 10.0306 ksi In

El valor minimo de la dimensién B es:

B=21
B - 114504 in

Por razones constructivas y teniendo una suposicion conservadora se tomara las siguientes
dimensiones de la placa de anclaje:

N = 12.000 in
B= 12.0000 in
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Calculo del Espesor de la Placa:

B-2k ;
n=-—;: n= 5.5629921 in
t= 0.3683929 in
Usar una Placa de:
N B t
PL (in) 12.000 12.000 0.400
PL (cm) 30 30 1.0
b -
[
N
s - i—’j ]
[4+] N o

97



3.5.1.2. Pernos de Anclaje

T,= 5570 Kg=
o= 0.75
fo= 2

Fo= 58

12.281 kps

ksi
ksi

Sequin la Normativa AISC LRFED 2005

Fuerza axial sobre la placa

Resistencia caracteristica del H®
Esfuerzo ultimo de ruptura

fa) Hooked Bar

Rae

ﬂ,

(111

(b) Bolt

(c) Threaded
Bar with Nut

antes de comenzar el disefio de perno de anclaje es necesario considerar algunas
precauciones propuestas por los autores Res Shipp y Haninger sugieren basados
en la normativa una tabla segun el tipo de acero utilizado las minimas distancia
a las que se deben embeber o anclar los pernos segun la siguiente tabla:

Bolt Type, | Minimum Em- | Minimum Embedded
Matenal bedded Length Edge Distance
A307, A36 12d 5d=4in.
A325, A449 17d 7d=4in

DONDE d es el diametro nominal del perno
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Procedimiento

1. Determinar el area del perno de anclaje con la siguiente formula

T
A =—t
£ 0.75%¢ *F,
T,= 12.28185 Kips
= 0.75
Fu: 58 ksi
Ag= 0.376 in®
T 5
4 =21 g% = d=  0.6923
s 4
= 3/4 in
Ag= 0.4418 in?

t,= es fuerza aplicada al perno esta sale del calculo en el caso de placas con momento con excentricidad grande
en los demas casos esta tu no es mas que la fuerza axial sobre la placa pu.

fu= es la fuerza que resiste el perno dada segun el tipo de acero utilizado para hacer el mismo
en el caso de a36 aciertos de este tipo fu vale 58 ksi

o= factor de resistencia tomado para aceros a36 igual a 0,75.

2. Determinar el area de la superficie requerida

T
BT

T,= 12281.85 Ib
0= 0.75
"= 2000 psi
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3. Determinar la longitud del perno de anclaje
_ ] At
L=N34

Apsi= 91.544 in2

L= 5.399442793 in

claro esta longitud debe compararse con la primera tabla colocada el principio de longitud minimas.

Bolt Type, | Minimum Em- | Minimum Embedded
Material bedded Length Edge Distance

A307, A36 12d Ed=4in.
A325, A449 17d Td=4in.
d= 0.75 in
A36 12d = 9.00 in
5d = 3.75 in
A325 17d = 12.75 in
7d = 5.25 in

Finalmente se tiene que la longitud de anclaje es:

L= 9.000 in
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2.5.2  Estructura de sustentacion de la edificacién

XA\ |

/

=<

Figura 3.5. Vista 3d del edificio (modulo 111)

Analisis de cargas (ver anexo I1)

Cargas actuantes en cada losa

-Peso Propio = Peso especifico del hormigon x Altura de la losa
-Peso Especifico del Hormigén = 25 KN/m?*

- Sobre Piso = 0.5 KN/m?

- Sobre Carga de uso: Segun Jiménez Montoya

Para escaleras —» S.C. =300 Kg/m?

Galerfas comerciales, escaleras y accesos —»  S.C. = 400 kg/m?
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a) Cargas actuantes en cada viga

-Cargas de muro: Se refiere al peso de los ladrillo sobre las vigas,en anexos se puede ver

detalladamente como se determind el peso del muro tanto para un (e=12cm) o (e=18cm):
e=18cm Pm=612ks/m

e= 12c Pm = 405 kg/m

-Cargas de graderia: Se refiere al peso propio de las mismas y la sobrecarga que sujetan.

3.5.2.1 Disefio de Vigas:

-27.52 tn*m
-14.07 t'm
F/
columna columna
C8 C9
14.74 t*'m
As2

- %Asl

bw

Para el dimensionamiento de las vigas se procedio a cargar los porticos en el programa

Cypecad-2010 para obtener las maximas solicitaciones. A continuacidn se realizara la
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verificacion manual para comprobar si los resultados coinciden con los obtenidos por el

programa Cypecad-2010

Determinacion de la armadura positiva para la viga 61 entre la columna 8 y columna
9 (planta baja)

Datos:
Mmax=9212.50Kg*m
h=60 cm

bw=30 cm

r=2cm

d=60cm-2 cm =58 cm
fca=140 kg/m
f,4=3652,17 kg/ cm?
v=1.5; vs=1.15;vs~=1,6

El momento mayorado (momento de célculo) sera:
Mg = Mpay vy = 1.6 x9212.50kg * m = 14740 kg + m

Determinacion del momento reducido de calculo: (pg)

M, B 14740 * 100 kg x cm
b, *d%xf.,; 30cm*(58cm)? * 140 kg/cm?

g = =0.1043

Entonces: wjim=0.332 valor obtenido en funcion al tipo de acero(AE-42)
Como: pd<wim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecéanica: se obtiene (Ws) de tablas
Con: ug=0.1043 obtiene una cuantia mecénica de Ws=0.113
Determinacion de la armadura: (As)

A bwsd =L — 0113 %30 58 140 kg /cm®
=W x* xd*x——=0. * * *
s W Cm = 58 (M ¥ 3652,17 kg /cm?

As=7.537cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) Wmin=0,0033(de tabla, de acuerdo al tipo
de acero”AE-42” y tipo de elemento estructural “viga”)

A min = Wmin * by, *d = 0,0033 x30cm « 58 cm = 5.742 cm2
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Como:AsSmin> As
Con el 4rea de As = 7.537 cm?;
Se utilizara 2020mm+2®12mm
Asp20mm =2 x3.14 + 2 « 1.13 = 8.54 cm?
As=8.54 cm®
8.54 cm? > 7.537 cm?ok
Armadura de piel
En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas armaduras longitudinales
de piel que por norma no se debe emplear didmetros inferiores a 10 mm si se trata de acero
ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario con separacion maxima entre barras de 30

cm y cuantia geométrica minima en cada cara, referida al alma, igual a:

100+ Aspiet _ ) o5
b(2d - h)

Dénde:

b=Ancho del alma
d =canto util
h=canto total

0,05
Aspiet 2 700 * b(2d — h)

0,05
A piel = 100 *30(2*58—-60)=0,84 cm?

Se asumira 2® 10 mm
As=2* 0.785cm?=1.75¢cm?
1.75 cm?®> 0,84 em®> ok
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Célculo de la armadura negativa para la viga 61 en la columna 8
Datos:
Mnax=17200 Kg*m
h=60 cm
bw=30 cm
r=2cm
d=60cm-2cm=58 cm
fcd=140 kg/ cm?
fyd=3652,17 kg/ cm?
v=15; vs~=1.15; v+=1,6
El momento mayorado (momento de célculo) sera:
Mg = Mpg, xvy=1.6%17200 kg xm = 27520 kg x m
Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

M, 27520+100kg*cm
Ha = b, *d?* f.; 30cm * (58cm)?2 x 140 kg /cm?

=0.226

Entonces: plim=0.332 valor obtenido en funcion al tipo de acero
Como: pd<ulim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) de tablas
Con: pd=0.128se obtiene una cuantia mecanica de Ws=0.140
Determinacion de la armadura: (As)

fed 140 kg/cm?
As=wxbwx+xd+x——=0.226*30cm * 58 cm *
fyd 3652,17 kg /cm?

As=15.074cm’
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Wnin * by, *d = 0,0033 * 30cm * 58 cm = 5,742cm?

Como:As > As min

Se escogera el 4rea As=15.074 cm?
Se utilizara 4020+3 ® 12mm
Asp20mm = 4 + 3,14 + 3 * 1.13cm? = 15.950 cm?
As=15.950 cm?
15.950 cm? > 15.074 cm’ok
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Célculo de la armadura negativa para la viga 61 en la columna 9
Datos:
Mmax=8793.80 Kg*m
h=60 cm
bw=30 cm
r=2cm
d=60cm-2cm=58 cm
f.q=140 kg/ cm?
f,4=3652,17 kg/ cm?
v=15; vs~=1.15; v+=1,6
El momento mayorado (momento de célculo) sera:
Mg = Mpax vy = 1.6 % 8793.80kg xm = 14070kg «m
Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

M, 14070100 kg cm
Ha = b, *d?* f.; 30cm * (58cm)?2 x 140 kg /cm?

=0.104

Entonces: plim=0.332 valor obtenido en funcion al tipo de acero
Como: pd<ulim no se necesita armadura a compresion.
Determinacion de la cuantia mecéanica: (Ws) de tablas
Con: ud=0.104 se obtiene una cuantia mecénica de Ws=0.112
Determinacion de la armadura: (As)

fed 140 kg/cm?
As=wxbw+xd*x—=0.112 30 cm * 58 cm *
fya 3652,17 kg /cm?

As=7.470 cm®
Determinacién de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Wmin * by, *d = 0,0033 x 30cm + 58 cm = 5.742 cm?

Como:As > As min

Se escogera el rea As=7.470 cm?
Se utilizara 3®16+2 ® 12mm
Aspl6mm =3 x2.01 + 2 «1.13 cm? = 8.29 cm?
As=8.29 cm?
8.29 cm? > 7.470 cm?ok
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Célculo de la armadura transversal para la viga 61 en la columna 8

21.57 tn
columna i) columna
C8 1 C9
-14.03 tn
Datos:
V=13481.30 Kg
h=60 cm
b,=30 cm
r=2cm

d=60cm-2cm=58 cm
f.q=140 kg/ cm?
f,4=3652,17 kg/ cm?
v=15; v~=1.15; v+=1,6
El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:
Vd=1,6+V =1,6+13481.30 kg = 21570 Kg

fvd =0,5%./fcd = 0,5 140 = 5,92 kg /cm?

K
Vouefoa * bw  d = 5,92% +30 cm * 58 cm = 10300, 8kg

Vvd <V.,, Nocumple
21570 Kg<10300, 8 Kg Necesita armadura transversal

Como:

vd >V, = 19260kg > 10300, 8kg

K
9 *30cm 58 cm = 73080K g

Vou=0,30+ fcd xbw*d = 0'30*140cm2
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Vo <Vy<V,, =10300,8kg < 21570 kg < 73080 kg
Ve, =V4—V,, =21570kg — 10300,8 kg = 11269.20kg
Ve, *t 11269.20 kg = 100cm

A, = = = 5.911cm?
St = 0,90 +d « fyd 0,90 « 58 cm = 3652, 17 kg /cm? cm
Célculo de la armadura minima
fed 140 kg/cm?
Agtmin = 0,02 *bw*t*i= 0,02 * 30 cm * 100 Cm*3652,17kg/cm2

Ag = 5.911 cm?
Asumiendo el mayor Aq=5.911 cm?m (As=5.29 resultado del CYPECAD)
La armadura transversal para una pierna sera: 2.956cm?/m
Se adoptara un didmetro ®=8mm
Se tiene un area A=0,503 cm?

AStlpierna _ 2.956
A¢p8mm 0,503

Ag_N°barras * Ap8mm = 6 * 0,503 cm? = 3.018 cm?

Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 100/6= 16.67 cm

= 5.877 =~ 6 barras

N°barras =

Se utilizara: 6@®8mm ¢/15 cm
3.018 cm?> 2.956 cm? ok

Célculo de la armadura transversal para la viga 61 en la columna 14
Datos:
V=8768.75 Kg
h=60 cm
bw=30 cm
r=2cm
d=60cm-2cm=58 cm
f.q=140 kg/ cm?
f,4=3652,17 kg/ cm?
v=15; vs~=1.15;v+~=1,6
El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:
Vd=1,6+V =1,6 8768.75kg = 14030Kg
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fvd =0,5+./fcd = 0,5 V140 = 5,92 kg/cm?

Kg
ch=fvd *bwxd = 5’ 92 sz

*30 cm x 58 cm = 10300.8kg

Vvd <V.,, Nocumple
14030 Kg < 10300.8 Kg Necesita armadura transversal
Como:
Vd > V., = 14030 kg > 10300.8 kg

Kg
cm?
Veu <V4<Vy, =10300.8 kg < 14030 kg < 73080 kg
Veu=Vaq—V =14030kg — 10300.8 kg = 3729.20 kg
Ve xt 3729.20 kg *» 100cm

Vou =030+ fcd * bw+d = 0,30 * 140

*30cm 58 cm = 73080 Kg

St~ 0,90 «d  fyd 0,90 = 58 cm * 3652, 17 kg /cm? cmn
Calculo de la armadura minima
fed 140 kg/cm?
Agtmin = 0,02 x bw * t*f—;d =0,02 * 30 cm * 100cm * 3652,17 kg jem?

A = 2,30 cm?
Asumiendo el mayor Aq=2.30 cm*m (As=4.57 resultado del CYPECAD)
La armadura transversal para una pierna seré: 1.15 cm?/m
Se adoptara un didmetro ®=8mm
Se tiene un area A=0.503 cm?

Ast1 pierna _ 1.15
A¢$p8mm 0,503

Ag_N°barras » Ap8mm = 3 * 0,503 cm? = 1.509cm?
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos 100/3= 33.33 cm

= 2.28 =~ 3barras

N°barras =

Se utilizard: 3®@8mm ¢/30 cm (en un tramo de 4.13m)
1.509 cm*> 1.15 cm? ok
Verificacion de la flecha maxima en la viga mas cargada
fmax = 0,471cm
Lyiga B 735cm
500 500
0471cm <147cm OK

fadm = =1,47cm
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3.5.2.2 Disefio de Columnas
Disefio de la columna C8 més de la Planta Baja

Los datos correspondientes son los siguientes:
Esfuerzo normal de célculo

Momento de célculo en direccion x

Momento de célculo en direccion y

Resistencia caracteristica de H°A°

Resistencia caracteristica de acero

Longitud de la columna analizada

Altura de la columna analizada (C2)

Base de la columna analizada(C2)

Altura de las vigas direccion X(V1)“superior”
Base de las vigas direccion X(V1)“superior”
Longitud de las vigas direccion X (V1)“superior”
Altura de las vigas direccion Y (V2)“superior”
Base de las vigas direccion Y (V2)“superior”
Longitud de las vigas en direccion Y (V2)“superior”
Altura de las vigas direccion X (V3) “inferior”
Base de las vigas direccion X (V3) “inferior”
Longitud de las vigas direccion X (V3) “inferior”
Altura de las vigas direccion Y (V4) “inferior”
Base de las vigas direccion Y (V4) “inferior”
Longitud de las vigas en direccion Y (V4) “inferior”
Altura de la columna superior(C1)

Base de la columna superior(C1)

Longitud de la columna (C1)

Altura de la columna inferior (C3)

Base de la columna inferior (C3)

Longitud de la columna inferior (C3)

Ng = 134790 kg
Mgx = 440 kg*m
Mgy = 2700 kg*m
fo = 210 kg/cm2
fye = 4200 kg/cm2

L= 420m
h= 45cm
b= 45cm
h= 60cm
b= 30cm
L=735m
h= 40 cm
b= 20cm
L=570m
h= 50cm
b= 25cm

L= 735m
h= 40 cm

b= 20cm

L= 570m
h= 45cm

b= 45cm

L=350m
h= 45cm
b= 45cm
L =3.95m
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Momento de inercia de la columna:

bxh® 45 x453
Iex1 = Ieyr = loxz = Ieya = lexz = Icyz = 12 = 12 = 341718.75 cm4

Momento de inercia de las vigas:
bxh®> 30 60°

ot = —1 —— = 540000 cm4
b*h® 60=*303
oyt = —5— = —5— = 135000cm4
b*h® 20 x403
Lo = Lyxs = % = 12 = 106666.67 cm4

b*h3® 40=x203

Ly = Lyys = 12 = 12 = 26666.67 cm4
b*h® 25x503

las = —5— = ——5— = 260416.67 cm4
bxh® 50 *253

Lyys = o -1 - 65104.17cm4
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Determinacion del coeficiente de pandeo:

Ieys + Ieya 34171875 34171875
Yy = ln "l _ 350 420 _ 4145
M I, T2 5 540000, 26666.67
™ T, 735 570
Iexa n Lexo 341718.75 4 341718.75
Yy = ln "l _ 350 420 — 9414
Ay Toyt Lz o, 135000 106666.67
A S 735 <7570
Icyr 4 Ieys 341718.75  341718.75
Yoy = lp ~ ls  _ 420 395 — 2093
BX Iovs Lys 5, 26041667 — 2666667
27, v T, 735 570
leyz | leys 341718.75 341718.75
l; " L 220  t 395
Ypy = = = 3.044

L~ Loys 106666.67 _ . 65104.17
2eptt2e s 2% 555 T 2% —3p

Ingresando al monograma obtenemos el coeficiente pandeo.

Va a Ve
oo

100.0 ¥ 29 100.0
50.0 100 ,E 50.0
30.0 — - 5.0 — 30,0
20.0 — 4.0 - 20,0

10.0 __ 1 10,
90 1 3.0 - 138
8.0 - i — 80
7.0 = - 70
6.0 - - 6.0
5.0 - 5.0
4,0 — Ky -+ 20 . 4.0
0] S P w0
2.0 — %/// - 2,0
1.0 / - 0

1 Bl 1 F
0= -I- 1.0 E ]

—

Pérticos traslacionales

Kx =1.47 lox=147+420=6.17m
Ky=1.78 loy=178+420=7.48m
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Determinacion de la esheltez mecénica de la columna:

I, 6.17m
=2 — 47.48
i \f 0,00342m?*
\70.2025m2
7.48m
=57.56

_ _" _
i \f 0,00342m?*
N 0.2025m2

Como: Ax=47.48 y hy=57.56, (36<1<100). Se trata de una columna intermedia ya que la
esbeltez es mayor a 35 y menor a 100; por lo tanto; si se necesita realizar una verificacion
de pandeo.

Reduccion de la resistencia de los materiales:

fek 210 kg/cm?
fcd—yc—o.g* 1,5
fyx 4200 Kkg/cm?2
Ys 1,15

Excentricidad de primer orden:

=126 Kg/cm?

fya = =3652,17 kg/cm?

Mg, 440 + 100

ox =N T T132790
M, 2700100

——dx_ ~2.00
€oy =N, T T134790 cm

=0.33cm

Excentricidad accidental:

_h _45_225
€a=55= 0= +25cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

x* 1074

fyd b+ 20 = €ox loxz
jex = | 0.85
€ficx < T12000) b+ 107 ey, i
_(0 c 3652.17) 45 +20 % 0.33 6177

+
12000 /) 45+ 10+0.33  [321718 75
N~ 2028

€ficx = 3.614cm

x* 1074
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1074 =

fya \ b+20xeq, ly°
* *

12000/ b+10+xey, i

3652. 17) 45 +20 % 2.00 7482

12000 /) 45+ 10+2.00 [3241718 75
N 2025

€ficy = 2.050 = 6.502cm

eﬁcy = (085 +

x* 1074

= (0.85+

Excentricidad final:

ery =eq+ eficxy =2.25+3.614 = 5.864cm
erx = €q t €ficx + €5, =2.25+6.502 = 8.752cm

Determinacion de los valores reducidos:

__ Ne _ 154790
Vo h«bxf,, 45+45+126
Ngxer, 154790 «5.864
o, = = =0.08
Ac*hxf.q 45%45%2x126
Ny*e 154790 * 8.752
py = ——1 = 0.12

A xhxf.y  45%452x126
Con los valores obtenidos se entra a la roseta

El mayor de los momentos serd pl, y el menor 2, para entrar a los abacos para determinar
la cuantia mecénica w

ABACO EN°ROSETA PARA FLEXION ESVIADA My ACERO DE DUREZA
1 } W NATURAL
fye= 4200 Kp/em?
A i o,m _O'T : 0.20 i;o.wr : e vufu,,,;w ™ 0,50 a T S @ ™ ek
s a2 == Py i cHIs S t® 2% g -000-a  dp=000-b

p,=_ML = Mse
® Acaty ® Acb -ty
Vet w =Det-frd

Acfeq A fed

R T TR TR TR TR T
Si Pa<Ha:  Pazhe. Poshho
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Las cuantias obtenidas son las siguientes:

Parav=0.6 w=0.30

Parav=0.8 w=0.42

Interpolando entre estos valores resulta:

Parav=0.62 w=0.32

Con los valores obtenidos se entra al abaco roseta y se obtiene:
w, = 0.32

Determinacion de la armadura total (As):

wgxbxhxf; 0.32%45%45%126

A = = 24.840 2
s total fyd 3652, 17 cm

Determinacion de la armadura minima (Asmin):
Ag min =0.006 b+ h =0.006 45 x45 =12.15 cm2
Como:
As >Asmin As = 24.840 cm2
Se utilizara 4® 25mm+4® 16mm

Célculo de la armadura transversal de la columna.-

El didmetro del estribo sera:
1

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

- 6mm

Segun la primera opcion: ¢ > 1/4 * 25 mm = 6.25 mm

Seglin la segunda opcion: ¢ > 6 mm

Se asume ®= 8 mm.

La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:
¢ < { — boh(eldemenor dimension)

- 15 % ¢de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <45 cm
Se asume S=30cm
Segun la segunda opcion: S < 15 * 1.6 cm = 24 cm

Por lo tanto la armadura del estribo sera: @ 8mm ¢/20 cm
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3.5.2.3 Disefio de losa casetonada

Espesor de la losa: 25 cm
Losa de compresion: 5 cm
Ancho del nervio: 10 cm
PLANTA SOTANO
A C
B 3
5 R1 R2
= C8 2
o R3 R4
7.35 ) 7.35
SR T 115
, b
1
A1
B+ }rﬂ C1
h g g2
S A2 C2=Yg

) ﬁOcm

YA*Y; _
Y, = T =Y, = 16.94cm

Se calcula la inercia de la viga T con relacion a su centro de gravedad:
=Y (le- + (d? * Ai)) = | = 24549cm?
La inercia de la viga de altura constante debera ser la misma que la inercia de la viga T:

50%h?

— = 24549cm® = hequivatentge = 18.06cm
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seccion real . .
seccion equivalente

Scm

20cm
18.06cm

+

*20cm * 10em * 20cm” ! 50cm
Se toma el panel de losa mas critico para las deformaciones por tener las mayores luces y al
mismo tiempo menor nimero de lados con continuidad (dos de los cuatro lados son

continuos):

n=735—25=710cm

/ w Ny .
7.35m . Determinacion de las cargas de disefio en las losas del
primer piso:
—F01m. =01 m.
T Insa de compresion
L 04 m.—| D,4Jm.
¥
0 25m EIEISm
1m. [01 m
01
L 04 m. — ':'-”'J""- R Emios
D,L m.l

Peso de la loseta de compresion = 1 * 1 % 0.05 * 2500 = 125kg /m?

Peso de los nervios = (1 %2 0.1+ 0.40 x4 0.1) = 0.2 * 2500 = 180kg /m?
Peso propio de la losa = 305kg/m?.

Para determinar el peso de la tabiqueria se hara un analisis donde se distribuira la carga
lineal del muro en m2 sobre la losa:

Tomando como referencia la losa que se encuentra mas cargada por el peso del muro
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] |
c8 it oy C9
45%45) By 25x50 | 1| |(35x35)
] Ly
i | esm ||l
0.5] | EEl
AT
L= -3
& 3
&1 o
16
c13 C14
45%45) L 25x50 | |(35:05)
—I—l—!_jl T T T T T T T T T T T T T !'r.

Figura:Cargas lineales actuando sobre la losa

Determinando el peso total del muro:

k
Peso total muro = 500;‘9 * (295 *4)m = 5900kg

Distribuyendo sobre la losa uniformemente:

(kg) 5900 140.83 kg
pesomuUro en s 2) 57735 7 m2

Peso de tabiqueria = 140 kg /m?

Peso sobrepiso = 50kg /m?

carga permanente G = 305 + 140 + 50 = 495kg/m?
cargaviva Q = 400kg/m?

qq = 1.6G + 1.6 *Q = 1.6 * 495 + 1.6 * 400 = q, = 1432kg/m?
Modelos estructurales de losas para el disefio a flexion:

B A B I IC
y 3 y 2
~ ~ X x ~ x ~ X x
6 s Zg losaB-C-3-2 g5 losaA-B-2-1 E- s —Zg losaB-C-2-1 £
ZV 2 ZV 7V 1
7.35m 7.35m 7.35m 7.35m
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Los coeficientes para disefio de la losa A-B-3-2se obtienen del modelo 1 de las tablas para
losas nervadas, considerando que la direccion més corta esta en el sentido y, lo que
significa que se deben intercambiar los valores tabulados de my y m.

Los coeficientes para disefio de la losa B-C-3-2se obtienen del modelo 2 de las tablas para
losas nervadas, considerando que la direccién mas corta esta en el sentido y, lo que
significa que se deben intercambiar los valores tabulados de my y m.

Los coeficientes para disefio de la losa A-B-2-1se obtienen del modelo 2 de las tablas para
losas nervadas.

Los coeficientes para disefio de la losa B-C-2-1se obtienen del modelo 3 de las tablas para
losas nervadas, considerando un intercambio entre los ejes x, y de la tabla, por la posicion
de los ejes en la losa.

g=  1432kg/m2

fck = 210kg/cm2

b= 20cm (dos nervios comprimidos)

d=25-3 =22cm

Fy=4200kg/cm2

® = 0,9(flexion)

LOSA Muy(-) | Muy(+) | Mux(-) | Mux(+) | Asy(-) | Asy(+) | Asx(-) | Asx(+)

Losa TIPO | Ly | Le/ly | my() | my(+) | mx(-) | mx(+) kg*m/m | kg*m/m | kg*m/m | kg*m/m | cm2/m | cm2/m | cm2/m | cm2/m
A-B-3-2 2 57735 0,8 574 208 752 378 2671 968 3499 1759 3,84 1,26 5,35 2,39
B-C-3-2 6 57(735| 0,8 819 359 899 473 3810 1670 4183 2201 6,00 2,26 6,83 3,07
A-B-2-1 2 57(735| 0,8 574 208 752 378 2671 968 3499 1759 3,84 1,26 5,35 2,39
B-C-2-1 3 57(735| 0,8 819 359 899 473 3810 1670 4183 2201 6,00 2,26 6,83 3,07

Determinacioén de la armadura minima:

_ 14 _ 14
Pmin =%y = 4200
Agmin = Pmin * b *d = 0.00333 x 20 * 22 = Agpin = 1.47cm?

= @min = 0.00333
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A continuacion se presentan las tablas de armado modificadas tomando en consideracion la

armadura minima requerida:

Losa Asy(-) |Asy(+) | Asx(-) | Asx(+) | Asy(-) Asy(+) Asx(-) As(+)
cm2/m | cm2/m | cm2/m | cm2/m | cm2/nervio cm2/nervio | cm2/nervio | cm2/nervio
A-B-3-2|3,84 1,47 5,35 2,39 192|116 0,74 208 |2,68|1016|1,2 |2010
B-C-3-2(6,00 |2,26 [6,83 3,07 |[3,00(1520 1,13 2010 |3,42 | 116 |1,5 |2010
A-B-2-1|384 147 |535 (239 |1,92|1Q16 0,74 |28 |2,58 | 1216 |1,19|210
B-C-2-1|6,00 |2,26 6,83 |3,07 |3,00|120 1,13 2010 | 3,42 | 116 | 1,53 | 2010

Verificacion de la resistencia a cortante:
Se deberé verificar que cumpla la condicion:
Vayg< Vcu
Determinando el cortante maximo:
Se toma la seccion de disefio con ancho unitario (un metro de ancho). La carga ultima
superficial es:
Gy = 1432kg/m?
La seccion critica de disefio esta ubicada a 25cm de la cara de la viga; la cara de la viga
exterior esta ubicada a 12.5cm del eje de la viga(ancho de viga de 25 cm),por lo que la

seccion de disefo se encuentra ubicada a 12.5 cm:

AR DE CARGA

SECCION DE DISENIO

0.125
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La fuerza cortante que actua sobre un metro de ancho unitario de la zona critica a cortante
es:
V; =1%3.550 % 1432 = V; = 5084 kg
Calculo de la resistencia virtual del hormigon a esfuerzo cortante:
for=05%/foy =05%V140=592=1V,

Calculo de la resistencia al esfuerzo cortante de la seccion:

Vg _ 5084
bxd 20%22

Veu = = 11.56 kg

Donde:
bw:espesor del alma de la viga
d:canto atil de la seccion

V.,=5.92 > Vcu =11.56 kg no cumple necesita armadura al cortante

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

dispondra de armadura transversal:

4. Va—Veu Armadura de cortant
=087 hs I rmadura de cortante
2 5084 — 11.55 — 0.079 cm2
S=08%22%365217 M
Determinando la armadura minima:
A . = O.OZfC—d * bw = 0.02 * (—) *10 %100 = 1.53 cm2
mn - d 3652.17

Asumiendo un diametro de 6mm se tiene:

0.283 * 100 * 2

Separacion de estribos = 153 = 36.91 = 30cm

66 ¢/25
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La disposicion de estribos se realizara hasta una distancia (d1) donde la condicion Vc>Vey

cumpla
d1i d2 vd Vu Ve
Vc >Vu
cm cm Kg Kg/cm2 | Kg/cm2
12,5 272,5 3902,2 8,87 5,92 NO CUMPLE
20 265 3794,8 8,62 5,92 NO CUMPLE
30 255 3651,6 8,30 5,92 NO CUMPLE
40 245 3508,4 7,97 5,92 NO CUMPLE
50 235 3365,2 7,65 5,92 NO CUMPLE
80 205 2935,6 6,67 5,92 NO CUMPLE
100 185 2649,2 6,02 5,92 NO CUMPLE
105 180 2577,6 5,86 5,92 CUMPLE
ARMADURA DE REPARTO ARMADURA TRANSVERSAL
@6 C/25(cm) @6 C/30cm .
e el i h ¢ h ‘g’,
YA N R I 1
| . . o
¥ tv 40cm # tv 40cm # t
10cm 10cm 10cm

DETALLE DE ESTRIBOS
e

“‘\GC 30
2150m PO

7cm

Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado:
Para absorber los esfuerzos generados en el hormigoén de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un control
eficiente de las fisuraciones:

Agmin = Pmin * b * d donde @,,;,, = 0.0018 para losa de fck = 4200kg/cm?

Agmin = 0.0018 % 100 * 5 = A i, = 0.9cm?

El méaximo espaciamiento entre alambres electrosoldadas es 5veces el espesor de la loseta o
30cm el que sea menor:

emax = 5 * (5) = 25cm = ey, = 25cm 0K
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3.5.3 Fundaciones

3.5.3.1 Verificacion de zapata aislada

La zapata que se analizara es aquella que se encuentra ubicada en la columna 8, ya que esta

es la mas cargada.

Para este fin tomaremos en cuenta los esfuerzos obtenidos del programa CYPE 2010.

Esfuerzo normal

Momento flector en direccion x
Momento flector en direccion y
Esfuerzo cortante en direccion x
Esfuerzo cortante en direccion y
Datos del hormigén y del acero:
Resistencia caracteristica del H®
Resistencia caracteristica del acero
Peso especifico del H°A”

Lado de la columna en direccion X
Lado de la columna en direccion Y
Capacidad admisible del suelo

Resistencias caracteristicas reducidas:

d_fck_210_ 140k 5
fed =75 =75 = 140kg/cm

_ fyk 4200 5
fyd = 115115 = 3652.17kg/cm

|

N =171200 kg

Mx = 1290 kg*m

My = -310 kg*m
Hx =870 kg
Hy =-230 kg

fck = 210 Kg/cm?
fyk = 4200 Kg/cm?
y =2400 Kg/m®
ao=45cm
bo=45cm

6adm = 1.5 Kglem?

Mx
Qx éj My
w |
Qy J7
e —
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Como el nivel de fundacion se encuentra a un metro por debajo del nivel del suelo se
considerara todas las cargas actuantes que afecta a la estabilidad de las zapatas (peso de la
losa y una sobrecarga debido al peso del vehiculo)

Losa de hormigon para el estacionamiento
Espesordelalosa e=0.15m
Sobrecarga = 400 kg/m®  (para vehiculos segtin norma boliviana)

Convirtiendo las cargas superficiales en cargas puntuales
Peso de lalosa = (a*b—a, *b,) * 0.15 * 2400 = 4.99 tn

peso debido a la sobrecarga = (a*b —a, * b,) * 400 = 5.54 tn tn
Peso debido a la sobrecarga = 5.54 tn

Peso total actuando sobre la zapata = 4.99+5.54 = 10.53 tn

Calculo del area necesaria:

_N+P 1.05 * 171200

e=— < Ouqm entonces A= 150 = 119840 cm?

a=b=+vA=+119840 entonces a=b = 346.18cm
1ra tentativa

a=375cm ; b=375cm

Verificacion:

N 6*Mx 6*My

Gl:a*b+a*b2+a2*b<o-adm
105+ 171200 6+ (1290) 100 6+ (310) + 100 e fe
= — -1
1= 7375375 375 % 3752 375 % 3752 o1 g/cm

1.30 < 1.50kg/cm?

Determinacién del canto util:

fvd = 0.5\/fcd = 0.5*V140 = fvd = 5.92kg/cm?

I = 4xfvd 4592

= = = k =9.87
Yr * Ogam 1.6 % 1.50
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o k=1 2 T2.987-1 1

= d, =67.00cm punzonamiento

p _\/ao*bo axb a0+b0_\/45*45 375375 45445
L= =
4

_2*(a—a0)_2*(375—45)

= d; = 47.58cm corte

2T 4+k 4 +9.87
2x(b—by) 2x(375—-45)
3=tk — 21987 = d3; =47.58cm  corte

Entonces el canto Util serd d; = 67.03 cm
Con un recubrimiento de 3cm la altura de la zapata sera h = 67.03 4+ 3 = h = 70.03cm
Redondeando al mayor la altura de la zapataserd = h = 75cm
Momentos corregidos:
M; =M, +H,*h=1290 + 870 * 0.75 = M} = 1942.50 kg * m
M; = My, + H, » h = 310 4+ 230 = 0.75 = M; = 482.50 kg * m
Calculo del peso de la zapata:
P, = Vol * Yogo = 3.75 % 3.75 * 0.75 x 2400 = p, = 25312.50 kg
Correccion del normal:
N" =N+ B, = 171200 + 25312.50 + 10530 = N’ = 207042.50 kg

N" N 6 * M} N 6*M;  207042.50 N 6 * 1942.50 N 6 * 482.50
axb— axb2 —a?xb 3.75%3.75 3.75%3.752 3.752 % 3.75

k
= Omax = 14998.93m—‘i < Oaqm = 15000 m_gz cumple

Gmax -

Verificacién al vuelco:
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N" a 20704250 3.75 799.598 > 1.5 OK’
_Noae_ % = = . .
M; 2 48250 2 I

Vx

My

>

T v <
N

L —

N" a 207042.50 3.75
— * — — *
M; 2 194250 2

Yy = ¥, = 199.85 > 1.5 OK'

Verificacion al deslizamiento: (método empleado para suelos sin cohesion)

¢ = 35° (Angulo de rozamiento interno)

2 2
Qg =75¢ =5*35°= @4 = 23.33°
3 3
(N + Pp) *tan @y
)/S: H 2
X

_ 207042.50 *tan23.33°
YSx - 870

1.5

=1094.106 = 1094.106 > 1.5 OK’

2207042.50 = tan 23.33
Vsy = 230

= 4138.58 = 4138.58 > 1.5 0K’

Determinacién de esfuerzos:

Ly NEY

Qx
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207042.50 6%1942.50*100 6 *482.50 %100

J— — — = 2
%17 3754375 375 * 3752 3752 % 375 1444 kg/cm
0, = 1.472 4+ 0.0221 — 0.00549 = 1.488 kg /cm?2
o3 = 1.472 — 0.0221 + 0.00549 = 1.455 kg/cm2
o4 = 1.472 4+ 0.0221 + 0.00549 = 1.499 kg /cm?2

1.444 (T 1.489
o >
J 3 2 1
1.45
LITIITIIT]]] 2499
Determinacion de la armadura a flexion:
Direccion X:
a—ag 375 —45
lp = ——+0.15xap = ————+0.15%45 = I, = 171.75cm
Direccion Y:
b — b, 375 — 45
lag=———+015% by =————+015+45 =1, = 171.75cm
Calculo de momentos:
op—o, Y
a - a— lb -
O, — O 1.499 — 1.489
Y = (a—1l,) x—— = (375 — 171.75) * = Y’ = 0.00542kg/cm?

375
0, =Y + 0, = 0.00575 + 1.489 = g, = 1.494 kg /cm?

Oy — 0y 1.499 — 1.455

Y'=(b—-1,) * = (375 —171.75) 375

= Y" = 0.0239kg/cm?
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0, = Y" + 05 = 0.0239 + 1.455 = g, = 1.479 kg/cm?

Calculo del momento en la direccion “a”:

o x12 (op,—0x)*l, 2
My ===+ == 5+ 1)
1.494 % 171.75% (1499 — 1.494) x 171.75 2

= M, = 22035.339kg * cm
Mg, =1.6xbx M, = 1.6 375 *22035.339 = My, = 13121203.40 kg * cm

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

Maq 13121203.40
= = frel
bxd?xfcd 375x722%140

Determinacién de la cuantia mecanica de la armadura (wg).
Con u,; = 0.0482 tenemos por tablas que (wg = 0.0483)

A _ws*b*d*fcd_4999 20.0483*375*72*140:>A 4999 em?
s fyd - aemam 3652.17 s = AT am

Determinacién de la armadura minima:

4200kg

cm?

Con fyk = = Wmin = 0.0018

Agmin = Wmin * b *d = 0.0018 * 375 * 72 = 48.6cm? = Agpin = 48.6cm?
Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura sera A, = 49.99cm?
Determinacién del nimero de barras:

Con unabarra @ = 16mm; Ag = 2.01cm?

# —A5—49'99—2487=> 25b
fe—AQ— S0 - 24 arras

Determinacion del espaciamiento:

_b—#fex0 (350 —6)
ST T#fe—1  25-1

= 15.375 = s = 15cm

25016mmc/15

128



Calculo del momento de diseno en la direccion “b”.

op*x12 (op—0p)*l, 2
Mb = 2 2 2 2 * (§ * la)
1.479 % 171752 (1499 — 1.479) * 171.75 2

= M, = 22001.471kgcm
My, = 1.6 xb x M, = 1.6 * 375 x 22001.471 = My, = 13200882.6 kg * cm

Determinacién del momento reducido de calculo:

My, 13200882.6

bed?sfcd  375+722 %140  He = 0048

2%}

Determinacioén de la cuantia mecanica de la armadura (wg).

Con u,; = 0.0484 tenemos por tablas que (wg = 0.0485)

ws*bxdxfcd 0.0485 375 * 72 x 140

45 = fyd 3652.17

= A, = 50.198cm?

Determinacion de la armadura minima:

Con fyk = 4200kg/cm? = Wmin=0001s

Agmin = Omin *b *d = 0.0018 % 375 x 72 = Agpin = 48.6 cm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A = 50.198cm?
Determinacion del nimero de barras:

Con unabarra @ = 16mm; Ag = 2.01cm?

A, 50.198
#fe=—=

7 =01 = Nb = 2497 = 25 barras

Determinacion del espaciamiento:

_b—#fex® (375-6)

s= Wfe—1 =557 = 15.375 = s = 15cm

25016mmc/15
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Verificacién a la adherencia:

Tb=0.9*d>:/jl*n*®<fbd=k*W
k = 2 para zapatas flexibles

fbd = 2 » Y1402 = fbd = 53.92kg/cm?
En direccion X:

(0-4 - O-a) * lbl

Vdazyflo'a*lb-l' 2

(1.499 — 1.494) x 171.75
£ 3

=1.6 [1.494 x171.75 + > 375

= V,, = 154214.325
154214.325 18938
= - = .
e 09%72%25%16%m 0
18.938 < 53.92 OK'
En direccion Y:
01— 0p) * 1
Vap = ¥r lab *la+(1*l *
(1.499 — 1.479) * 171.75
=1.6|1.479x171.75 + > x 375

= V4, = 15344145

~ 15344145
ha = 09472525 1.6+

= Ty, = 18.840

18.840 < 53.92 0K’
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3.5.3.2. Verificacion de zapata con viga centradora

Datos generales

N1 31780
N2 110050
P1=0.05*N1 1589
P2=0.05*N2 5502,5
Oadm 1,5
L 440
ao 35
bo 35
fex 210
i 4200
Yiope = 2400

como el nivel de fundacidn se encuentra a 1m por debajo del nivel del suelo se
considerara todas las cargas actuantes que afecta a la estabilidad de las zapatas

cm
kg/cm2
Kg/cm2
Kg/m3

(peso de la losa y una sobrecarga debido al peso del vehiculo)
losa de hormigén para el estacionamiento

espesor de losa e =
SC (para estacionamiento) =

convirtiendo las cargas en cargas puntuales

PPlosa =

Peso debido a la sobrecarga =
Total peso sobre la zapata medianera (Pm) =

PPlosa =

Peso debido a la sobrecarga =
Total peso sobre la zapata aislada (Pa) =

Dimensionamiento previo.-
Zapata CJ4:

ao a=2b

S

0,15 m
400
887,4 kg
986

1873,4
3088,8 kg
3432
6520,8
N1
A= = 22246,00
Tadm
A=2b2 5 p= |2
A 2
constructivamente b = 115
a = 2b = 225

kg/m2

kg
kg

kg

cm?2
105,47

cm
cm

cm
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Zapata C11:

N1
A= = 77035,00 cm2
Tadm
— 1.2 — 71—
A A=Db" - b=VA= 277,55 cm
Mbo»‘ .
constructivamente b = 295 cm
| b |

a=b= 295 cm

Aplicando las condiciones de equilibrio de la estatica:

| L N2
N1 \V4
J7 P1+Pm P2+Pa
L-e
AL A G
eA—

ZFy:O ZMB=0

[N1+P1+Pm+N2+P2+Pa=R1+R2| [NI*L+(P1+Pm)*(L-e)—R1*(L-€)=0|

De las dos ecuaciones anteriores resultantes se determinan los valores de R1y R2.

antes se determina la excentricidad "e" e= b/2 - bo/l2 = 40,00 cm
Rl = NL* L e+P1+ Pm = 38420,40 kg
L
R2:N2+P2+Pa-N1*(L——1)= 118895,30 kg
-e

Determinacion de los esfuerzos.-

cl= R 1,48 kg/cm2 < 1,5 cumple
al*bl , g , p

62 = R2 1,37 kg/cm2 < 1,5 cumple
a2*h2
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Para la determinacién de esfuerzos cortantes y flectores de la zapata y de la viga centradora
no se consideran los pesos propios de las mismas ya que estas acciones juntamente con las
acciones trasmitidas por las columnas acttan sobre el terreno a diferencia de los elementos
de cimentacion que solo actlan las acciones trasmitidas por las columnas.

De lo dicho anteriormente R1 y R2 se reduce a las siguientes ecuaciones:
L
RL = N1* L—+ Pm = 41478,8 kg
- e
R2 = N2+Pa-N1*(LL—1)= 113392,8 kg
-e
Determinacion de solicitaciones.-
\ L N2+Pa
N1 pm Lo
b/2
D/ Md v
A — B
L /
R1 Vd R2

Y M, =0 (Aladerecha)

(N2 +Pa)*(L—e—%)-R2*(L-e-g):MD

Momento mayorado: ZMd =M, *16=

M, =| 1188465 kgcm

19,02

Z F.0) =0 (Aladerecha)

R2-N2+V, =0

V, =| -3342,8 ke

Cortante mayorado: V, =V, *1.6=

5,35

th*m

tn

133



Determinacion de la seccién transversal de la viga.-

b, =—
12

bw = 36,67 cm
Asumiendo un ancho de viga de bw =

40 cm

Se determina el canto util de la viga mediante la siguiente expresion:

177 <K < 33seadoptaK= 25
M
dy =K [-—2F 46,07  cm
bw fcd

h=d + recubrimiento= d+3= 49,07 adoptando h=
d= h-3cm = 57 cm
Calculo de la armadura longitudinal.-
Md = 1902000 kg*cm
bw = 40 cm

= 57 cm

140
fed=; Kg/cm?2
fyd =4~ 3652,174 Kg/cm2
u,=— s 1= 0105
Yob,Rd RS,

Como: ud (0.177) < ulim (0.332) no se necesita armadura a compresion.
De la tabla universal para flexion simple o compuesta cuadro 2.16 se determina la cuantia

mecanica de la armadura.

u w interpolando
0,1 0,1074 | ws= [0113
0,105
0,11 0,1189
A —w, *b, *d* e 9,839  cm2
f,q
[A... =W, *b, *d] 7,524 cm2

ASmin < AScq

60
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Armadura longitudinal de traccion.-

¢ = 2 cm Areasecc.= 3,14 cm2
#= 4 Areatotal= 12,57 cm2
4920 12,57 > 9,839

Armadura longitudinal de compresion.- segn calculo no requiere pero por norma
(pg.73) se debe de disponer un 30% de la armadura consignada.

As =30% = Aspy = 2,95 cm2

3412 areatotal = 3,39 cm?. > 2,95 cm?. Ok!

La separacion maxima entre barras longitudinales es de 30 cm por lo cual se debe de
disponer una barra longitudinal en medio de estas, de manera que la separacion entre ellas
reduzca hasta un valor aceptable por la norma.

El diametro minimo de barras longitudinales para elementos de cimentacion es de 12 mm.
Finalmente la armadura longitudinal para la viga de hormigon armado seria:

A

“ 4
4 a
<
Aﬂ r

| ZE <@ | 504 60
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Calculo de la armadura transversal.-

Vd = 5350 kg
bw = 40 cm
d= 57 cm
fcd = 140 Kg/cm?2
fyd = 3652,17391 Kg/cm?2

Fo =05y T 5,916 kg/cm?2

13488,66 kg

vV, >V,

cu

No requiere de armadura transversal pero por norma se dispone la armadura minima

A= 0,02*bw*t*:§g
3,07 cm2/m
Disposicion de la armadura
8 area total = 0,503 cm2.
) As
neestribos = = 3,0 Aproximadamente 3
iamient 100cm 33,33333333 ad d 30

espaciamiento = 2 de estribos , adoptando cm
N = Lm’ga 4 1=

espaciamiento 7.5 8¢ 8c/30
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3.5.4 Verificacién del muro sétano.

Muro 10  (C35-C36)
Datos:

* HA-25/B/20/11a (control Normal)
* B-400-S (control normal)

s = 90°
b= 35
eyt= 1700
*vyh= 2500
0= Q°
*C adm — 1,5
e fy= 3652,17
o foq = 140
ot= 1
*N = 7487.30
*Sp= 7,35
ca= 0,35
ed= 0,32
od = 0,03
*H= 3,5
*H ren= 3,95
= 0,45
= 1,05

(&ngulo formado por el trasdos y la horizontal)
(angulo de rozamiento interno del terreno)

Kg /m3 (peso especifico del terreno)

Kg /m3(peso especifico del hormigon armado)
(&ngulo de rozamiento interno muro-terreno)
Kg/cm2(tension admisible del terreno)

Kg /cm2 (resistencia de célculo del acero)

Kg /cm2 (resistencia de calculo del hormigon)
m (ancho equiv. Para el calculo de armaduras)
kg/m(axil caracteristico debido a las acciones coronacion del muro)
m (Separacion entre vigas peraltadas)

m(Ancho del fuste)

m(canto util del fuste)

m

m (altura del muro)

m (altura del relleno)

m (Canto de la zapata)
m (Base de la zapata)

Calculo del empuje

al estar impedido al corrimiento del muro en coronacion y cimiento, su deformabilidad
es muy reducida y nos encontramos en un caso de empuje en reposo

como estamos en presencia de un suelo granular (permeable)
se calculara el empuje en reposo como si fuera empuje activo

Método ""teoria de coulomb para suelos granulares'’

De tabla con a, ¢, d tenemos:

AH= 0,27
AV= 0
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b) Empuje activo:
2
P, :[%*h_r]* Ay
2 PH= 2811,375 Kg/m

h2
R=\n*— "4
' [t 2} PV= 0 Kg /m

derivando la presidn horizontal con respecto a h(PH/dh), obtenemos la distribucion de presiones a
a cualquier altura, esta tiene una forma triangular, encontrandose el maximo en la union del
fuste con la cimentacion, para H = 3.5m

%:y*ﬂ*h = 16065 Kg/m2

Acciones en la estructura

Determinacion de las cargas externas que afecta a la estabilidad del muro
carga debido al peso de la losa

Y Heae = 2500 (Peso especifico del H2A?)
e= 0,15 m (Espesor de la losa)
PPlosa= 118,125 kg

carga debido al peso de los vehiculos

SC= 400 kg/m?2 (obtenida de la tabla A anexo 2)
PPsc= 420 kg
carga total= 538,125 kg
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. Excentricidad | Excentricidad
Axial(KN/m) e (M) | (al vertice A)
Cargaaxil: N 7487,30 0,35 0,88
Peso del fuste: Nm 3062,5 0,35 0,88
Peso de la zapata: Nc 1181,25 0 0,53
Debido al vehiculo 538,125 0.35 0.88

\ Momento respecto al \ Momento respecto al vértice \

centro de la zapata A
KN-m/m KN-m/m
Carga uniforme en
coronacion peso 2620,56 6551,39
propio: 1
Peso del fuste: 1071,88 2679,69
Peso de la zapata: 0,00 620,16
Empuje horizontal: -3279,94 3748,50
momento de columna:
46,21 46,21
a) Estabilidad a vuelco respecto al punto A:
Cy = Mesa 5 1
desestab Csv= 2,18 > 1,8
epzﬁﬂéﬁi: 0,315 m

El momento desestabilizante es aquel provocado por el empuje horizontal

M desestab=

el momento estabilizante es:

(b
Mestab: N *(2+epj -

b) Estabilidad a deslizamiento:

Coy =t >18

Fdesestab

4545,06

9897,44

Csv= 511

v

1,8

CUMPLE

OK
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La Unica fuerza que tiende a desestabilizar es el empuje horizontal
Fdesestab= 1606,5

La fuerza estabilizante es debido a la fuerza de rozamiento entre el terreno y la zapata

F

estab

= 0700

Festan= 8214,170

:N\*ﬂ

¢) Comprobacion de las tensiones sobre el terreno de cimentacion:
* Axial en el plano de cimentacion (NC): 12269,18 Kg/m
* Momento en el plano de la cimentacion (Mc): 458,70 Kg-m/m

- Distribucidn de presiones sobre el terreno:

_ Vg b
en - —
N 0,04 m < 5 0,18 m — OK

Distribucion trapecial de presiones

Calculo de la distribucion de presiones sobre el terreno

N, ., 6%¢,
O == (14— ) oma= 1418127
N C
O med = b Omed= 11684,93
N 6*e -
O-min :FC (1— b n Omin— 9188,59
para que la zapata sea estable al hundimiento se verifica
que:
Omax < 1,25*G,dm Omax= 14181,27 < Gadm= 18750 CUMPLE
Omed S Gadm Omed= 11684,93 < Gadm= 15000 CUMPLE
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calculo de la armadura del alzado o fuste del muro

a) Axil de célculo:
NGk = 7487,30 Kg/m (carga uniforme en la coronacion)

(peso propio del muro por

NPPG,k = 3062,5 Kg/m ml=peso del fuste)
Nd=  10549,8 Kg/m
b) Momento y cortante de calculo:

Cotas (m)

0.0

=03 o0 05 1.0 15 &0 23 30 33

Ley de momento flector (t x m/m)

0.0 0s L0 15 =0 25 20

Ley de cortantes (t/m)

Cotas (m}
-05
10
<

\D‘}g 15
\&\ 20

]
X\ 25

NI

00 02 04 06 08 10 LE 14 L6 L8

Ley de empujes (1 m2)
Figura: valor caracteristico del empuije activo y de las solicitaciones
asociadas al mismo

My =Mg ™7 Md= 5247,90 Kg -m/m

Vy =VG,K*7/f 141




Vd= 44982 Kg -m/m

1.Calculo de la armadura vertical del fuste

por aspectos constructivos se suele colocar As simétricas, en el siguiente procedimiento
analizare tanto para As simétricas como para la As optima que deberia llevar
Dimensionamiento con armadura simétrica. Flexion compuesta recta en seccion rectangular
con. Usl=Us2. (EHE, Anejo 8.5.)

d S; 0,03 < 0,050 CUMPLE
0< N, <0.5U, 0 10549,8 190400,0
U, —0.85* f_*b*d Uo= 380800,0 Kg

M N N, *
U51=U82= d‘+—d— d d*[l—zl\lg ]
(0]

US1=US2= 11891,20 Kg

Flexidn compuesta en seccidn rectanqular con distribucion éptima de armaduras.

En nuestro caso dada la direccion del momento flector se puede ver cual es la zona de
traccion

y compresion del muro por lo que se puede determinar Asl, As2.

Tal que resulte minima la suma de ambas

Para simplificar el problema podemos obtener las capacidades mecanicas de la armadura
como si fuera un problema de flexidn simple y después aplicar el teorema de Ehlers. El cual
consiste en sustituir el momento de disefio Md por Nd*et, donde et es la excentricidad con
respecto a la armadura de traccion . Al hacer este analisis estamos calculando la armadura
correspondiente a una flexion compuesta. Las expresiones son las siguientes:

Usi =A™ fyd_Nd USZZASZ*fyd

a) Determinacion del momento de calculo a flexién simple:

M d-d
€ = N—d + 5 0,64 m (excentricidad con respecto a la As de tracc.)
d
M, =N, *e, 6777,62 Kg *m

b) Célculo a flexion simple. (EHE, Anejo 8.3):
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U, =0.85* f_*b*d 380800,0 Kg

M, <0.375U,*d

6777,6 4596,00 caso 1
2M
U, =U,|1- /1— d
s1 o[ Uo*d) 21804,31 Kg
Ug,=| 0

c) Aplicacion del teorema de Ehlers

Ugy = A * fuo =N, 1125451 kg

Cuantias minimas y méaximas para la armadura vertical

Cuantia mecénica (EHE, Art.42.3.2. vy 42.3.3.)

a) Traccion
W ] T
* * 1% (cuantla mecanica minima a
Asty * 1,4 20.25 Fe traccion)
W, = b* h* (mddulo resistente en el caso de secciones rectangulares
6
Ay * T4 >118666,6667 Kg
Compresion
Ay * fyd >0.05* N, (cuantia minima)
Agy * £ <05* f ,*b*h (cuantia maxima)
0.05* Ny = 527,49  Kg (Cuantia minima)
0.5* f,*b*h=| 224000  Kg (Cuantia maxima)

Cuantia geométrica minima (EHE, Art.42.3.5.)
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1.2
> —% xp*p
Asiy 1000

1.2
>0.3* —% *p*h
Aszy 1000

12w
1000

1.2
1000

0.3*

*ph*h =

(Cuantia minima de la armadura traccionada o
menos comprimida)

(Cuantia minima de la armadura comprimida o
menos traccionada)

0,00038

0,00012

Dimensionado de la armadura vertical

5,11 cm2

0,14 cm2

m2 3,84 cm?2

m?2 1,152 cm?2

3,082 cm2 (As necesaria por calculo en la
cara traccionada, considerando el método éptimo de dimensionamiento de las

(As necesaria por calculo en la cara comprimida, considerando el método 6ptimo )

(As necesaria

por cuantia minima a traccion)

(As necesaria

por cuantia minima a traccion)

(As necesaria por cuantia geométrica en la cara traccionada)

A USl —
SLv fyd = 0,0003082 m?2
armaduras)
Aszy =0
U
Agyy = fSl = 0,00051 m?2
yd

A _ U S1 —

s2Vv fyd 1,44E-05 m?2
Ay 2 3,84 cm2
Aspy = 1,15 cm?2

(As necesaria por cuantia geométrica en la cara comprimida)

Teniendo en cuenta las limitaciones anteriores y el armado necesario por calculo queda:

Asry 2

Asay 2

5,11 cm?2

1,152 cm2
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Armadura vertical real de la pieza

¢ Cara traccionada As1,V :

Asl,v=

16 mm

3

6,03

e Cara comprimida As2,V :

Asl,v=

10 mm

3

2,36

A= 2,01 cm2

barras de ¢ 16 mm ¢/30cm (por metro lineal de muro)

A= 0,79 cm2

barras de ¢ 10mm /30

2.Calculo de la armadura horizontal del fuste

La armadura horizontal necesaria se obtiene aplicando el Articulo 42.3.5. de la EHE

ASl,H 2

1000

B
* b*h

S2,H =

1000

B
* b* h

0,00163333 m2

16,33 cm2 (As necesaria en la cara oculta

(traccionada) en los H m de altura de

muro)

0,00224 m?2 22,40 cm2 (As necesaria en la cara vista

(comprimida) en los H m de altura de

muro)

Armadura horizontal real de la pieza:

¢ Cara traccionada As1,H :

Asl,v=

16 mm
12

24,13

e Cara comprimida As2,H :

Asl,v=

16 mm
12
24,13

A= 2,01 cm2

12 barras de 16¢pmm c¢/30

A= 2,01 cm2

12 barras de 16¢pmm c/30
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Comprobacion a cortante en el alzado

Vrd < Vu2

Vo=V, =Ve 7| = 4498,2 m*kg/m

siendo:
Vd : valor de calculo del esfuerzo cortante en la seccion de referencia

Vrd : esfuerzo cortante efectivo de calculo
Vu2 : esfuerzo cortante de agotamiento por traccidn en el alma

e Obtencién de Vu2 (Art.44.2.3.2.1.EHE)

1
Vi, =(0.12% £*(100* p, * £, )° )* b™d
E=1+ % = 1,791 conden mm
__A ,
Pr= b *d = 0,0019 <0,02 (cuantia de la armadura long. tracc.)

As: area real de la armadura longitudinal traccionada
Vy=16596.524

Vq=4498.2 < Vuyp=16596.524 CUMPLE
(Lo que implica que la pieza no se agota por
cortante)

E G

O '1f

1.05
Figura: Fuerzas que actuan en la seccion de referencia
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se considerara como una ménsula empotrada en el alzado, la seccién mas desfavorable
se encuentra en el empotramiento

a) Valor de la tension del terreno bajo la seccion de referencia:

os=  12517,04  Kg/m?2
b) Obtenciéon del Momento en la seccion de referencia (MS ):
- Momento debido a las reacciones del terreno bajo la zapata:
Mterr= 0,00 Kg-m/m
- Momento debido al peso de la zapata:

Mwz= -620,16 Kg-m/m

- Momento caracteristico en la seccion de referencia:

Mg =M

err ¥ Myz = 620,16 Kg-m/m

Momento de céalculo en la seccidn de referencia:

My =Ms*y; 992,25  Kg-m/m

Armadura longitudinal de la puntera

U, =0.85* f_ *b*d Uo= 524790,00 Kg
* *d‘
U, =2*U, §| 7497000  Kg
Uy, =Ag* 4] 22028,74 Kg
Us2= 0
0.5*U, =| 26239500 Kg

(Uv _U31 +Usz)*(l-5*U31 +U52)
(0.6*U, +U,,)

casol  \M =0.24*U, *d>* +Ug,*(d-d)

Mu= 9718,75105 m*kg

Mu= 9718,75105 > Md= 992,25 CUMPLE
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Armadura longitudinal real en la puntera, Asl :

de la norma NB-AE-88 se puede obtener la cuantia que es del 1,8 por mil de la seccién
total de H?

Ay > 28 spwp
1000 0,000567 m2 > 567 cm2

5¢12mm c¢/25
Armadura transversal en la puntera (EHE, Art.42.3.5.)

La obtenemos por cuantia geométrica siguiendo el anterior procedimiento

18
>——*p*h 0,000648 m2 - 6,48 cm2

A 1000

Armadura transversal real en la puntera:

Armado con barras de ¢=12mm: 1,2 cm
6 ¢12mm > Asl = 6,79 cm?2

Separacion entre ejes de la barra:

S >_F Sc = 19,99 cm

6¢d12mm c/20

longitud de solape de la armadura de traccion del alzado,Is1:

longitud bdsica de anclaje:

f
|, =m* @? =2 *
bl ¢ 200 ¢

m*®2: 12 *1,6 =30,72 cm (m:tabla 40,2 NORMA ESPANOLA)
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calculo de la longitud de solapo:

Siendo:

« a = 1.4 (coeficiente tabla 9; a<10¢ ; >50% de barras solapadas trabajando a traccion)

- A, :armadura necesaria por calculo.

« 4

s .real

;armadura real de la pieza.

Isl =

* *
a*ly *———

As
A

S ,real

= 39,9 cm

limitaciones, EHE. Art. 66.5.1 las cuales afectan a la longitud de solapo al omitir el calculo
de la longitud neta de anclaje, y segun las cuales , la longitud solapo no debe ser inferior
a los tres valores siguientes:

10§ =

- 15 cm

-1/3 Ibl=

16 cm

15 cm

11,2 cm

[s1 = 39,9 cm > 30 cm
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3.5.5. Disefio de la junta de dilatacion

3.5.5.1 Método empirico

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

Ar=Ts — Ty
A, =50°C
Con una distancia L entre juntas viene dado por
C, = (Tg—T,)L*1.1%1075
C, = (50) %20 % 1.1 1075 = 0.011

Ancho entre juntas
a = kl * C1

a=2%0.011=0.0220m = 2.20 cm

Adoptamos valor minimo por norma a=25cm

3.5.5.2 Método analitico
Nos da el mismo resultado que el método empirico ya que el coeficiente c es igual a uno lo
gue no produce ningun cambio.
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3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas se las realizaron segun el marco tedrico las cuales se pueden

ver a detalle en el Anexo A-4.

3.6.2 Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios realizado para cada item se lo hizo como se definié en el

marco tedrico y se puede apreciarlo en el Anexo A-6.

3.6.3 Computos métricos

Los computos métricos se realizaron segun el marco tedrico los cuales se pueden ver a

detalle en el Anexo A-7.

3.6.4 Presupuesto general

El presupuesto total de la obra se calculd, primeramente, realizando los cémputos
métricos y obteniendo la cantidad de cada item; posteriormente, multiplicando el precio
unitario de los diferentes items por la cantidad de cada item llegando a un presupuesto

total de la obra de 7.040.285,08 Bs.

3.6.5 Cronograma de ejecucion

El plan y cronograma de obras se lo hizo utilizando el método de barras Gantt colaborado
por el programa (Microsoft Office Project 2007) y se lo hizo como se definié en el marco

tedrico y se puede apreciarlo en el Anexo A-7.
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CAPITULO IV CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

4.1 Conclusiones.-

Del presente proyecto “DISENO ESTRUCTURAL DEL NUEVO MERCADO LA LOMA

(MODULO III)”, se lleg6 a las siguientes conclusiones y recomendaciones.

Se lleg6 a cumplir todos los objetivos de manera satisfactoria, para asi dar solucién

al problema identificado.

Del estudio topografico realizado con el equipo estacion total se pudo concluir que
el terreno de emplazamiento se puede considerar plano con muy pocas variacion de
cotas, ya que el disefio esta planteado sobre una construccion antigua por lo que el

terreno se encuentra nivelado.

El estudio de suelo se realiz6 a una profundidad de 4m, donde se obtuvo una

capacidad portante del suelo de 1.5 kg/cm?.

Se vio conveniente incluir vigas de arriostre en las zapatas de medianeria, ya que

resulta mas econémico, tanto en excavacion, hormigon y cuantia.

El disefio estructural con el programa Cypecad dio valores mas elevados que los del

calculo manual por lo que se retocé algunas armaduras y espaciamientos.

Gracias al disefio elaborado concluyo que el programa Cypecad da una armadura

mayorada en algunos elementos hasta un 10 % en relacion al calculo manual.
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Por mayor facilidad se vio conveniente trabajar el muro sétano independiente de la
infraestructura, donde se tomd en consideracion, tanto los esfuerzos transmitidos

por las columnas como el de las losas casetonadas.

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon
armado, deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacién del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no

queden coqueras 0 espacios Vicios.

Debido a que la distancia entre el nivel de fundacion de las zapatas y las cargas
externas (peso del vehiculo y losa maciza) es menor a un metro, se tuvo que
considerar el efecto que produce dichas cargas en la estabilidad de la estructura

(vuelco, deslizamiento y hundimiento).

Se vio conveniente reducir la seccion de la columna en el primer piso, ya que los

esfuerzos se reducen por lo que resulta mas econémico.

Se pudo observar que la cantidad de acero obtenida esa elevada para los distintos
elementos (losas columnas, vigas, etc.). Pero este valor es razonable debido a que la
sobrecarga para mercados es elevada (400 kg/m?), ademas que las luces entre

columna y columna son grandes.

En el cronograma de ejecucion se tomo en cuenta todos los dias feriados de Bolivia.
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4.2 Recomendaciones.-

e La introduccidn correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es
muy importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para analizar

y comprender lo que pide el paquete computarizado.

e El estacionamiento ha sido calculado para vehiculos de trafico liviano por lo que se
recomienda prohibir el ingreso de vehiculos de trafico pesado ya que afectaria a la

estabilidad de las zapatas y los muros sétano.

e Para lograr la resistencia requerida en disefio, utilizar agregados de buena calidad y
tamanios indicados en las especificaciones.

e Se debe tener en cuenta la separacién maxima entre las armaduras longitudinales de
las columnas que no sobrepase los 15cm, ya que si sobrepasa esta distancia se

deberé colocar un estribado adicional como se puede observar en los planos.

e Se recomienda realizar un nuevo estudio de suelos al momento de la ejecucion del
proyecto para confirmar el valor obtenido y de esa manera garantizar la

funcionalidad, durabilidad y seguridad del edificio.

e Se recomienda uniformizar la disposicion de armaduras en la losa casetonada ya que

resulta més facil constructivamente su colocado.

e Se recomienda modificar los espaciamientos de estribos en vigas y columnas, ya
que el programa Cypecad suele colocar los espaciamientos que constructivamente
es muy dificil su colocado.
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