ANTECEDENTES
1.1. EL PROBLEMA

En la actualidad, la ciudad de Tarija estos Gltimos afios la poblacion ha tenido un
crecimiento acelerado sobre todo en las zonas periféricas, por lo tanto, exigen contar
con estructuras de uso comun como ser centros de salud, que son encargados de velar
por la salud de las personas. Tal es el caso del barrio Jardin que no cuenta con un centro
de salud, es por ello que las personas deben asistir a centros de salud lejanos a la zona

corriendo riesgo su vida.

Por tal motivo se establece la necesidad de la construccion de un centro de salud de

segundo nivel que beneficie a los habitantes de la zona.
1.1.1. Planteamiento del Problema

De acuerdo a consultas realizadas a personas que viven en la zona sobre el tema de

salud, se identific los siguientes problemas:

» Ausencia de infraestructura para la salud.
» Mayores y nifios sin tener la oportunidad de asistir a un centro de salud, por el
hecho de estos se encuentran lejos.

» Centros de salud de primer nivel.

Las personas tienen la necesidad de asistir a un centro de salud que ofrezca una atencion
satisfactoria de modo que puedan estar tranquilos con su vida, mejorando las falencias
en la salud.

De mantenerse la situacion actual, los centros de salud lejanos tendran mucha afluencia
de pacientes, a causa de esta situacion, se hace necesario plantear como solucién las

siguientes alternativas:

» Construccién de un centro de salud de segundo nivel que cuente con ambientes
amplios para cubrir las necesidades basicas.
» Una ambulancia, de tal modo que preste servicio desde el barrio Jardin hasta el

hospital de la ciudad, para asi tener un servicio de emergencia rapido.



» Ampliacion de centros de salud de otras zonas.
1.1.2. Formulacion

Si bien el municipio cuenta con un abundante nimero de Infraestructuras destinados a
la salud, este no cuenta con la infraestructura adecuada para los barrios periféricos de

la ciudad de Tarija.

¢ Son debidamente cubiertas la necesidad infraestructural destinados a Centros de Salud
en barrios periféricos de nuestra ciudad, tal como lo necesita el barrio Jardin y sus

alrededores?
1.1.3. Sistematizacion

» ¢ Cudles son las perspectivas que deben ser tomadas en cuenta para evaluar y
controlar los recursos, procesos y resultados de la construccion de un Centro de
Salud?

» ¢Qué indicadores deben ser tomados en cuenta para aplicar, las evaluaciones y
control permanente de los procesos que se dan al momento de calcular una
infraestructura de Salud?

» ¢De qué manera la construccion de un Centro de Salud puede mejorar el

desarrollo de la comunidad tarijefia? (Anexo 1).

1.2. OBJETIVOS
1.2.1. Objetivo General

Realizar el analisis y disefio estructural del “Centro de Salud del Barrio Jardin, de la
ciudad de Tarija aplicando los criterios y lineamientos establecidos por la Norma

Boliviana CBH — 87, para asi poder mejorar la calidad de vida de las personas.
1.2.2. Objetivos Especificos

» Verificar el estudio topografico del lugar de emplazamiento.
» Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno

de fundacion de la estructura.
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» Emplear la Norma Boliviana CBH — 87 dentro del software de calculo
estructural y la optimizacion del disefio, ademéas de verificar los elementos
estructurales mas solicitados de acuerdo la idealizacién de la estructura.

» Efectuar el calculo estructural manual de acuerdo a la Norma Boliviana CBH —
87 y comprobar resultados con el software de apoyo Cypecad 2017.

» Estimar el costo total de la obra, realizando el analisis de precios unitarios
considerados en el proyecto.

> Elaborar el cronograma de trabajo del proyecto y estimar el tiempo de ejecucion
del mismo.

» Elaborar el disefio los planos estructurales correspondientes.
1.3. JUSTIFICACION

Las razones por las que se plantea la propuesta de este Proyecto de grado de ingenieria

civil son las siguientes:
1.3.1. Académica

El desarrollo del proyecto de grado de ingenieria civil, tiene como fin realizar el disefio
estructural de un Centro de Salud, al efectuar este proyecto aplicaremos los
conocimientos académicos adquiridos con las materias cursadas, los elementos
conceptuales y técnicos obtenidos con el estudio, acerca del disefio de estructuras
desarrollando el criterio apropiado, en términos generales nos permitird mostrar los
conocimientos adquiridos durante nuestra estancia en la carrera. De esta manera la
culminacién de la etapa de preparacion académica para obtener el grado de

Licenciatura en Ingenieria Civil.
1.3.2. Técnica

El Proyecto de grado de ingenieria civil propuesto, se centran en mejorar la calidad de
vida de los habitantes del lugar, brindandoles un disefio moderno con materiales de
construccién innovadores y con un disefio estructural adecuado, empleando métodos
de célculo actuales utilizando un software de apoyo como lo es el Cypecad y la Norma
Boliviana CBH — 87.



También, se hara uso de las normas vigentes que proporcionan estudios detallados
sobre los materiales que intervienen en la construccion, de modo que brindan mayor
informacidn sobre sus caracteristicas, lo cual permite efectuar un calculo mas preciso

y exacto.
1.3.3. Social

El Proyecto de grado de ingenieria civil, busca mejorar la calidad en la atencién médica
en esa zona, teniendo en cuenta la importancia de contar con un centro de salud que
cuente con ambientes amplios, laboratorios adecuaciones y con las condiciones de
salubridad basicas para un buen funcionamiento, se podra crear un clima laboral
eficiente por el lado del personal de salud, otorgandoles lugares adecuados donde
puedan desempefiar sus funciones, esto traerd consigo la posibilidad de incrementar el

namero del personal y servicios que puedan reflejarse a futuro.
1.4. ALCANCE DEL PROYECTO

» Estudio Topografico
El levantamiento de puntos fue hecho, mediante el uso de una estacion total
para asi poder elaborar las curvas de nivel del sitio de emplazamiento. Dicho
estudio, fue proporcionado por el Gobierno Auténomo de Tarija.

» Estudio de Suelos
Mediante la obtencion de muestras se obtuvo la clasificacion del suelo por el
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS), la resistencia de suelo
se determind realizando el ensayo del SPT.

» Fundaciones
El tipo de fundacion que se plantea es una fundacion superficial con zapatas
aisladas de canto constante.

> Losas de Entrepisos
Losa Alivianada: compuesta por viguetas pretensadas y plastoform como

complemento.



» Porticos
Estaran compuestos por vigas y columnas de Hormigon Armado ya que es un
material con gran resistencia y tiene un bajo costo en relaciéon con otros

materiales con los cuales se puede construir un portico.

No se realizaran los disefios de instalaciones sanitarias y de agua potable, ni
instalaciones eléctricas y de gas. El costo referencial sera calculado solo para la parte

de la obra gruesa de la estructura.
1.4.1. Aporte Académico

Se realizara el disefio estructural de la viga de eje curvo de hormigdn armado tomando
en cuenta los momentos torsores que se produce y se elaborard una comparacion
técnica de la cuantia de acero determinada segun la Norma CBH — 87 en Software
Cypecad y la Norma ACI 318-14 en Software Sap2000.



1.5. LOCALIZACION DEL PROYECTO

El Proyecto de grado de ingenieria civil del Centro de Salud del barrio Jardin, se

desarrollara en la Provincia Cercado, Tarija — Bolivia.

Figura N°1.1: Mapa del Departamento de Tarija

Gran Chaco

llustracion del Mapa del Departamento de Tarija [Figura]. Fuente:
https://pt.m.wikipedia.org/wiki/Aniceto_Arce_(provoeC3%ADncia)#/media/Ficheiro%3ABolivia_
department_of _tarija.png

Figura N°1.2: Mapa de la Provincia Cercado
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llustracion del Mapa de la Provincia Méndez [Figura]. Fuente:
http://tarijaurbana.blogspot.com/2012/09/reconstruccion-o-destruccion-del-casco.html


https://pt.m.wikipedia.org/wiki/Aniceto_Arce_(prov%C3%ADncia)#/media/Ficheiro%3ABolivia_
http://tarijaurbana.blogspot.com/2012/09/reconstruccion-o-destruccion-del-casco.html

1.5.1. Descripcion del Lugar de Emplazamiento

En lo que respecta al lugar de emplazamiento del proyecto, el terreno cuenta con una
superficie Util de 4179.21 m?; topograficamente el area de emplazamiento de la
estructura cuenta con desniveles poco significativos ya que se encuentra en una zona
donde ya existe movimiento y se encuentra en una zona céntrica, donde es muy
transitada por los habitantes del barrio, con una altitud promedio de 1874 m.s.n.m., con

poca vegetacion en el area exacta de emplazamiento (Figura N°1.3).
Figura N°1.3: Ubicacién del Proyecto
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lustracién de la Ubicacidn del Proyecto [Figura]. Fuente: Google Earth



MARCO TEORICO
2.1. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

La Topografia se encarga de medir extensiones de tierra tomando los datos para su
representacion grafica en un plano a escala, sus formas y accidentes. También podemos
mencionar que la topografia determina distancias horizontales y verticales entre puntos
y objetos sobre la superficie terrestre, medicion de angulos y establecer puntos por
medio de angulos y distancias previamente determinados (Replanteo). El conjunto de
operaciones necesarias para determinar las posiciones de puntos y posteriormente su

representacion en un plano es lo que se conoce como levantamiento.

Levantamientos Topograficos: son aquellos que por abarcar superficies reducidas

pueden hacerse despreciando la curvatura terrestre, sin error apreciable.
El levantamiento topografico comprende dos etapas:

1) Etapa de Campo: consiste en la toma de datos, tales como angulos, distancias,
etc.

2) Etapa de Gabinete: corresponde al calculo y dibujo de lo levantado en el campo.
Los levantamientos topogréaficos se clasifican en:

a) Levantamiento de terrenos en general: tienen por objeto marcar linderos o
localizarlos, medir y dividir superficie, ubicar terrenos en planos generales
ligando con levantamientos anteriores o proyectar obras y construcciones.

b) Topografia de vias de comunicacion: es la que sirve para estudiar y construir
caminos, ferrocarriles, lineas de transmision, acueductos, etc.

c) Topografia de minas: tiene por objeto fijar y controlar la posicién de trabajos
subterraneos y relacionarlos con las obras superficiales.

d) Levantamientos catastrales: son los que se hacen en ciudades, zonas urbanas y

municipios, para fijar linderos o estudiar las obras urbanas. (Gamez Morales)



2.1.1. Curvas de Nivel

Es una linea dibujada en un mapa o plano, la cual une todos los puntos que tienen la
misma altura o elevacion con respecto a un plano de referencia que puede ser arbitrario

o el nivel medio del mar.

Figura N°2.1: Representacion de Curvas de Nivel

llustracion de Curvas de Nivel [Figura]. Fuente: https://gramho.com/media/2264961111701666838
Caracteristicas de las curvas de Nivel:

Al momento de graficar las curvas de nivel, se debe tener presente lo siguiente:

a) Todos los puntos situados sobre una curva de nivel se encuentran a una misma
altura o elevacion.

b) Cada curva de nivel cierra en si misma, ya sea dentro o fuera de los limites del
plano o mapa.

c) Las curvas de nivel nunca se ramifican o bifurcan.

d) Las curvas de nivel nunca se cruzan entre si, excepto en cuevas o0 algunos
salientes de acantilados.

e) Una curva de nivel no puede estar situada entre otras dos de mayor o menor

cota que ella.
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La representacion del terreno, con todas sus formas, accidentes, tanto en su posicion en
un plano horizontal como en sus alturas, se logra simultdneamente mediante las curvas
de nivel. Estas curvas se utilizan para representar en planta y elevaciones al mismo
tiempo, la forma o configuracion del terreno, que también se llama relieve. (Gamez

Morales)
2.1.2. Determinacion de la configuracién topogréafica del Terreno

En la determinacion de la configuracion topogréafica del terreno, vamos a ver algunos
elementos que hay que tener presente para poder interpretar un mapa con curvas de

nivel.

a) La distancia horizontal entre las curvas de nivel es inversamente proporcional
a la pendiente, lo que quiere decir que las curvas de nivel con espacios pequefios
entre si, indican una pendiente escarpada.

b) Las curvas de nivel con espacios anchos entre si, indican una pendiente suave.

c) Las curvas de nivel con espacios iguales entre si, indican una pendiente
uniforme.

d) Enuna superficie plana las curvas de nivel son rectas.

e) Enuna superficie plana, no horizontal, son rectas y paralelas entre si.

f) Las elevaciones estan determinadas por una serie de curvas cerradas que van
aumentando su elevacion hacia el centro.

g) Las depresiones estdn determinadas por una serie de curvas cerradas que van

disminuyendo su elevacion hacia el centro. (Gamez Morales)
2.2. ESTUDIO DE SUELO

El estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecéanicas del
suelo, es decir la composicion de los elementos en las capas de profundidad, asi como
el tipo de cimentacion mas adecuado con la obra a construir y los asentamientos de la
estructura en relacion al peso que va a soportar. Un Estudio de Suelo se caracteriza por

tener 3 etapas claramente definidas:

» Trabajo de Terreno.
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» Trabajo de Laboratorio.

» Redaccion del Informe Final.

Trabajo de terreno: en esta primera etapa es donde se inspecciona y toman las muestras

de terreno, las que luego iran al laboratorio.

Trabajo de laboratorio: una vez hecho el trabajo en terrenos, las muestras son llevadas

al laboratorio para realizar los ensayos correspondientes.

Redaccidn del informe final: este informe es el documento técnico final que se tendra
que presentar a las autoridades competentes. La parte mas importante del informe final
son las recomendaciones sobre qué tipo de fundacion/cimentacidn es mas conveniente

realizar.
2.2.1. Capacidad de Soporte del Suelo
2.2.1.1. Distribucion Granulométrica

En cualquier masa de suelo, los tamafios de los granos varian considerablemente. Para
clasificar apropiadamente un suelo se debe conocer su distribucion granulométrica. La
distribucion granulomeétrica para suelos de grano grueso es generalmente determinada
mediante analisis granulométrico por mallas, para suelo de grano fino, la distribucién
granulométrica puede obtenerse por medio de analisis granulométrico con el

hidrémetro.
2.2.1.2. Analisis Mecanico del Suelo

El analisis mecanico es la determinacién de la gama de tamafios de particulas presentes
en un suelo, expresados como un porcentaje del peso seco total (0 masa). Generalmente

se utilizan dos métodos para encontrar la distribucion de tamafio de particula de suelo:

1) Analisis de tamiz para tamafios de particulas mayores de 0.075 mm de didmetro.
2) Analisis de hidrometro para tamafios de particulas mas pequefias que 0.075 mm

de didmetro.

Los principios basicos del analisis de tamiz se describen a continuacion.
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2.2.1.3. Analisis de tamiz

El analisis de tamiz consiste en agitar la muestra de suelo a través de un conjunto de
tamices que tienen aberturas mas pequefas progresivamente. Los nimeros estandar de

tamiz y los tamafos de las aberturas se dan en la Tabla N°2.1.

Tabla N°2.1: Tamafnos de Tamices U.S. Standard

TAMIZ N° ABERTURA (mm)
4 4.750
6 3.350
8 2.360
10 2.000
16 1.180
20 0.850
30 0.600
40 0.425
50 0.300
60 0.250
80 0.180
100 0.150
140 0.106
170 0.088

200 0.075
270 0.053

Tabla de Tamafios de Tamices U.S. Standard. Fuente: Libro Principio de Ingenieria de
Cimentaciones Braja M. Das.

Los tamices utilizados para el analisis de suelos son generalmente de 203 mm de
diametro. Para llevar a cabo un anélisis granulométrico, uno debe primero secar al
horno el suelo y luego romper todos los grumos en pequefias particulas. A
continuacion, se agita el suelo a través de una pila de tamices con aberturas de tamafio

decreciente de arriba abajo (se coloca una charola por debajo de la pila).
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La cantidad de suelo retenido en cada malla se mide y el por ciento acumulado de suelo
que pasa a través de cada malla es determinado. Este porcentaje es generalmente

denominado el “porcentaje que pasa”.

El porcentaje que pasa por cada malla, determinado por un analisis granulométrico por
mallas, se grafica sobre papel semilogaritmico, como muestra la Figura N°2.2. El
didmetro del grano D se grafica sobre la escala logaritmica y el porcentaje que pasa se

grafica sobre la escala aritmética.
Tamarfio Efectivo, Coeficiente de Uniformidad y Coeficiente de Gradacion

La curva de distribucion de tamafio de particula (Figura N°2.2) puede ser utilizada para
comparar diferentes solidos. A partir de estas curvas pueden determinarse también tres
parametros basicos de suelos que se usan para clasificar granularmente los suelos. Estos

tres parémetros son:

a) Tamario efectivo
b) Coeficiente de uniformidad

c) Coeficiente de gradacion

El diametro en la curva de distribucidn de tamafio de particula correspondiente al 10%
mas fino se define como tamafio efectivo 0 D, . El coeficiente de uniformidad esta dado
por la relacion:

_Dso

C. =
“ DlO

Donde

C,, = Coeficiente de uniformidad
Dgo = Diametro correspondiente al 60% mas fino en la curva de distribucion de

tamafio de particula.

El coeficiente de gradacion o Coeficiente de Curvatura puede ser expresado en la

forma:
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2
D30

C,=—F—
‘ Dgo * Dy

Donde D, D5, Y Dgo Son los didmetros correspondientes al porcentaje que pasa, 10,

30y 60 %, respectivamente. (Das, 2013)

Figura N°2.2: Granulometria de un Suelo de Grano Grueso Obtenida por un Analisis

Granulométrico por Mallas
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llustracion de Granulometria de un Suelo de Grano Grueso Obtenida por un Analisis
Granulométrico por Mallas [Figura]. Fuente: Libro Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja
M. Das.

2.2.1.4. Tamafio de Particula de Suelo

Independientemente de su origen, los tamafios de particulas que conforman el suelo

pueden variar en un amplio intervalo.

Los suelos en general son Ilamados grava, arena, limo o arcilla, dependiendo del
tamafio predominante de las particulas dentro del suelo. Para describir los suelos por el
tamafio de sus particulas, varias organizaciones han desarrollado limites de separacion
de tamarfio de suelo. La Tabla N°2.2 muestra los limites de separacion de tamafio de
suelo desarrollados por la Asociacion Americana de Carreteras Estatales y el Sistema
Unificado que es casi universalmente aceptado y ha sido adoptado por la Sociedad

Americana para Pruebas y Materiales.
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Tabla N°2.2: Limites de Separacion de Tamafio de Suelo

SISTEMA DE CLASIFICACION | TAMANO DEL GRANO (mm)

Grava: 76.2 mma 4.75 mm
Unificado Arena: 4.75 mm a 0.075 mm

Limo y Arcilla (finos): <0.075 mm

Grava: 76.2 mma 2 mm

Arena: 2 mma 0.075 mm
AASHTO
Limo: 0.075 mm a 0.002 mm

Arcilla: < 0.002 mm

Tabla de Limites de Separacién de Tamafio de Suelo. Fuente: Libro Principio de Ingenieria de
Cimentaciones Braja M. Das.

2.2.2. Consistencia del Suelo

Cuando los minerales de arcilla estdn presentes en el suelo de grano fino, el suelo se
puede remover en presencia de algo de humedad sin que se desmorone. Esta naturaleza
cohesiva se debe al agua adsorbida que rodea a las particulas de arcilla. En 1900, un
cientifico sueco llamado Albert Mauritz Atterberg desarroll6 un método para describir
la consistencia de los suelos de grano fino con diferentes contenidos de humedad que
denomino los Limites Con un contenido de humedad muy bajo, el suelo se comporta
mas como un solido quebradizo. Cuando el contenido de humedad es muy alto, el suelo
y el agua pueden fluir como un liquido. Por lo tanto, sobre una base arbitraria,
dependiendo del contenido de humedad, la naturaleza del comportamiento del suelo
puede ser dividido en cuatro estados basicos: sélido, semisélido, plastico y liquido,

como se muestra en la Figura N°2.3.
2.2.2.1. Limites de Atterberg

El contenido de humedad, expresado en porcentaje, en el que se lleva a cabo la
transicion del estado solido al estado semisolido se define como el limite de contraccion

(PL) o (SL). El contenido de humedad en el punto de transicion del estado semisélido



16

al estado plastico es el limite plastico (PL), y del estado plastico al estado liquido es el
limite liquido (LL). Estos limites son también conocidos como limites de Atterberg
(Figura N°2.3).

Figura N°2.3: Definicidn de los Limites de Atterberg
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lustracién de Definicidn de los Limites de Atterberg [Figura]. Fuente:
https://mwww.libreriaingeniero.com/2017/09/limites-de-consistencia.html

El limite liquido de un suelo es determinado por medio de la copa de Casagrande
(Designacién de prueba D-4318 de la ASTM) y se define como el contenido de agua

con el cual se cierra una ranura de % pulgada (12.7 mm) mediante 25 golpes.

El limite plastico se define como el contenido de agua con el cual el suelo se agrieta al
formarse un rollito de 1/8 pulgada (3.18 mm) de diametro (Designacion de prueba D -
4318 de la ASTM).

El limite de contraccién se define como el contenido de agua con el cual el suelo no
sufre ningln cambio adicional de volumen con la pérdida de agua (Designacion de
prueba D-427 de la ASTM).

El indice de plasticidad (PI) es la diferencia entre el limite liquido y el limite plastico

de un suelo, o:

Pl =LL—-LP


https://www.libreriaingeniero.com/2017/09/limites-de-consistencia.html
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2.2.3. Clasificacion de Suelos

Los suelos con propiedades similares pueden ser clasificados en grupos y subgrupos en
funcion de las caracteristicas mecanicas y su comportamiento para la ingenieria. Los
sistemas de clasificacion proporcionan un lenguaje comin para expresar de forma
concisa las caracteristicas generales de los suelos, que son infinitamente variadas, Sin
una descripcion detallada. En la actualidad, dos elaborados sistemas de clasificacion
que utilizan la distribucion granulométrica y la plasticidad de los suelos son
cominmente utilizados para aplicaciones ingenieriles. Se trata del American
Association of State Highway Officials (AASHTO) y el Sistema Unificado de
Clasificacion de Suelos (SUCS). El sistema AASHTO es utilizado principalmente por
los departamentos de carreteras estatales y del condado, mientras que los ingenieros

geotécnicos normalmente prefieren utilizar el Sistema Unificado.
2.2.3.1. Sistema de Clasificacion AASHTO

Este sistema de clasificacion de suelos fue desarrollado en 1929 como el Sistema de
Clasificacion de Administracion de Carreteras. Ha sido objeto de varias revisiones, con
la actual version propuesta por la Comision de Clasificacion de Materiales para 10s
Tipos de Carreteras Subrasantes y Granulares de la Junta de Investigacién de Carreteras
en 1945 (Norma ASTM D-3282; método AASHTO M145). El sistema de clasificacion
AASHTO utilizado actualmente se muestra en latabla 4.1. De acuerdo con este sistema
el suelo se clasifica en siete grupos principales: A-1 a A-7. Los suelos que clasifican en
los grupos A-1, A-2 y A-3 son materiales granulares, donde el 35% o menos de las
particulas pasan a través del tamiz nam. 200. Los suelos donde mas de 35% pasa a
través del tamiz nam. 200 se clasifican en los grupos A-4, A-5, A-6 y A-7. Estos son
principalmente limo y materiales del tipo de arcilla. El sistema de clasificacion se basa

en los siguientes criterios:

1. Tamafio de grano
Grava: fraccion que pasa el tamiz de 75 mm y es retenida en el tamiz nim. 10

(2 mm). Arena: fraccion que pasa el tamiz nim. 10 (2 mm) y es retenida en el
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tamiz num. 200(0.075 mm). Limo y arcilla: fraccion que pasa el tamiz nam.
200

2. Plasticidad: el término limoso se aplica cuando las fracciones finas del suelo
tienen un indice de plasticidad de 10 o menos. EI término arcilloso se aplica
cuando las fracciones finas tienen un indice de plasticidad de 11 6 mas.

3. Si se encuentran cantos y guijarros (tamafio mayor a 75 mm), se excluyen de la
porcion de la muestra de suelo en el que se hizo la clasificacion. Sin embargo,

se registra el porcentaje de este tipo de material.
2.2.3.2. Sistema Unificado de Clasificacion de Suelo
Se clasifican los suelos en dos grandes categorias:

1. Suelos de grano grueso que son de grava y arena en estado natural con menos
de 50% que pasa a traves del tamiz nim. 200. Los simbolos de grupo comienzan
con un prefijo de G 0 S. G es para el suelo de grava o grava, y S para la arena o
suelo arenoso.

2. Suelos de grano fino con 50% o mas que pasa por el tamiz nim. 200. Los
simbolos de grupo comienzan con un prefijo de M, que es sindénimo de limo
inorganico, C para la arcilla inorganica y O para limos organicos y arcillas. El

simbolo Pt se utiliza para la turba, lodo y otros suelos altamente organicos.

El sistema de clasificacion unificado esta basado en la determinacion en laboratorio de
la distribucién del tamafio de particulas, el limite liquido y el indice de plasticidad. Este
sistema de clasificacion puede ser aplicado a la mayoria de los materiales sin consolidar

y se representa mediante un simbolo con dos letras (Tabla N°2.3).



Tabla N°2.3: Simbologia del Sistema Unificado

TIPO DE SUELO | PREFIJO SUBGRUPO SUFIJO
Grava G Bien graduado w
Arena S Pobremente graduado P
Limo M Limoso M
Arcilla C Arcilloso C

Orgénico O Limite liquido alto (>50) L
Turba Pt Limite liquido bajo (<50) H

Tabla de Simbologia del Sistema Unificado. Fuente: Elaboracion propia
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Este sistema de clasificacion también se basa en la grafica de plasticidad, que fue

obtenida por medio de investigaciones realizadas en laboratorio por A. Casagrande

(1932), (Figura N°2.4).

Figura N°2.4: Gréafica de Plasticidad del Sistema Unificado
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lustracién de Definicidn de los Limites de Atterberg [Figura]. Fuente: Principio de Ingenieria de
Cimentaciones Braja M. Das.
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2.2.4. Ensayo de Penetracion Estandar (S.P.T.)

El ensayo de penetracion estandar o SPT (del inglés Standard Penetration Test), es un
tipo de prueba de penetracion dinamica, empleada para ensayar terrenos en los que se
quiere realizar un reconocimiento geotécnico. Constituye el ensayo o prueba mas
utilizada en la realizacion de sondeos, y se realiza en el fondo de la perforacion.
Consiste en medir el nimero de golpes necesarios para que se introduzca a una
determinada profundidad una cuchara (cilindrica hueca) muy robusta (diametro
exterior de 50 milimetros e interior de 35 milimetros, lo que supone una relacién de
areas superior a 100), que permite tomar una muestra, naturalmente alterada, en su
interior. El peso de la masa esta normalizado, asi como la altura de caida libre, siendo

de 63.5 kg y 76.2 centimetros respectivamente (Figura N°2.5).

Figura N°2.5: Grafica de Ensayo de Penetracion Estdndar — SPT
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i .';;'\"“Cuchara SPT

llustracién de Ensayo de Penetracion Estandar — SPT [Figura]. Fuente:
http://virtual.umng.edu.co/distancia/ecosistema/ovas/ingenieria_civil/investigacion_y_exploracion_del
_subsuelo/unidad_3/medios/documentacion/p4hl.php

Este ensayo SPT es de uso extendido, muy util en la caracterizacion de suelos
granulares (arenas o gravas arenosas), donde es dificil obtener muestras inalteradas

para los ensayos de laboratorio.

Preparacion del ensayo. - Este ensayo contempla dos etapas bien definidas; trabajo de

campo Yy laboratorio.


http://virtual.umng.edu.co/distancia/ecosistema/ovas/ingenieria_civil/investigacion_y_exploracion_del_subsuelo/unidad_3/medios/documentacion/p4h1.php
http://virtual.umng.edu.co/distancia/ecosistema/ovas/ingenieria_civil/investigacion_y_exploracion_del_subsuelo/unidad_3/medios/documentacion/p4h1.php
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= Trabajo de campo. - Se refiere a utilizar solamente el equipo del SPT, en esta

etapa se desea saber el nimero de golpes que se requiere para que la prueba de

penetracidn se incruste 30 cm en el suelo por efecto de los golpes que se dan

con el martillo de 65 kg a una altura de caida de 75 cm. Se debe realizar un

muestreo de materiales cuidando de no perder la humedad natural del suelo.

= Trabajo de laboratorio. - El suelo muestreado en la etapa de campo se debe

procesar en el laboratorio, mediante los ensayos de clasificacion, esto implica

que se debe realizar granulometria y limites de Atterberg y clasificarlo por el

Sistema Unificado de clasificacién de suelos.

= Equipo necesario. -El equipo necesario es el siguiente:

Martillo y soporte: Martillo de 65 kg (143 libras), con caida libre de 75
cm (29.57).

Base de equipo: Tripode de acero con dispositivo para sujecion
Vastago de penetracion.

Muestreador: Didmetro exterior 2” y didmetro interior 1/8”.

- Procedimiento general. - Es prudente definir una metodologia segun

corresponda el caso que se presenta:

Se observa la excavacion a nivel de fundacién y la zona donde estara
emplazado el tripode, este lugar debe de ofrecer las garantias de que las
patas del tripode no tengan deslizamientos. Se instala el tripode de
manera estable, ademas de la polea con la respectiva cuerda.

Se conecta el cono al tubo partido de manera que los mismos se
encuentren bien seguros, luego deben ensamblarse al cuerpo del
martillo, ajustar con llaves de fuerzas disefiadas para tal efecto.

De la parte superior del cuerpo o mecanismo del martillo, ajustar con
doble nudo la cuerda, verificando siempre que la misma no pueda
desatarse con cualquier esfuerzo que se aplique al jalar.

Se ubica todo el ensamblado (cono, tubo partido y mecanismo de
martillo), de manera vertical y en reposo, para ello deben estar sujetando

del otro lado de la cuerda por lo menos cinco personas.



22

Se desinstala el seguro del ademe sujetador del martillo, para que el
mismo cuando alcance los 76.2 c¢cm, pueda activarse y dejar caer
libremente el martillo, hasta su base. El efecto del golpe, sera
transmitido por el tubo partido y empujando el cono hacia el suelo; este
proceso se repite contando el nimero de golpes hasta que el tubo partido
alcance los treinta centimetros de penetracion en el suelo. Muchas veces
el suelo se encuentra en estado demasiado seco, por lo que en el martillo
aparece un efecto de rebote, situacion que se soluciona cambiando la
profundidad de penetracidn, en este caso se debe tener 45 cm.

Cuando la penetracion es a los 45 cm, se tiene que descontar el nimero
de golpes que se requirieron para profundizar los primeros 15 cm.
Cuando se utiliza el cono con punta diamantada, obviamente el equipo
no puede hacer un muestreo propio; en este caso se debe realizar un
muestreo extrayendo el suelo alrededor del tubo partido, tratando de que
no pierda humedad y luego trasladarlo hacia el laboratorio de suelos.
El suelo muestreado debe ser trasladado al laboratorio de suelos, para
su respectiva clasificacion por el Sistema Unificado.

Con los datos obtenidos en laboratorio en lo que se refiere a la
clasificacion del suelo y el namero de golpes obtenido en el ensayo de
SPT se ingresan a los &bacos correspondientes para obtener los valores
de cargas admisibles maximos probables en (kg/cm?), (Figura N°2.6 —
Figura N°2.7).



Figura N°2.6: Grafica de Abaco para Determinar Valores de Cargas Admisibles
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lustracion de Abaco para Determinar Valores de Cargas Admisibles Maximos Probables [Figura].

Fuente: Guia de Laboratorio Suelos (UAIMS)

Figura N°2.7: Gréafica de Abaco para Determinar Valores de Cargas Admisibles
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2.2.5. Presion Admisible

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

muestra inalterada.
A continuacion, la tabla precisa estas relaciones:

Tabla N°2.4: Relacion de Resistencia para las Arcillas

RESISTENCIA A
CONSISTENCIA DE 5
N° COMPRESION SIMPLE
LA ARCILLA
Kg/cm2
2 Muy Blanda 0.25
2-4 Blanda 0.25-0.50
3-8 Media 050-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Tabla de Relacion de Resistencia para las Arcillas. Fuente: Laboratorio de Suelos y Hormigones de
la UAJMS Facultad de Ciencias y Tecnologia.

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



25

Tabla N°2.5: Relacion de Resistencia para las Arenas

N° COMPACIDAD DE LA ARENA
0-4 Muy Suelta
4-10 Suelta
10-30 Medianamente Compactada
30-50 Densa
Mas de 50 Muy Densa

Tabla de Relacién de Resistencia para las Arcillas. Fuente: Laboratorio de Suelos y Hormigones de
la UAJMS Facultad de Ciencias y Tecnologia.

Teniendo la informacién del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla N°2.4 o0 Tabla N°2.5. Segun el tipo de suelo al que corresponda,

se obtiene la capacidad portante del suelo de fundacion.
2.3. DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico es una disciplina que surge desde una representacion o imagen
mental imaginaria, que puede ser concreta o abstracta, ademas dentro de su transicion
y materializacion, proyecta la construccion de una estructura fisica con sentido
arquitectonico, generando ideas con gran atractivo estético. Esta literalmente

relacionado con los trazos, dibujos, delineados, esquemas y bocetos.

Sin un disefio previo, la construccidn de una obra arquitectonica pierde la eficacia que
debe tener en toda la amplitud de su valor con sentido estético, funcional, espacial y
estructural que la caracterizan. Entre los aspectos que se toman en cuenta en el disefio
arquitectonico se mencionan: la creatividad, organizacion, entorno de la obra, la
funcionalidad de su construccion, su sistema constructivo, viabilidad econdémico-

financiera y muy importante, la expresion plastico-estética.

En laactualidad el disefio arquitectonico se concentra principalmente en las inquietudes

modernas como: la comodidad, el trabajo y el medio ambiente.
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Antes de comenzar a trabajar en un disefio arquitectonico, se toman en cuenta las

siguientes consideraciones:

2.3.1.

Situacion del terreno en el que se construira la obra: sus dimensiones y
caracteristicas topogréaficas.

Su orientacidn cardinal y la relacion de ésta con la funcionalidad de los espacios
sobre los que se disefiara la obra en cuestion.

Funcionamiento de las redes de servicio: energia eléctrica, agua, drenajes,
circulacion vehicular, etc.

Luego del sondeo anterior, posteriormente se evallan otras necesidades a
considerar para realizar el disefio arquitectonico de la obra: construccion total
de la superficie, altura de cada piso, cantidad de plantas, relaciones entre cada
espacio, los usos, circulacidn, expresion, etc.

El presupuesto disponible para la construccion, elemento que es determinante

para dar comienzo al disefio.

Metodologia Empleada en un Disefio Arquitectonico

Etapa de investigacion y analisis inicial (definicion de alcances, necesidades vy

objetivos e interpretacidn del proyecto), analisis del disefio, localizacién, analisis de

elementos similares, caracteristicas intrinsecas, caracteristicas extrinsecas, subsistema

natural, subsistema construido, aplicacion de las normativas correspondientes,

materiales a emplear, realizacion de un diagrama arquitectonico, definicion del

programa arquitectonico, hip6tesis sobre el disefio, zonificacién, anteproyecto,

proyecto ejecutivo.

2.3.2.

Desarrollo del Proceso de Disefio Arquitecténico

» Estudio de referentes o referencias: dependiendo de la solicitud o contrato del

o los inversionistas y de la obra arquitecténica requerida por ellos, los

arquitectos proceden a documentarse sobre la proyeccion del disefio.

» Confeccion del programa de disefio: se identifican los componentes del sistema

de trabajo y sus requerimientos particulares, la intervencion de los
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inversionistas es de gran importancia, ya que son ellos quienes deciden sobre
los recursos economicos-financieros que se necesitaran para realizar la obra.

» Aproximacidn conceptual al objeto que se disefiara: el cual puede estar sujeto a
modificaciones posteriores a su disefio. Se consideran mayormente, los
aspectos relevantes que figuran dentro del contexto arquitectonico que son, los
criterios estructurales, el presupuesto, la funcion y la forma. Se esboza el
anteproyecto, en el que se expresa lo anhelado por el o los inversionistas
dandole una forma atil y lo que esta estipulado en el programa de disefio
arquitectdnico. La toma de decisiones en esta etapa es de suma importancia.

> Realizacion del proyecto ejecutivo: finaliza el proceso de disefio arquitectonico
con la elaboracion de la documentacion ejecutiva (planos, maquetas, dibujos,
esquemas, y textos explicativos que se utilizaran en la construccion de la obra),
también se utilizan herramientas digitales.

» Durante todo el proceso, el o los inversionistas disponen objetivamente sobre
los cambios, ajustes y tomas de decisiones finales, satisfaciendo de esta forma
las inquietudes, viabilidad, capacidad constructiva de la futura obra y

despejando las diferentes dudas.
2.4. IDEALIZACION ESTRUCTURAL

Se entiende por idealizacion de estructuras al proceso de reemplazar una estructura
real por un sistema simple susceptible de analisis que se llama idealizacion estructural.
Consiste en idealizar las caracteristicas de la estructura en referencia a su forma
geomeétrica, sus conexiones, sus apoyos. Las lineas localizadas a lo largo de las lineas
centrales de las componentes representan a las componentes estructurales. EI croquis

de una estructura idealizada se Ilama diagrama de lineas.

Otras idealizaciones y simplificaciones se refieren al comportamiento del material.
Luego se aplicaran al modelo los procedimientos del analisis para determinar las

fuerzas y desplazamientos desconocidos.

Se comprende por idealizacién estructural al analisis de estructuras donde veremos

algunos puntos tales como:
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- Idealizacion geométrica.

- ldealizacion mecanica.

- ldealizacién de vinculos.

- ldealizacion de los materiales.

- ldealizacién de las solicitantes.

Idealizacion geomeétrica: Se basa en la simplificacion de las dimensiones y formas de
la estructura real, se sustituyen las piezas por su directriz simplificando el sistema
estructural en los casos de seccion variable o directriz curva, para poder realizar
nuestros calculos mas precisos posibles cada elemento debera estar conectado por
nodos y estos se ubicaran en intersecciones de ejes de elementos, en irregularidades

geométricas y en condiciones de borde.

De igual manera, consideramos a las vigas y columnas como "barras™ lineales, sin
espesor, aunque les asignemos un peso y caracteristicas geométricas (momento de
inercia, altura, etc.). Las losas y cascaras pasan a ser laminas de espesor infinitesimal,
cuando en realidad tienen espesor. Los apoyos, son rigidos (o0 con empotramiento total,
que no existe en ningln caso) o moviles (que se da en los apoyos de puentes, aunque
siempre existe un coeficiente de roce inicial con un valor que puede ser mas 0 menos

apreciable).

Idealizacion mecanica: Estas se apreciardn con su aproximacion en el comportamiento
mecanico de los materialesy a su vez estara relacionado con la estimacion de su médulo
de elasticidad. Esta idealizacion se hace con el fin de evitar errores en la rigidez y

deformacioén de la estructura.

Se define por los desplazamientos de los nudos y deformaciones en la barra segun el

problema analizado.

Cuando la figura es volumétrica admite diversas idealizaciones con distinto grado de
precision se puede idealizar de dos maneras dependiendo el grado de exactitud que

buscamos en nuestra estructura.

Idealizacion de vinculos: Aqui se presentaran dos los internos y externos:
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- Internos: Veremos los empotramientos internos, rotulas internas, uniones
mixtas y flexibles.
- Externos: Se les conocera como vinculos externos a los apoyos empotrados,

fijos, simples (moviles) y flexibles (resortes).

Idealizacion de los materiales: En caso de resolver nuestra estructura teniendo los
resultados veremos que material es mas factible para su ejecucion en obra, como el
acero es totalmente elastico y el hormigon (en el caso del hormigon armado) lo

acompafa perfectamente en sus deformaciones.

Idealizacion de las solicitantes: Estan son regidas segin norma boliviana (CBH — 87)
donde tendremos las magnitudes, formas, distribuciones y combinaciones de carga.
Una vez realizado esta serie de pasos obtendremos una idealizacién adecuada que sera
semejante con la estructura real ademas deberd ser econémica simple o compleja

dependiendo al problema.

Todo esto se toma en cuenta, hacer los calculos de una manera mas sencilla, mas
simplificada. Asi resultados que se obtienen de estas simplificaciones o

"idealizaciones"” estan muy cerca de la realidad con las debidas limitaciones.
2.5. NORMAS DE DISENO

Las normas que se seguiran para el disefio estructural son las siguientes:
Construcciones de Estructuras:

CBH — 87 (Cadigo Boliviano del Hormigon Armado). Por Decreto Supremo N° 17684
de 7 de octubre de 1980, se crea la Comision Permanente del Hormigén Armado, que
se encarga de redactar la CBH — 87, con los avances cientificos y tecnologicos en el
campo del hormigon, haciendo uso de las recomendaciones de los sectores interesados

en este tipo de obras y de los Grupos de Trabajo que se han creado para este fin.
Estudio de Suelos para su Clasificacion:

Se adopta la clasificacion de la AASTHO (American Association of State Highway and

Transportation Officials) que fue desarrollado en 1929.
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2.6. DISENO ESTRUCTURAL DE UNA OBRA CIVIL

Una estructura se refiere a un Sistema de partes conectadas que se utiliza para soportar
una carga. Entre otros ejemplos mas importantes relacionados con la ingeniera civil

estan los edificios, los puentes y las torres.

Cuando se disefia una estructura para que desempefie una funcion especifica para el
uso publico, el ingeniero debe considerar su seguridad, estética y facilidad de

mantenimiento, a la vez tener presentes las limitantes econdémicas y ambientales.

Por lo tanto, el disefio estructural proviene de una serie de aproximaciones sucesivas

en las que cada ciclo requiere un andlisis estructural. (HIBBELER, 2012).

La estructura se encarga de proporcionar la resistencia, rigidez y estabilidad necesarias
para evitar que el edificio colapse, y es la encargada de conducir las cargas desde su

punto de aplicacion hasta el terreno.

El modelo estructural es un esquema simplificado de la estructura para el calculo. En
la figura se han marcado los elementos mas importantes del modelo. Las barras se

representan por su directriz. A efectos de calculo, las consideraremos como lineas.

Para sostener el edificio en condiciones satisfactorias para sus usuarios, la estructura

debe cumplir tres requisitos esenciales:

1. Estabilidad.

2. Resistencia.

3. Rigidez.
Estabilidad

Las estructuras deben ser capaces de alcanzar un estado de equilibrio bajo la accion de

las fuerzas aplicadas.

Para ello, los enlaces de la estructura al terreno deben ser tales que permitan generar
las reacciones necesarias para equilibrar las fuerzas externas (acciones) que van a

actuar sobre la estructura.



31

La estructura debe ser capaz de alcanzar un estado de equilibrio ante cualquier estado

de cargas que pueda afectarle a lo largo de su vida util.
Resistencia

La aplicacion de la carga a una estructura genera reacciones en los vinculos y también
una serie de esfuerzos internos en los elementos que componen la estructura, los cuales
deben tener la resistencia suficiente para soportar estos esfuerzos sin fisurarse. Para
que una estructura satisfaga el requisito de resistencia debemos comprobar que los
niveles de tension que se alcanzan en cada uno de sus elementos no exceden los limites

de la resistencia del material.
Rigidez

Ademas de resistir las cargas, la estructura debe tener la rigidez necesaria para no

deformarse excesivamente bajo la accion de éstas.

Deformaciones "excesivas" son las que afectan al confort y al bienestar de los usuarios
0 de terceras personas, al correcto funcionamiento del edificio o a la apariencia de la

construccion.
2.6.1. Andlisis Estructural y Dimensional
El disefio de la estructura es la definicidn de las caracteristicas de la estructura.

El andlisis de la estructura es la comprobacion de que el disefio realizado es adecuado;

si no lo es, procedemos a la modificacion del disefio y a un nuevo analisis.
El andlisis estructural de un edificio requiere:

a) Determinar las situaciones de dimensionado que resulten mas desfavorables.

b) Establecer las acciones que deben tenerse en cuenta y los modelos adecuados
para la estructura.

c) Realizar el calculo estructural, adoptando métodos de calculo adecuados a cada
problema.

d) Verificar que, para las situaciones de dimensionado correspondientes, no se

sobrepasan los estados limite.
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2.6.1.1. Fases del Analisis Estructural

El objetivo del analisis estructural es determinar los valores de las Reacciones,
Esfuerzos Internos, Tensiones y Deformaciones en la estructura y verificar que la

estructura se comporta adecuadamente ante ellos. Implica:

= Estimar las acciones.

= Calcular las Reacciones en la estructura.

= Calcular los Esfuerzos Internos en todas las barras.

= Calcular las Tensiones en las secciones mas desfavorables de cada barra.

= Calcular las Deformaciones de todas las barras.

= Verificar que las tensiones y deformaciones son aceptables, o sea que con ellos

se cumplen los requisitos de resistencia y rigidez.
Estimar las Acciones

Para estimar las acciones que actuan sobre una estructura hay que prever las distintas
situaciones de carga que le afectaran a lo largo de toda su vida Gtil y cuantificar sus
valores maximos y las posibles combinaciones de éstas, lo cual es una tarea bastante

complicada.
Calcular las Reacciones, Esfuerzos Internos, Tensiones y Deformaciones

En la mayor parte de las estructuras de edificacion, especialmente en las hiperestaticas,
el andlisis estructural no puede realizarse de forma manual, y es preciso recurrir a un

programa de calculo por ordenador.
Sin embargo, el calculo manual sigue siendo de gran utilidad por dos motivos:

Para desarrollar una intuicion estructural, que permita prever aproximadamente el
comportamiento estructural.
Para realizar comprobaciones sencillas que permitan verificar que la solucion obtenida

por medio del ordenador es fiable.
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2.7. CARACTERISTICAS DE CALCULO DE LOS MATERIALES
2.7.1. Hormigoén

Una mezcla homogénea por una pasta adhesiva de cemento portland y agua, que
mantiene ligadas a las particulas de materiales inertes, compuestas por agregados finos

Y gruesos:

= La pasta adhesiva de agua y cemento se denomina pasta cementicia.
= Lamezcla de pasta cementicia y arena se denomina mortero.
= Lamezcla de mortero con agregado grueso se denomina hormigon o sea que en
definitiva el hormigon estd compuesto por:
- Pasta cementicia: cemento y agua.
- Agregado fino: arena.

- Agregado grueso: canto rodado o piedra partida (Perles, 2009).

El hormigon en masa presenta una buena resistencia a compresion, como les ocurre a
las piedras naturales, pero ofrece muy escasa resistencia a traccion, por lo que resulta
inadecuado para piezas que hayan de trabajar a flexion o traccién. Pero si se refuerza
el hormigon en masa disponiendo barras de acero en las zonas de traccion, el material
resultante, llamado hormigon armado, estd en condiciones de resistir los distintos

esfuerzos que se presentan en las construcciones.

El hormigon armado presenta, como ventaja indiscutible frente a los demés materiales,
su cualidad de formaceo, es decir, de adaptarse a cualquier forma de acuerdo con el

molde o encofrado que lo contiene. (Montoya, 2009).
2.7.1.1. Caracteristicas Mecanica del Hormigén
Resistencia del Hormigén

Resistencia caracteristica f,; esel valor que se adopta en el proyecto para la resistencia
a comprensién como base de los célculos, asociados con la norma CBH — 87 a un nivel
de confianza del 95 % se denomina, también, resistencia especificada. Resistencia

caracteristica real de obra f_, es el valor que corresponde al cuantil del 5 % en la curva
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de distribucion de resistencias a compresion del hormigon colocado en obra. Dicho de
otro modo, f., (histograma), es el valor de la resistencia, por debajo del cual se puede
esperar hallar un maximo del 5 % de la poblacion de todas las medidas posibles de la
resistencia del hormigon especificado. Resistencia caracteristica estimada f.., es el
valor que estima o cuantifica la resistencia caracteristica real de la obra, a partir de un
namero infinito de resultados de ensayos normalizados de resistencia a comprension,
sobre probetas tomadas en obra. Abreviadamente, se puede denominar resistencia

caracteristica.
Resistencia de calculo

Se considerara como resistencias de calculo, o de disefio del hormigdn (en compresion
fea O en traccion f..;), el valor de la resistencia caracteristica de proyecto
correspondiente, dividido por un coeficiente de minoracion c, que adopta los valores
indicados en la Tabla N°2.8. Cuando se trate de elementos hormigonados
verticalmente, la resistencia del calculo debera reducirse ademas de un 10 % para tener
en cuenta la disminucién de calidad que el hormigdn de estas piezas experimenta por

efecto de su modo de puesta en obra y compactacion.

La resistencia a compresion del hormigén, refiere a la amasada y se obtiene a partir de
los resultados de ensayos de rotura por compresion, en nimero igual o superior a dos
(2), realizados sobre probetas normalizadas, fabricadas a partir de la amasada,
conservadas y ensayadas con arreglo a lo indicado en las normas NB/UNE 7240 y
NB/UNE 7242, respectivamente.

En aquellos casos en los que el hormigdn no vaya a estar sometido a solicitaciones en
los tres (3) primeros meses a partir de su puesta en obra, podra referirse la resistencia

a compresion a la edad de noventa dias.

Para ciertas obras, el Pliego de Especificaciones Técnicas podra exigir que se controle,

mediante ensayos, la resistencia a traccion /., del hormigon.
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Si no se dispone de resultados de ensayos, podra admitirse que la resistencia

caracteristica a traccion /., viene dada en funcion de la resistencia a compresion de

proyecto, ., por la férmula. (IBNORCA, 1987)

3’
fct,k = 0.21 * fck2

- ferr Y fer = estan expresados en MPa

Donde;:

Aunque no suele contarse con la resistencia a traccion del hormigén a efectos
resistentes, es necesario conocer su valor porque juega un importante papel en ciertos
fendmenos, tales como la fisuracion, el esfuerzo cortante, la adherencia de las
armaduras, etc. Como ocurre con la resistencia a compresion, la resistencia a traccion
es un valor un tanto convencional que depende del tipo de ensayo. Existen tres formas
de obtener la resistencia a traccion: por flexotraccion, por hendimiento y por ensayo
directo de traccion axil. El ultimo método no es practico, dadas las dificultades que
entrafia su realizacion, por lo que se emplean normalmente los otros dos. (Montoya,
2009).

Consistencia

La consistencia del hormigon seré la necesaria para que, con los métodos de puesta en
obra y compactacion previstos, el hormigén pueda rodear las armaduras en forma

continua y rellenar completamente los encofrados sin que se produzcan coqueras.

Las distintas consistencias y los valores limites de los asentamientos correspondientes,

medidos en el cono de Abram de acuerdo con el método del ensayo son los siguientes:
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Tabla N°2.6: Asentamientos Admisibles

CONSISTENCIA | ASENTAMIENTO EN cm TOLERANCIAEN cm
Seca 0-2 0
Plastica 3-5 +-1
Blanda 6-9 +-1
Fluida 10-15 +-2

Tabla de Asentamientos Admisibles. Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH — 87.
Clasificacion de los hormigones, de acuerdo a 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:

Tabla N°2.7: Tipos de Hormigones de acuerdo a su Resistencia (MPa)

TIPOS DE HORMIGONES DE ACUERDO A SU RESISTENCIA

H12,5 | H15 | H17,5 | H20 | H25 | H30 | H35 | H40 | H45 | H50 | H55

Tabla de Tipos de Hormigones de acuerdo a su Resistencia. Fuente: Norma boliviana del Hormigén
Armado CBH — 87.

Donde las cifras correspondientes a las resistencias de proyecto, f.., en MPa.
Los tipos H12,5 a H25, se emplean, generalmente, en estructuras de edificacion, y los
restantes de la serie encuentran su principal aplicacion en obras importantes de

ingenieria y en prefabricacion.
2.7.1.2. Diagrama Real, Tension — Deformacion

El diagrama real, tension-deformacion presenta formas generales segln la naturaleza
de los constituyentes y la velocidad de deformacidn, la abscisa correspondiente a la
maxima ordenada estd comprendida entre 2 por mil y 2.5 por mil, el acortamiento
altimo €., oscila alrededor de 3.5 por mil y la tension ultima o.,,, esta comprendida

entre 0.75 /.y 0.85 /.. Dada la dificultad de la determinacion del diagrama real, tension
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deformacion del hormigén, a nivel de valores de calculo, en la préactica se utiliza

cualquiera de los diagramas simplificados que se indican en las Figuras N°2.8 y N°2.9.
2.7.1.3. Diagrama de Calculo, Tension — Deformacion

Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza de los
problemas de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales
siguientes, Ilamandose la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la

determinacion del modulo de deformacion longitudinal.
2.7.1.4. Diagrama Paréabola-Rectangulo

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo (Figura N°2.8).
El vértice de la pardbola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura
del hormigdn, a compresion simple) y el vértice extremo del rectdngulo en la abscisa
3,5 por mil (deformacion de rotura del hormigon, en flexion). La ordenada maxima de
este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f.;. La ecuacion de la

parabola es:
04, = 850f,4 * €,(1 — 250¢,)

Donde;:

. . Esta expresado en fraccion decimal.

Figura N°2.8: Diagrama Parabola-Rectangulo

G¢
fed

o 2 %o B.5 %o =

llustracién Diagrama Parabola-Rectangulo del Hormigén [Figura]. Fuente: Libro Hormigon
Armado, Pedro Jiménez Montoya 15? edicién 2009.
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2.7.1.5. Diagrama rectangular

Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 x, siendo “x” la profundidad del
eje neutro y el ancho 0.85 f,.; (Figura N°2.9).

a) EIl coeficiente 0.85 tiene en cuenta la disminucion de la resistencia a la
compresion, en funcion del modo de aplicacion de la carga (por ejemplo, la
influencia desfavorable de una carga de larga duracion), pero no tiene un papel
de coeficiente de seguridad.

b) Cuando la seccion no esta toda ella comprimida, puede admitirse una
distribucion simplificada, rectangular, de tensiones de compresion. Esta
distribucion se define como se indica a continuacion (siendo x la distancia del
eje neutro a la fibra mas comprimida de la seccion):

1) Hasta una distancia de 0.2 x, a partir del eje neutro, la tension es nula.

2) Enla zona comprimida restante, la tension es constante e igual a: 0.85
fa, para zonas comprimidas, de ancho constante y para aquellas en las
que el ancho crece hacia las fibras mas comprimidas. 0.80 f.;, para
zonas comprimidas cuyo ancho decrece hacia las mismas fibras. El
valor 0.80 f,,; es aplicable, por ejemplo, a las zonas de forma circular,
triangular con vértice en la fibra mas comprimida, o trapezoidal (casos

que se presentan en una seccidn rectangular, en flexién desviada).

Figura N°2.9: Diagrama Rectangular

Ec 0.85

0.8x

llustracion Diagrama Rectangular [Figura]. Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH —
87.
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2.7.1.6. Coeficiente de Poisson

Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones elasticas, bajo tensiones
normales de utilizacion, se tomara un valor medio, , igual a 0.20. En ciertos calculos,

puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.
2.7.1.7. Coeficiente de Dilatacion Térmica

El coeficiente de dilatacion térmica del hormigén armado, se tomara: o = 1.0 x 107°
por grado centigrado. Los ensayos han demostrado que este coeficiente puede variar
en una proporcién relativamente elevada (del orden de + 30 %). Dicho coeficiente,
depende de la naturaleza del cemento, de los aridos, de la dosificacion, de la
higrometria y de las dimensiones de las secciones. Por lo que respecta a los aridos, los

valores mas bajos se obtienen con aridos calizos y los mas elevados con aridos siliceos.
2.7.2. Aceros

2.7.2.1. Resistencia caracteristica

La resistencia caracteristica del acero f, , se define como el cuantil 5 % del limite

elastico en traccion (aparente f,,, o convencional al 0.2 %, f ).
2.7.2.2. Resistencia de célculo

Se considera como resistencia de calculo, o de disefio, del acero, el valor f,,;, dado por:

fyk
fya = =
YaT

Donde:

fyx = Esfuerzo de fluencia del acero

¥ = coeficiente de minoracion (Tabla N°2.8).

La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.
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2.7.2.3. Diagrama Tension-Deformacion

Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta como base de los
célculos, asociado en esta norma a un nivel de confianza del 95 %. Diagrama
caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene la
propiedad de que los valores de la tensién, correspondientes a deformaciones no
mayores del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95% con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.
2.7.2.4. Diagrama de Calculo Tension-Deformacion

Los diagramas de célculo tensién-deformacion del acero (en traccion o en compresion)
se deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la
recta de HOOKE, de razon igual a: 1/y,. Estos diagramas vienen representados en las
Figuras N°2.10a y N°2.10b.

Figura N°2.10: Diagrama de Célculo Tension-Deformacion

g, | /"—1
fa=fom t-—--=7 I
'Y. - - -”— ——————— | ’/ / 4
F ! fo2a {--f- "
'V‘ i / ,I |
: 0 / :
| 8 9 [ : !
W I IR // I
00035 o gy i Y
i 0,01 /[ 0002 0,01
: : /
: (a) ) (b)
| [}
L ,’--.. —f4 //'7"" —f0.24
S Mmmmmt —fo

llustracién Diagrama de Calculo Tension-Deformacion [Figura]. Fuente: Norma Boliviana del
Hormigén Armado CBH - 87.

La deformacidn del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion,

al valor 3.5 por mil.
2.7.2.5. Modulo de Deformacion Longitudinal

Para todas las armaduras tratadas en la norma CBH — 87 se tiene como mddulo de

deformacion longitudinal:
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Eg = 210000 MPa
2.7.2.6. Coeficiente de Dilatacién Térmica

El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomara igual al del hormigdn, es decir:

a = 1.0 x 10>, por grado centigrado.
2.7.3. Calculo de Estructuras de Hormigon Armado (H® A°®)
2.7.3.1. Generalidades

El proceso general de célculo esta prescrito en el Cadigo Boliviano del Hormigon
Armado (CBH — 87), corresponde al método de los estados limites, dicho calculo trata
de reducir un valor, suficientemente bajo, la probabilidad, siempre existente, de que
sean alcanzados una serie de estados limites entendiendo como tales aquellos estados
o situaciones de la estructura, o de una parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen

la estructura fuera de servicio.

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

asegurado el comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.

Con objeto de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto
de las acciones exteriores puedan ser superior al previsto, o que la respuesta de la
estructura resulte inferior a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se
introduce en los calculos mediante unos coeficientes de ponderacién que multiplican
los valores caracteristicos de las acciones y otros coeficientes de minoracion, que
dividen los valores caracteristicos de las propiedades resistentes de los materiales que
constituyen la estructura. (IBNORCA, 1987)

1) En consecuencia, el proceso de calculo del Codigo Boliviano del Hormigon

consiste en: Obtencion del efecto S,;, de las acciones exteriores, relativo al
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estado limite en estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones
caracteristicas.
2) Obtencidn de las respuestas R ;, de la estructura correspondiente al estado limite

en estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de
los materiales.

3) El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion:
Ry =S4
Donde:
S, : Valor de célculo de la solicitacion actuante.

R, : Valor de calculo de la resistencia de la estructura.

2.7.3.2. Coeficientes de Minoracion de Resistencias y Mayoracidn de Cargas

En los métodos de calculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a

través de coeficientes los cuales se muestran en los siguientes cuadros a continuacion:

Tabla N°2.8: Coeficientes de Minoracion de la Resistencia de los Materiales

COEFICIENTE NIVEL DE i
MATERIAL e, e TR CORRECCION
Reducido +0.05
Acero ys = 1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido (1) +0.20
Hormigon Y. =1.50 Normal 0
Intenso (2) -0.10

del Hormigon Armado CBH — 87.

hormigon deberd, ademas, minorarse en un 10 %.

Tabla de Coeficientes de Minoracion de la Resistencia de los Materiales. Fuente: Norma Boliviana

En el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la resistencia del proyecto del
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(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigén mayor
de 15 MPa.
(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en

instalacion industrial con control a nivel intenso.

Tabla N°2.9: Coeficientes de Mayoracion

COEFICIENTES | NIVEL DE CONTROL Y DANOS )
; CORRECCION
BASICOS PREVISIBLES
Reducido 0.2
Nivel de control en
. ., Normal 0
la ejecucion
intenso -0.1
=16
s N Minimos 0.1
Darios previsibles en
_ Normal 1
caso de accidentes
Intenso 0.2

Tabla de Coeficientes de Mayoracion. Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH — 87.
Por lo tanto, los coeficientes de seguridad para el estado de limite dltimo son:

» Coeficiente de minoracion del acero ¥s = 1,15

» Coeficiente de minoracion del hormigon

» Coeficiente de mayoracion de carga muerta___ yy, = 1,60

» Coeficiente de mayoracion de carga viva___yy, = 1,60

2.7.3.3. Hipotesis de Cargas

Para encontrar la hipétesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipdtesis de
carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable, excepcién hecha de la Hipotesis I, que sélo se utilizara en las

comprobaciones relativas a los estados limites ultimos.
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En cada hipotesis deberdn tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya

actuacion simultanea sea compatible.

Hipotesis I: Yig" G+ vYeq - Q

Hipotesis II: O.9(yfg -G+ yqu) + 09 ygg- W
Hipétesis III: 0.8(Ygg - G + veqQeq) + Feq + Weq
Donde:

- G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas
con caracter permanente.

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

- Qeq: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del
terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion
sismica.

- W:Valor caracteristico de la carga del viento.

- W,q: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En
general, se tomara W, = 0.

- Ensituacion topografica muy expuesta al viento se adoptara: W, = 0.25 - W.

- F., : Valor caracteristico de la accion sismica.

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

pequena, y 0.8 del caracteristico para las restantes.

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

multiplicarse por un coeficiente de impacto.
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Cuando, de acuerdo por el proceso constructivo previsto, puedan presentarse acciones
de importancia durante la construccion, se efectuara la comprobacion oportuna para la
hipotesis de carga mas desfavorable que resulte de combinar tales acciones con las que
sean compatibles con ellas. En dicha comprobacidn, podra reducirse, en la proporcién
que el proyectista estime oportuno, el valor de los coeficientes de ponderacion para los

estados limites Gltimos recomendandose no bajar de y, = 1.25. (IBNORCA, 1987)

2.7.3.4. Dominios de Deformacion

Para el calculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama

de deformaciones pasa por uno de los tres puntos A, B, o C definidos en la figura.

Figura N°2.11: Diagrama de los Dominios de Deformacion

8l_
\I\ = 1.”0 a
1 ?59
5
d \\ “-,0
o N,
2
\-;9“
— //+
Es (e\/ +
L J
L T ey ‘.
-2 %o
ZONA - ZONA
TRACCIONADA | COMPRIMIDA

llustracién del Diagrama de los Dominios de Deformacion [Figura]. Fuente: Libro Hormigon
Armado, Pedro Jiménez Montoya 15? edicién 2009.

Las deformaciones limites de las secciones, segin la naturaleza de la solicitacion,

conducen a admitir los siguientes dominios.

- Dominio 1: Traccion simple o compuesta. Toda la seccidn esta en traccion. Las
rectas de deformacion giran en torno al punto A, correspondiente a un
alargamiento del acero mas traccionado del 10 por mil.

- Dominio 2: Flexion simple o compuesta. El acero llega a una deformacion del
10 por mil y el hormigon no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las

rectas de deformacion giran en torno al punto A.
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Dominio 3: Flexion simple o compuesta. La resistencia de la zona de
compresion todavia es aprovechada al maximo. Las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B, correspondiente a la deformacion de rotura por flexion
del hormigon: €., = 3.5 por mil.

El alargamiento de la armadura més traccionada esta comprendido entre el 10
por mil y el ¢,, siendo el alargamiento correspondiente al limite elastico del
acero.

Dominio 4: Flexion simple o compuesta. Las rectas de deformacion giran
alrededor del punto B. El alargamiento de la armadura més traccionada esta
comprendido entre €, y “0” y el hormigén alcanza la deformacion maxima del
3.5 por mil.

Dominio 4% Flexion compuesta. Todas las armaduras estan comprimidas y
existe una pequefia zona del hormigon en traccion. Las rectas de deformacion,
giran alrededor del punto B.

Dominio 5: Compresiéon simple o compuesta. Ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido
por la recta correspondiente a la deformaciéon de rotura del hormigén por

compresion ., = 2 por mil. (IBNORCA, 1987)

Adherencia Entre el Hormigon y el Acero

La adherencia entre el hormigdn-acero es el fenémeno basico sobre el que descansa el

funcionamiento del hormigon 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 acompanfaria al

hormigon en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana

de hormigon armado dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos

tangenciales entre el hormigon y armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y

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



47

aparecen en la armadura principal como consecuencia de las variaciones de su tension

longitudinal.
2.7.4.1. Disposicion de las Armaduras

Las armaduras que se disponen en el hormigon armado pueden clasificarse en
principales y secundarias, debiendo distinguirse entre las primeras las longitudinales y
las transversales. Las armaduras longitudinales tienen por objeto, bien absorber los
esfuerzos de traccién originados en los elementos sometidos a flexion o traccién
directa, o bien reforzar las zonas comprimidas del hormigon. Las armaduras
transversales se disponen para absorber las fuerzas de traccidn originadas por los
esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), asi como para asegurar la necesaria
ligadura entre armaduras principales, de forma que se impida la formacion 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 0 menos parasitos. Su trazado puede ser longitudinal o transversal, y se incluyen
entre ellas; lasarmaduras de montaje, cuyo fin es facilitar la organizacion de las labores
de ferralla, las armaduras de piel que se disponen en los paramentos de vigas de canto
importante; las armaduras por retraccion y efectos térmicos que se disponen, en los
forjados y en vigas en general, las armaduras de reparto que se colocan bajo cargas
concentradas y, en general, cuando interesa repartir una carga; etc. Ademas de su
mision especifica, las armaduras secundarias ayudan a impedir una fisuracion excesiva
y contribuyen al buen atado de los elementos estructurales, facilitando que su trabajo

real responda al supuesto con el célculo.
Colocacion de las Armaduras

Las armaduras se colocaran limpias, exentas de 6xido no adherente, pintura, grasa 0
cualquier otra sustancia perjudicial. Se dispondran de acuerdo con las indicaciones del
proyecto, sujetas entre si y al encofrado de manera que no puedan experimentar
movimientos durante el vertido y compactacion del hormigon y permitan a éste
envolverlas sin dejar coqueras. En vigas y elementos analogos, las barras que se doblen

deberan ir convenientemente envueltas por cercos o estribos, en la zona del codo. Esta
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disposicion es siempre recomendable, cualquiera que sea el elemento de que se trate.
En estas zonas cuando se doblan simultaneamente muchas barras, resulta aconsejable
aumentar el diametro de los estribos o disminuir la separacién. Las barras corrugadas
de didmetro @ > 32 mm, sélo podrén utilizarse en piezas cuyo espesor sea por lo
menos igual a 50 cm. Los cercos o estribos se sujetaran a las barras principales
mediante simple atado u otro procedimiento idoneo, prohibiéndose expresamente la
fijacion mediante puntos de soldadura. Cuando exista peligro de que se puedan
confundir unas barras con otras, se prohibe el empleo simultdneo de aceros de
caracteristicas mecanicas diferentes. Se podran utilizar, no obstante, en un mismo
elemento, dos tipos diferentes de acero, uno para la armadura principal y otro para los

estribos.
Distancias entre barras

Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas de hormigdn armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y
compactacion del hormigén pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden
coqueras. Las prescripciones que siguen son aplicables a las obras ordinarias de
hormigon armado, ejecutadas in situ. Cuando se trate de obras provisionales, o en los
casos especiales de ejecucién particularmente cuidada (por ejemplo, elementos
prefabricados con riguroso control), se podran disminuir las distancias minimas que se

indican, previa justificacion especial.

a) La distancia horizontal libre o espaciamiento entre dos barras aisladas,
consecutivas salvo lo indicado en el, seré igual o superior al mayor de los tres
valores siguientes.

- 2cm.
- El diametro de la mayor.
- 1.2 veces el tamafio maximo del &rido.
b) La distancia vertical libre, o espaciamiento, entre dos barras aisladas

consecutivas cumplira las dos primeras condiciones del parrafo anterior.
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c) Como norma general, se podran colocar en contacto dos o tres barras de la
armadura principal siempre que sean corrugadas, cuando se trate de piezas
comprimidas, hormigonadas en posicion vertical y cuyas dimensiones sean
tales que no hagan necesario disponer empalmes en las armaduras, podran
colocarse hasta cuatro barras corrugadas en contacto.

d) En los grupos de barras, para determinar las magnitudes de los recubrimientos
y las distancias libres a las armaduras vecinas, se sustituye cualquier paquete
de n barras del mismo didmetro por una barra ficticia, con el mismo centro de
gravedad que el paquete y de un diametro “equivalente” @, , dado por la
expresion:

0, =0 Vn
Si el paquete estad formado por N barras de diametros distintos, @,, sera el
didmetro de la barra ficticia que tenga, igual area y el mismo centro de gravedad
que el paquete.

e) En los grupos el nimero de barras y su didmetro, seran tales que el diametro
equivalente del grupo, definido en la forma indicada en el parrafo anterior, no
sera mayor que 50 mm, salvo en piezas comprimidas que se hormigonen en
posicion vertical, en las que podra elevarse a 70 mm. La limitacion anterior. En
las zonas de traslapo, el nimero maximo de barras en contacto, en la zona de

empalme sera cuatro.
2.7.4.2. Recubrimiento
Recubrimiento Geométrico

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a

la distancia libre entre su superficie y el paramento mas préximo de la pieza.
Recubrimiento Mecanico

En los célculos se denomina recubrimiento mecénico a la distancia entre el centro de
gravedad de una armadura y el paramento mas proximo, en la direccién del brazo

mecanico.
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El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras, tanto de la corrosion como de la
posible accion del fuego, es fundamental la buena compacidad del hormigén del
recubrimiento, mas aln que su espesor. Por ello, se tienen las siguientes

consideraciones:

a) Cuando se trate de armaduras principales, el recubrimiento o distancia libre
entre cualquier punto de la superficie lateral de una barra y el paramento mas
proximo de la pieza, sera igual o superior al diametro de dicha barra o a los 6/5
del tamafio maximo del arido. En el caso de grupos de barras, para la
determinacion de esta distancia, se partira del diametro equivalente @,,. Para
cualquier clase de armaduras (incluso estribos), la distancia mencionada en el
parrafo anterior no sera igual a los valores que en funcién de las condiciones

ambientales, se indican en la siguiente Tabla N°2.10.

Tabla N°2.10: Recubrimientos Minimos en Milimetros

VALORES BASICOS CORRECCIONES PARA
CONDICIONES AMBIENTALES HORMIGON
Armaduras H125| H40
losas 6
No severas | Moderadamente sensibles a la H15 | H45
Severas laminas
(mm) severas corrosion H175| H50
H20 | H55
15 25 35 +10 -5 +5 -5

Tabla de Recubrimientos Minimos en Milimetros. Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado
CBH - 87.

Las correcciones indicadas en la tabla pueden acumularse: pero, en ningun caso, el

recubrimiento resultante podréa ser inferior a 15 mm.

b) En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control, y siempre que la

resistencia caracteristica del hormigon sea superior a 25 Mpa, podra omitirse la
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limitacion del parrafo a) relativa al tamafio maximo del arido y reducirse en 5
mm los valores del parrafo b).

c) En las estructuras expuestas a ambientes quimicamente agresivos, o a peligro
de incendio, el recubrimiento vendra fijado por el proyectista.

d) Ladistancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado no
sera mayor de 4cm; pudiendo prescindirse de esta limitacion en elementos
enterrados, si se hace previamente una capa de regularizacion; en los
hormigonados con técnicas especiales y en aquéllos en los que la armadura
trabaje exclusivamente a compresion y presente un riesgo despreciable frente a
incendios.

e) Ladistancia libre de los paramentos a las barras dobladas no sera inferior a dos
milimetros, medida en direccion perpendicular al plano de la curva.

f) Los elementos de cimentacidn que vayan a estar sometidos a la accion de aguas
subterraneas deberan protegerse superficialmente con una impermeabilizacion

adecuada para evitar la corrosion de las armaduras.

En cualquier caso, con el fin de garantizar la adecuada proteccion de las armaduras y
un correcto hormigonado, se debe disponer por debajo de cada elemento de
cimentacion, una capa de hormigon pobre. Tampoco se permitira utilizar el terreno
como encofrado lateral del elemento de cimentacion, sino que habra que dejar, en la
excavacion, el espacio suficiente para poder colocar el encofrado, de modo que al

retirarlo, sea posible comprobar la calidad del hormigonado.
2.7.4.3. Doblado de las Armaduras

La operacion de doblado se realizard en frio y a velocidad moderada, por medios
mecanico no admitiéndose ninguna excepcion en el caso de aceros endurecidos por
deformacion en frio o sometidos a tratamientos especiales, admitiéndose solo el
doblado en caliente para barras de acero ordinario de didmetro igual o superior a 25
mm, siempre que no se alcance la temperatura correspondiente al rojo cereza oscuro
(800°C) y se dejen enfriar las barras lentamente. El doblado de las barras se realizara

con diametros interiores “d” que cumplan las condiciones siguientes:
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3'fck
Donde:

- fyk - Limite elastico caracteristico del acero

- fcr - Resistencia caracteristica del hormigon.

@ : Diametro de la barra.

- d,, : Didmetro del mandril en el ensayo de doblado-desdoblado

No debe admitirse el enderezamiento de codos, incluidos los de suministro, salvo
cuando ésta operacion puedan realizarse sin dafio inmediato o futuro para la barra
correspondiente. Para vigas se puede utilizar 3.5¢) para didmetros interiores con una

prolongacion recta igual a 2.

Figura N°2.12 Diametros Internos para Patillas en Barras Corrugadas

3.50

lustracién del Diametros Internos para Patillas en Barras Corrugadas [Figura]. Fuente: Norma
Boliviana del Hormigén Armado CBH — 87.

2.7.4.4. Anclaje de las armaduras

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

disposiciones siguientes:

e Por prolongacion recta.
e Por gancho o patilla.

e Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo).
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e Por disposiciones especiales.

La longitud de anclaje de una armadura es funcion de sus caracteristicas geométricas
de adherencia, de la resistencia del hormigon, de la posicion de la barra con respecto al
hormigonado, del esfuerzo con la armadura y de la forma del dispositivo del anclaje:
por ello su calculo es complicado y aun cuando el fallo de anclaje es un estado limite
que deberia dar origen en rigor, al calculo semiprobabilista correspondiente en la
practica se sustituye por el empleo de longitudes mediante formulas sencillas, que
quedan del lado de la seguridad. Los factores que tienen influencia en el largo de
anclaje y que fueron detectados en los diferentes ensayos en laboratorio se definen

como:

e El anclaje depende de la textura externa de la armadura (cuanto mas lisa sea la
barra mayor sera el anclaje).

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

e De laposicion de las armaduras en relacion a la seccion transversal de la pieza

del hormigon.

Es aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon no esté sometido a fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar las
armaduras de momento negativo, sobre apoyos intermedios, hasta una distancia de
éstos del orden del quinto de la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras,
dobladas a 90, por la cara mas alejada del soporte o muro. Las longitudes de anclaje
dependen de la posicion que ocupan las barras en la pieza con respecto al hormigonado.

Se distinguen la posicion |y I1:

e Posicion |: de adherencia buena, para las armaduras que, durante el
hormigonado, forman con la horizontal un angulo comprendido entre 45 y 90°,
0 que en el caso de formar un angulo inferior a 45°, estan situadas en la mitad
inferior de la seccion, o a una distancia igual o mayor a 30 cm de la cara superior

de una capa de hormigonado.
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e Posicion Il: de adherencia deficiente, para las armaduras que, durante el
hormigonado, no se encuentran en ninguno de los casos anteriores. En esta
posicion, las longitudes de anclaje seran iguales a 1.4 veces las de la posicion
l.

Debe disponerse armadura transversal:

e En el caso de anclajes de las barras de traccién, cuando no existe una
comprension transversal adecuada, por ejemplo, la originada por una reaccion
de apoyo.

e Siempre que se trate de anclajes de barras de compresion.

El esfuerzo que puede desarrollar un anclaje se calculara suponiendo:

a) Que, en la longitud interesada por el anclaje, la tension de adherencia es
constante e igual al valor, medio que se define convencionalmente.
b) Queen las partes curvas del anclaje se superpone a la adherencia un rozamiento

entre el acero y el hormigon.
Estas hipdtesis conducen, en el anclaje total por prolongacion recta, a la siguiente
ecuacion de equilibrio:
As'fyd =U-lp - Tpm
Despejando [;,, queda:

_ 0

L, =
b 4Tbu

Donde:

- 1, : Largo de anclaje para una barra rectilinea.
- fya : Resistencia de calculo del acero.
- (@ : Didmetro de la armadura con la cual se esta trabajando.

- Ty, : Tension de adherencia ultima del hormigén.
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Anclaje de barras corrugadas

No se deben adoptar, para la longitud resultante valores inferiores al mayor de los tres

siguientes:
e 100
e 15cm

e La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la

reduccion 0.7 - [,
Seindica en la Figura N°2.13
Donde:

- fyk - Resistencia de calculo del acero (MPa)

- (@ : Didmetro de la armadura con la cual se esta trabajando

Figura N°2.13: Longitud de Anclaje en Centimetros (& en centimetros)

m2 & ‘t fyk o my ‘t“t\i @—+

POSICION I

POSICION |

i f fyk
Fmot gt mod o

1
i
’

Lb ]

S

| +— |
| |
| |
h | |
| |
| |
| |
i !

lustracién de Longitud de Anclaje en Centimetros (@ en centimetros) [Figura]. Fuente: Libro
Hormigén Armado, Pedro Jiménez Montoya 152 edicion 2009.

De Tabla N°2.11, se obtiene my, mz, msy ma4, para hormigones de 250 kg/cm? y barras
de 5000 kg/cm?.
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Tabla N°2.11: Longitudes de Anclaje para Barras Corrugadas Aisladas Valores de los

(3 29

Coeficientes “m

HORMIGON | ACERO B 400 Sy B 400 SD | ACERO B 500 Sy B 500 SD
faeNMM2 1 D ome | ms | ma | mio | m2 | ms | ma
20 14 20 10 14 19 27 13 19
25 12 17 8 12 15 21 11 15
30 10 14 7 10 13 18 9 13
35 9 13 7 9 12 17 9 12
40 8 12 6 8 11 16 8 11
45 7 11 5 7 10 15 7 10
50 7 10 5 7 10 14 7 10

Tabla de Longitudes de Anclaje para Barras Corrugadas Aisladas Valores de los Coeficientes “m”.
Fuente: Libro Hormigén Armado, Pedro Jiménez Montoya 152 edicion 2009.

2.7.4.5. Empalme de las Armaduras

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

siguientes: por solapo, por soldadura o por manguito u otros dispositivos. Siempre que

sea posible, deben evitarse los empalmes de las armaduras trabajen a su maxima carga.

Conviene alejar entre si los empalmes de las distintas barras de una misma armadura,

de modo que sus centros queden separados, en la direccion de las barras.

Empalme por Traslapo o Solapo

Se efectia adosando los extremos de las dos barras que se empalman en la posicion

que mejor permita el hormigonado, dejando una separacion entre ellas de 4% como

maximo.
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Figura N°2.14: Empalme por Traslape o Solape

A .

llustracién de Empalme por Traslape o Solape [Figura]. Fuente: Norma Boliviana del Hormigén
Armado CBH — 87.

Cuando se empalman por solapo barras lisas que trabajen a traccion se terminaran en
gancho normal; en el caso de barras corrugadas no se dispondran ni ganchos ni patillas.
El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente
(Tabla N°2.12). Que lleva en cuenta la cantidad de las barras traccionadas empalmadas

en la misma region.

a) Empalmessinganchos [, = [,
b) Empalmes con gancho
n, < 1.5 Para barras lisas
20 cm
l,;:l/J'lb—lS'@Z{ 100
05 " lb
n, = 1.5 Para barras corrugadas
20 cm
lvzw'lb—lo'QZ{ 100
05 " lb

El coeficiente 1) depende de los siguientes factores:

a) Del porcentaje de las barras empalmadas en la misma seccion.

b) De la distancia (a) entre los ejes del empalme en la misma seccién
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c) De la distancia (b) entre la barra empalmada del extremo y la fase externa de la

pieza.

Tabla N°2.12: Porcentaje Maximo de Barras Empalmadas con Relacion a la Seccion

Total del Acero

Distancia (b) COEFICIENTE ¢
Distancia (a) Entre la barra Porcentaje maximo de barras
Entre ejes de externa de
empalmadas
empalme empalme y la fase

a<100 b<50 1.2 1.4 1.6 1.8 2

a>100 b>59 1 11 1.2 1.3 1.4

Tabla de Porcentaje Maximo de Barras Empalmadas con Relacién a la Seccién Total del Acero.
Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH — 87.

2.7.4.6. Juntas de Dilatacion

Se denominan juntas de dilatacion, a los cortes que se dan a una estructura, con el
objeto de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la
retraccion de fraguado, o los asientos de los apoyos. Excepto en el caso de los asientos,
normalmente, s6lo se tienen en cuenta los efectos de estos movimientos en direccion
horizontal. Su magnitud puede determinarse previamente, con exactitud, mediante el
calculo. En principio, las juntas de dilatacion deben afectar a todos los elementos de la
estructura, incluidos los secundarios, tales como muros medianeros o de fachada, por
ejemplo, a no ser que se trate de elementos rigurosamente estables. Las juntas de
dilatacion deberan asegurar la estanquidad y el aislamiento térmico y acustico, de la

misma manera que el resto de los elementos de la estructura.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, funcion de

las condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:

= Enregiones secas o con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.



59

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

AL= «a-L-AT
Donde:

-« : coeficiente de dilacién térmica del hormigon
- L :Longitud de calculo

- AT : Variacién de temperatura (IBNORCA, 1987)
2.8. DISENO DE LOSAS
2.8.1. Losa Alivianada con Viguetas Pretensadas

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension
es pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actian
sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su

comportamiento es de flexion.

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

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

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

La losa de compresion es el concreto colocado en obra con el acero de refuerzo
requerido, el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcion
estructural integrar y dar continuidad al sistema. Al realizarse el colocado del concreto
en la obra, se integra en forma monolitica la vigueta con la capa de compresién (como

si todo se colocaré al mismo tiempo).

La resistencia minima del concreto colocado en obra serd de f. = 25 MPa, fabricado

con tamafio maximo de agregado de 15 mm (3/47), y debe vibrarse para asegurar su
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penetracion en las cufias. Acero de refuerzo en losa de compresion. El espaciamiento
entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas, de la misma
manera la variacion de la altura del complemento permite generar losas mas rigidas y
estables. Para tener mayor capacidad de carga en las losas se puede hacer uso del
colocado de vigueta doble, incrementando la seccion de los nervios resistentes. El

espesor de la placa de compresion “hy” (Figura N°2.15).
Las caracteristicas técnicas para la losa son:

- Resistencia del hormigon de 350 kg/cm2.

- Tension de rotura de la trenza de acero 18.000kh/cm2
- Plastoform de 50 cm x 15 cm x 100 cm.

- Separacion entre viguetas ¢ = 0.58 m.

- Canto de la bovedilla b=20 cm

- Espesor de la capa de compresiéna =5 cm.

- Incremento del ancho del nervio 3 cm.

Figura N°2.15: Elementos de la Losa Alivianada con Viguetas Pretensadas

Complemento de m : Dy :

Plastoform Concretec

Vigueta Doble Vigueta Simple

lustracién de los Elementos de la Losa Alivianada con Viguetas Pretensadas [Figura]. Fuente:
Ficha Técnica de Concretec.

Estos elementos armados en una direccion resultan mas economicos hasta luces de
aproximadamente 7 m; para luces mayores serd mas econdmico el uso de losas

casetonadas, debido al hecho de poder usar peraltes mayores, sin recurrir a ladrillos.



61

2.8.1.1. Viguetas Pretensadas

En el medio existen viguetas pretensadas y, el proveedor, serd el encargado del
dimensionamiento en funcién del tipo de estructura. En los planos se especifica la
disposicion de las viguetas. Segun el tipo de piezas empleadas, cumplira en todo punto
las siguientes recomendaciones (Tabla N°2.13). Si se hara la comprobacién de la fuerza
de pretensado de la vigueta se deben de verificar los esfuerzos admisibles y las pérdidas

de pre esfuerzo.

Tabla N°2.13: Dimensiones de las Viguetas

) DIMENSIONES (cm)
DESCRIPCION REFERENCIA
SIMPLE DOBLE
Distancia entre ejes (paso) D 50-55-58-60 62-70-72
Altura de complemento hy de 10a 25 de12a25
Al
tura _(?e carpeta de hy 5 5

compresion

Altura paquete estructural H de 15a30 de 17a 30

Tabla de Dimensiones de las Viguetas. Fuente: Ficha Técnica de Concretec.

Las viguetas pretensadas son elementos constructivos elaborados a base de hormigon
y acero de alta resistencia. Los complementos son aligerantes de relleno que se apoyan

directamente en las viguetas y sirven para reducir el peso de la losa.

Dentro de las ventajas que el uso de viguetas T pretensadas ofrece son:

- Lavigueta T de hormigon pretensado es el elemento mas conocido y aprobado
para todo tipo de losas. Es un producto de fabricacion industrial con calidad
garantizada y con caracteristicas siempre uniformes que reemplaza a las
viguetas de fabricacion artesanal de hormigon armado comun.

- Mayor resistencia, calidad y seguridad.

- Permite salvar grandes luces a un bajo costo.

- Aligeramiento y, por tanto, reduccion del peso de la estructura.

- Reduccion de materiales y mano de obra.
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- De facil colocacion y manejo.

- Asesoramiento gratuito de las empresas que venden este producto.
Esfuerzos admisibles

Son esfuerzos en el hormigdn inmediatamente después de la transferencia y antes de

que ocurran las pérdidas, son los esfuerzos bajo cargas muertas y cargas vivas de

servicio.
- Esfuerzo de compresién en fibras extremas. oti = —0,6-f'ci
- Esfuerzo de tension de fibras extremas. oti =0.8-,/f’ci
- Esfuerzo de compresion en fibras extremas. ocf =—-045"f'c
- Esfuerzo de tension de fibras extremas. otf =1.60-/fc

Pérdidas de Pre esfuerzo

Las pérdidas de pre esfuerzo en viguetas pretensadas pueden ser instantaneas o

diferidas.
Las Pérdidas Instantaneas

Son aquellas que pueden producirse durante la operacion de tesado y en el momento
del anclaje de las armaduras activas y dependen de las caracteristicas del elemento

estructural en estudio.

- Acortamiento Elastico del Hormigon. - A medida que la fuerza del tendon se
transfiere al concreto, se presenta una deformacion de compresion elastica e
instantanea en el concreto, que tiende a reducir el esfuerzo en el acero de pre

esfuerzo adherido.

Aprs = (E_p) fegp
Eci
Donde:
Eci : Modulo de deformacion longitudinal del concreto para la edad j
correspondiente al momento de la puesta en carga de las armaduras

activas.
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Ep : Modulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.

Pérdidas Diferidas

Se denominan pérdidas diferidas a las que se producen a lo largo del tiempo, después

de ancladas las armaduras y se evalla a detalle con las siguientes pérdidas:

Contraccion del Hormigon. - La contraccion del hormigén es el resultado de la
pérdida de humedad, debido a la relacion de agua-cemento, contenido de
agregados, condiciones del medio ambiente, adictivos, la cantidad de refuerzo
y tipo de cemento.
Afysg = (117 —1.03-H) - 10
Donde:
H : El promedio anual de la humedad relativa del ambiente (%).

Fluencia lenta del hormigon. - Propiedad de muchos materiales mediante la
cual, contindan deformandose a través de lapsos considerables de tiempo bajo

un estado constante de esfuerzo o carga.

Es
Afpcr = ker - e (fcir — fcds)

Donde:
feds : Esfuerzo en el hormigdn en el centro de gravedad de los torones
debido a cargas muertas que son aplicadas en el miembro después del
pre esforzado.
Relajacion de los cables. - Es la pérdida de esfuerzo en un material esforzado
con longitud constante, esta varia dependiendo del tipo y grado del acero, pero
los parametros mas significativos son el tiempo y la intensidad del esfuerzo
inicial.
Afprz = [Kre -] (Aprs + Afpse + AprR)] C

Donde:
Af, s : Pérdida por Acortamiento Elastico del Hormigon (Ib/pulg?)
Af,sr : Pérdida por Contraccion del Hormigon (Ib/pulg?)
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Af,cr - Pérdida por Fluencia lenta del hormigon (Ib/pulg?)
Los valores de K,., ] y C se obtienen de la Tabla N°2.14 y Tabla N°2.15. Para

entrar a la Tabla N°2.15 necesitamos los valores de f,,; y f,,,, donde:

Tabla N°2.14: Valoresde K,., y ]

TIPO DE CABLE K, (psi) J
Corddn o alambre alivianado de tensiones Grado 270 20 000 0.15
Cordon o alambre alivianado de tensiones Grado 250 18 500 0.14
Alambre aliviado de tensiones Grado 240 o 235 17 600 0.13
Cordon de baja relajacion Grado 270 5000 0.040
Alambre de baja relajacion Grado 250 4 630 0.037
Alambre de baja relajacion Grado 240 o0 235 4 400 0.035
Alambre de baja relajacion Grado 145 0 160 6 000 0.05

Tabla de Valores de K, y J. Fuente: Apuntes de Hormigdn Pretensado.



Tabla N°2.15: Valores de C
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CORDON O ALAMBRE

BARRA ALIVIADA DE

foil fou ALIVIADO DE TENSIONES, O CORDON O
TENSIONES CABLE DE BAJA RELAJACION
0.80 1.28
0.79 1.22
0.78 1.16
0.77 1.11
0.76 1.05
0.75 1.45 1.00
0.74 1.36 0.95
0.73 1.27 0.90
0.72 1.18 0.85
0.71 1.09 0.80
0.70 1.00 0.75

Tabla de Valores de €. Fuente: Apuntes de Hormigdn Pretensado.

fpi - Tension en el acero de pretensado debida a P,; /A,

P,; - Fuerza de pretensado en los cables en la ubicacion critica del tramo luego

de efectuar las reducciones debidas a las pérdidas por friccion y en los

dispositivos de anclaje, pero antes de efectuar las reducciones debidas al

acortamiento elastico y todas las perdidas deferidas en el tiempo.

A, « area total del acero de pretensado

Nota: Como se trata de un elemento (vigueta) pretensado donde no hay friccién

ni dispositivo de anclaje entonces el valor de P,; sera la fuerza total de

preesforzado debido a todos los cables de preesfuerzo.
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2.8.1.2. Armadura de Distribucion

Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa de compresion para resistir los
esfuerzos de flexion que se lleguen a presentar, asi como para evitar agrietamientos por
cambios volumétricos debidos a variaciones de temperatura. Se recomienda colocar
una armadura de distribucion (parrilla) de 6 mm. cada 25 cm en ambas direcciones
(Figura N°2.16). Es importantes que la ubicacion de esta armadura sea lo mas alta
posible (3 a 4 cm. sobre el complemento), cuya area A, en cm?/m, cumplira la
condicion:
50-h, 200

Amin = > —
e fsd fsd

Donde:

- A,.in - Eslaarmadura de reparto (cm?/m)
- hy : Espesor de la losa de compresién (cm)

- fsq - Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

Figura N°2.16: Armadura de Distribucion de la Losa Alivianada con Viguetas

Pretensadas

CAPA DE COMPRESION ARMADURA DE REPARTICION

_ S

VIGUETAS PLASTOFORM

llustracién de Armadura de Distribucion de la Losa Alivianada con Viguetas Pretensadas [Figura].
Fuente: https://www.slideshare.net/construccionesunoydos/losas-alivianadas
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2.9. DISENO DE 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 hormigon armado, ya que el proyecto

esta disefiado con vigas rectangulares.

En las vigas la longitud predomina sobre las otras dos dimensiones y suele ser

horizontal.

El esfuerzo de flexion provoca tensiones de traccion y compresion, produciéndose las
maximas en el corddn inferior y en el corddn superior respectivamente, las cuales se
calculan relacionando el momento flector y el segundo momento de inercia. En las
zonas cercanas a los apoyos se producen esfuerzos cortantes o punzonamiento.
También pueden producirse tensiones por torsion, sobre todo en las vigas que forman

el perimetro exterior de un forjado.

Figura N°2.17: Flexién de una Viga Simplemente Apoyada

‘ EJE NEUTRAL ‘ ‘ TENSION ‘

llustracién de la Flexion de una Viga Simplemente Apoyada [Figura]. Fuente:
https://esacademic.com/dic.nsf/eswiki/818563
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Andlisis estructural

El analisis estructural puede realizarse mediante el uso de algin software de calculo

(Cypecad) como en este caso.

La finalidad es determinar los valores de solicitaciones en las secciones criticas
comunes (centro de tramos y apoyos) para dimensionarlas y en secciones especiales

cuya verificacion sea importante.
2.9.1. Calculo a Flexion Simple

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad y. que se
obtiene de la seccion 2.7.3.2. (Coeficientes de Minoracion de Resistencias vy

Mayoracién de Cargas).
Mg =ys-M

Se utilizara la tabla universal de calculo de flexion simple o compuesta en el caso mas
elemental de flexion simple sin armadura de compresion proporcionan los valores de

la cuantia w, en funcion del momento reducido p:
M, Ag * fya
M= 0 by foa H™ T A by fua
Donde:
- b, : Ancho de la seccion.

- d:Esladistancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la

armadura mas traccionada (también llamado “canto util”)

- fea = fc"/yc : Resistencia de célculo del hormigon a compresion.

fok/ . o . . . .
- fya = /)/s : Resistencia de célculo del acero (traccion o compresion).
- M, : Momento flector de agotamiento o de célculo.
- Ug: Momento flector reducido de calculo.

- w : Cuantia mecénica (Véase la Tabla N°2 — Anexo 2).*

! Véase las Tablas de: “Hormigéon Armado de P.J.M.” (14* edicion). Apartado 14.4 Tabla 14.3.
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Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la
contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga

menos de 0,45 d y no mas.

De este modo el valor del momento reducido 1, es independiente del tipo de acero

utilizado y su valor es:

tym = 0,319
2.9.1.1. Célculo de la Armadura Longitudinal a Traccion
Se presentan dos casos:

1) Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se
debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.
e Se comienza por determinar u, Yy se verifica que esta sea menor al limite
Ha < Hiim-
Se calculara el valor 1;;,,, se obtiene de la Tabla N°1 — Anexo 2.

Sit tyym = 1, — no se necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo (1,;) es menor al momento reducido
limite (u,;,,), la pieza no necesita armadura de compresion, sélo se
debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion
y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion.

Con el valor del momento reducido se entra a la Tabla N°2 — Anexo 2,
y se obtiene la cuantia mecanica de la armadura.

Con el valor de 1, enla Tabla N°2 — Anexo 2 y determinar el valor de
cuantia mecanica ().

Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como

negativo.

_w*bw*d*fcd

’ fyd

Las recomendaciones del cédigo, ofrecen los valores de las cuantias

geométricas minimas (w,,,;,,) que, en cualquier caso, deben disponerse
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en los diferentes tipos de elementos estructurales, en funcion al acero
utilizado, con el objeto de cubrir los riesgos de fisuras por efecto de la
retraccion y variaciones de temperatura, la armadura de traccion debe
tener un valor minimo de:?
As
Wmin = A_c Ag min = Wmin * by * h
Donde:
- A, Areadel acero (en traccion o en compresion).
- A, Areadel hormigén (area total, referida normalmente al canto
atil).
- W, Cuantia geométrica minima (Véase Tabla N°3 — Anexo 2
del presente proyecto).
Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores
mencionados. Tanto para A, como para Ag,,;,, Y se calcula la

separacion libre entre armaduras.®

by — 2% @5 — N°Hierros * Qipng — 2 %1
N°Hierros — 1

2) Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresion.

Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y

compresion
w _ Ha = Haiim Der = @ 4 W
s2 1-5' s1 lim s2
Donde:

- Wy, - Cuantia mecénica limite (VVéase la Tabla N°2 — Anexo 2.
- wg, - Cuantia mecanica para la armadura a traccion.
- w,, : Cuantia mecanica para la armadura a compresion.

- 6= T/d : Relacion entre el recubrimiento y el canto util.

-1 : Recubrimiento geométrico.

2 Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH — 87. Apartado 8.1.7.3.
% Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH — 87. Apartado 12.5.2.
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Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion
wsl*bw*d*fcd wsz*bw*d*fcd
s1 = 52 =
fyd fyd

Donde:

- A, Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de
traccion.
- A,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de

compresion.

N A, Compresién

Agy Traccion

Calcular la armadura minima, y el valor de w,,;, se obtiene de la Tabla
N°3 — Anexo 2.

- Asmin = Omin "by " d
Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores

mencionados. Tanto para A;, como para A,.,.
2.9.1.2. Célculo de la Armadura Transversal o de Corte

En el dimensionamiento a cortante en la situacion de rotura, suele admitirse la
colaboracion del hormigén, resultando una formula aditiva que suma la contribucién

del mismo con las armaduras.

Resulta que el hormigoén puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante
I/..,. Mientras que el cortante total de calculo no supere este valor, VV; < V., no serian

tedricamente necesarias las armaduras transversales. Y puede expresarse:
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Al suponer que el hormigon resiste 1., las armaduras transversales necesarias para
resistir 1/, trabajaran como celosia; este trabajo de celosia no aumenta las tensiones
tangenciales en el hormigon, puesto que sélo crea en el mismo, compresiones
inclinadas seguin bielas, y las armaduras recogen todas las tracciones. Unicamente sera

necesario comprobar que las citadas compresiones no llegan a agotar al hormigon.
Procedimiento de Calculo

Una vez organizadas las armaduras principales y conocida la seccién en que deja de

ser necesaria cada barra, hay que comprobar las distintas secciones a cortante:

Se comienza por determinar el esfuerzo cortante absorbido por el hormigén, V., y el

valor de agotamiento por compresion del alma, V/,,,.
ch:fvd*bw*d Vou:OrBO*fcd*bw*d

Donde:

- fua =050 =*./f.s : Resistencia convencional del hormigén a cortante

(kg/cm?).

- fa = ’%" - Resistencia de calculo del hormigén (kg /cm?).

- d : Canto util.

- b, : Ancho del alma.

Estos valores hay que compararlos, en las distintas secciones, con el correspondiente
esfuerzo cortante de célculo, V; =V, + V,,, pudiendo presentarse los siguientes

casos:
Caso (1)

SiV; < V., el hormigon de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante, y
la viga no necesita, teéricamente, armadura transversal. No obstante, es
necesario colocar unos cercos o estribos de seguridad cuyo didmetro no sea
inferior a 6 mm, ni la cuarta parte del diametro correspondiente a las armaduras

principales. La separacién de dichos estribos debe ser:
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§s<085xd

s<30cm
Caso (2)

Si V., <V;<V,, hay que determinar la altura transversal necesaria
correspondiente al esfuerzo cortante residual, V;,, = V;— V..
Se calcula entonces:

As = — VxS
0.90 xd * f),4
Donde:
As : Area de acero necesaria para resistir el cortante.
S : Separacion de estribos (como una regla préactica se puede tomar 100
cm y determinar la armadura para cortante cada metro).
d : Canto util.
fya - Resistencia de calculo del acero.

I/.,, - Cortante resistido por la armadura transversal.
Caso (3)

SiV,; >V,,, es necesario aumentar las dimensiones de la seccion.

Para que la armadura transversal pueda tenerse en cuenta en la resistencia a esfuerzo

cortante, su cuantia minima debe ser igual o mayor que 0.02:

0,02« fqxby xS

Smin =
fyd

Adoptamos el area mayor.

Esta cantidad de acero estara distribuida en 1 metro lineal de viga, si se utiliza esta
expresion. La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera
de 5000 kg/cm2.
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2.9.1.3. Verificacion de la Flecha Maxima

Segun recomendacion de la norma CBH — 87, la flecha maxima no debe de exceder el

valor de la siguiente expresion®:

fmax = Lviga
500

Donde:

Lyigq - La luz del elemento considerado (cm).

finax - La flecha maxima.
2.10. DISENO DE COLUMNAS

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales,
en las que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones
transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta 0
flexion compuesta. La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que
actian sobre la estructura hacia la cimentacion de la obra y, en ultimo extremo, al
terreno de cimentacion, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad
resistente. Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras

longitudinales, y estribos.

Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de
absorber compresiones en colaboracién con el hormigon, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la
rotura por deslizamiento del hormigdn a lo largo de planos inclinados. Los estribos
constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras

longitudinales comprimidas y contribuir a resistir esfuerzos cortantes.

4 Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH — 87. Apartado 9.9.10.4.3, seccion (g).
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2.10.1. Longitud de Pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde

el punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

Figura N°2.18: Valores del Coeficiente K para Columnas Aisladas

(a) (b (c) {d) (e) {f)
| LL]Ld
i ila
La linea punteada indica J P ' \ rl !
!
la forma de la columna P 1 r \ ' :
pandeada I ! ' ) ' '
i 1 f ] 1] ’
' \ P I I z
v \ ! ’ V P
\ A1 ’
5 -~ {
Valores tedricos de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0
Valores de disefio recomendados
cuando se tiene condiciones 0.6 0.8 1.2 1.0 2.1 2.0
cercanas a las ideales

Rotacion impedida y traslacion impedida
Condiciones en los Rotacion libre y traslacién impedida
extremos
Rotacion impedida y traslacion libre

-~ 441

Rotacion libre y traslacidn libre

llustracion de Valores del Coeficiente K para Columnas Aisladas [Figura]. Fuente:
http://mwwl.frm.utn.edu.ar/metalicas/Cicl0%202009/Guias%20de%20Estudio/CMM_Barras%20Com
primidas_FK_09.pdf

La longitud de pandeo |, de un soporte se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre
dos puntos de momento nulo del mismo. La longitud de pandeo de los soportes aislados

se indica en la siguiente figura en funcion de la sustentacion de la pieza.

La longitud de pandeo de una columna esta en funcidn de las rigideces de las columnas

y vigas que concurren a ésta.
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La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacion de

rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de

los monogramas que se indica en la Figura N°2.19, siendo para ello preciso decidir

previamente si el pértico puede considerarse intraslacional o debe considerarse

traslacional. (Montoya, 2009)

Figura N°2.19: Nomogramas de la Longitud de Pandeo en Soportes de Porticos

PORTICOS

7 A o a ;
e o0 V/OO
< TOT T T ¥ 500 100,0 ] ¥+ 109 - 000
rE 108 50,0 F 7 JF s00
1 oo JSE Y 30,0 Fso | 300
v, | 8o 20,0 + 40 20,0
/ - 20 1 ’
’ i 10,0 | 1 ’ L 10,0
1 o8/ 9.0 %9, 9.0
/ | 10 8,0 / )
7 09 7:0: | / | 7.0
/ 08 6.0 / 6.0
’ — 07 5,0 [/ 5,0
—+ 07 0.6 4,0 /' 20 40
/ s 3,0 ) - 30
04 ¥
03 2,0 ®,’ 2,0
1 15
0,6 | 0’2 //
104 —~ 1,0
0,1 /
N /
/
1, I
—L o5-=-=--- 0 o————(—@———w—-——— 0
INTRASLACIONALES PORTICOS TRASLACIONALES

llustracién de Nomograma para determinar la Longitud de Pandeo [Figura]. Fuente: Libro
Hormigon Armado, Pedro Jiménez Montoya 152 edicion 2009.

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

WA:

LONGITUD DE PANDEO: [, = k .l (k se obtiene entrando con ¥)

> (?) de todos los pilares que concurren en A

2(7

; (igual para W)
) de todos las vigas que concurren en A
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2.10.2. Flexién Esviada

Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se
conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos

siguientes:

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

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

e Enultimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran:

La mayoria de los pilares pues, aunque formen parte de porticos planos, la
accion de viento o del sismo puede producir flexiones secundarias, que con
frecuencia se desprecian, lo mismo que las que resultarian de una consideracion
rigurosa del pandeo y de las posibles inexactitudes de construccion, con las
consiguientes excentricidades situadas fuera del plano principal de flexion.

e Aun cuando el tratamiento numeérico de la flexidn esviada no resulta abordable
sin ordenador, existen métodos aproximados para resolver el problema sin la

ayuda del mismo. (Montoya, 2009).
2.10.2.1. Abacos Adimensionales en Roseta

Para realizar el célculo, de las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada, se
utilizarén los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo
que alli, al variar la cuantia, se obtenga para cada seccion un conjunto de diagramas de
interaccién (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion (
N, M., M,). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al
cortarlas por planos N = cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos

graficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado

lugar a la denominacion en roseta). Si ademas se preparan en forma adimensional,
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llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, /i, i), son validos para una seccion

rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigén.

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se
trate, con los valores de 1, (1,,, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.

El Proceso de calculo a realizar para entrar a los abacos es el siguiente:

Determinar la capacidad mecanica del hormigon:

Ue = fea * hy * hy

Determinar los esfuerzos reducidos:

My:Uc*hx

Los datos basicos que se necesitan son los que se mencionan a continuacion:

- hy, h, : Son las dimensiones de la seccion del pilar.

- M,,; - Momentos flectores de calculo en la direccion Y.
- M, : Momentos flectores de calculo en la direccion X.
- N, : Esfuerzo normal de calculo.

- f.q - Resistencia de calculo del hormigon.

- fya - Resistencia de calculo del acero.

Definir los valores de momento reducido para entrar a los dbacos:

uy = mayor (i, py)
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iy = menor (i, )
My > Uz
Determinar la cuantia mecanica «w con los valores de los esfuerzos reducidos y definir
la distribucion de la armadura para los pilares se entra a los diagramas de interaccion.

Si el valor de v no es redondo, se obtiene w por interpolacion entre los resultados

correspondientes a los valores redondos de v entre los que esté situado el lado.

Los abacos en roste para flexion esviada, estan expuestos en el libro de “Jiménez

Montoya” en el tomo lI.
2.10.2.2. Disposicion Relativa de las Armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigon armado seran constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por estribos. Con objeto de facilitar
la colocacion y compactacion del hormigén, la menor dimension de los soportes debe

de ser 20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si la seccion es circular.
2.10.2.3. Cuantias Limites

La norma boliviana de hormigén armado recomienda para las armaduras longitudinales
de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo que estan

colocadas en dos caras opuestas, A, y 4, las siguientes limitaciones:
As1* fyca = 0.05-Ny
Asi* fyca < 05 feq A
Asz " fyca = 0.05-Ny
Asz " fyca < 0.5 foq-A
Donde:

- fyea - Resistencia de calculo del acero a compresion.

- N, : Esfuerzo normal mayorado de compresion.
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- f.a - Resistencia de calculo del hormigon en compresion.
- A, v A, : Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion
simple o compuesta.

- A : Area de la seccion total de hormigon.
Para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la forma:

A 'fyc,d = 0.1-Ng

Ay 'fyc,d = fcd Ac
Donde:

- fyea - Resistencia de calculo del acero a compresion.

- N, :Esfuerzo normal mayorado de compresion.

- f.q : Resistencia de calculo del hormigdn en compresion.
- A . : Areade la seccion total de hormigon.

- A : Area de acero utilizado en la pieza de hormigén armado.
2.10.3. Esbeltez Geométrica y Mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a larelacion A, = 1,/h

entre la longitud de pandeo 1, y la dimensién h de la seccién en el plano de pandeo,

o~

A= Eo < 10 Esbeltez geométrica
la esbeltez mecénica a la relacién A = [, /i. entre la longitud de pandeo y el radio de

giro i, de la seccion en el plano de pandeo.

l
1 =—2 <35 Esbheltez Mecéanica
I

A
Donde:

e [, :Longitud de pandeo
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Recuérdese que i, = V(1 / A), siendo | y A respectivamente, la inercia en dicho plano

y el area de la seccion, ambas referidas a la seccion del hormigén solo (seccidn bruta).
Los valores limites para la esbeltez mecanica son los que mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecanicas 1 < A;,, la pieza puede considerarse corta,
despreciandose los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar
ninguna comprobacion de pandeo. Segln la Instruccion espafiola 4;;,,, esta
asociada a una pérdida de capacidad resistente menor del 10 % respecto del

soporte considerado corto, y bale:

C 0.24
Aim = 35 |~ +—+34(——1) < 100

v /h e,
Donde:
- v Axil reducido de célculo que solicita al soporte.
— Nd
" A fea

- e, : Mayor excentricidad de célculo de primer orden del soporte.

- e, : Menor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.

- h : Dimension del soporte en el plano de flexion considerado.

- ( : Coeficiente que depende de la disposicion de armadura: 0.24 para
armadura simétrica en las dos caras.

e Para esbelteces mecanicas 1 < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a
esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar
ninguna comprobacion a pandeo.

e Para eshelteces mecanicas 35 < 1 < 100, puede aplicarse el método
aproximado.

 Para eshelteces mecanicas 100 < 1 < 200 (geométricas 29 < 1, < 58), debe
aplicarse el método general.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas 4 > 200 (geométricas 4, > 58).
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2.10.3.1. Columnas Intermedias

Este tipo de columnas son aquellas que tienen la esbeltez mecanica (35 < A < 100),
donde para poder resolverlas se acudird a los métodos aproximados que vienen

recomendados por la norma CBH — 87.
2.10.3.2. Seccion Rectangular con Armadura Simeétrica.

Se trata en este apartado el problema de flexion esviada de mayor importancia practica,
que es el de la seccion rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de

armaduras conocidas, donde la Gnica incégnita es la armadura total.

En la multitud de elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo
didmetro dispuestas simétricamente. Tal es el caso de pilares de edificacion, en los que,
bien en la misma seccién o a lo largo de la altura, actian momentos flectores de
diferente signo, y en los que, en todo caso, el armado asimétrico exigiria un control de
obra especial para evitar errores en la colocacion de las armaduras. Ademas, siendo

importantes los esfuerzos normales, la armadura simétrica es razonablemente eficaz.

Para el dimensionamiento y la comprobacion de este tipo de secciones existe un

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion:
2.10.3.3. Compresion Simple

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacién exterior es un

esfuerzo normal N que actda en el baricentro plastico de la seccion.

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

los coeficientes de seguridad.
2.10.3.4. Excentricidad Minima de Célculo

La Norma Boliviana toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal

mas desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto en la
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o> {h/ZO 6 b/20
- 2 cm.

Donde:
- h: Canto total en la direccion considerada.
2.10.3.5. Excentricidad de primer orden

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

momento.

Donde:

(Y3 (YA

- M : Momento de disefio en la direccion “x” o “y”.

- N, : Normal de disefio.
2.10.3.6. Excentricidad Ficticia

La excentricidad ficticia ef;., no tiene ningun significado fisico. Se trata de una

excentricidad ficticia tal que, sumada a la excentricidad de primer orden “eo0”, tiene en
cuenta de forma sencilla los efectos de segundo orden, conduciendo a un resultado

suficientemente aproximado.

Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

c+20%e, [,°
eric = | 3+ Jyd * 2 x—— %1074
3500/ c+10x*e, h

Donde:

- fyq: Resistencia de calculo del acero, en kg / cm?
- ¢: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considera, en
cm.

- l,: Longitud de pandeo de la pieza, iguala [, = k.l, en cm.
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2.10.3.7. Excentricidad Total o Final de Célculo

La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual a:
er = e, + €ic

2.10.4. Caélculo de la Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12mm y se situaran en
las proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en
cada esquina de la seccion. En los soportes de seccion circular debe colocarse un
minimo de 6 barras. Para la disposicion de estas armaduras deben seguirse las

siguientes prescripciones.

e Laseparacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a
35cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe
arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar su pandeo.

e Para que el hormigbn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion
minima entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm,

que el diametro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido.

No obstante, en las esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en

contacto.
2.10.5. Calculo de la Armadura Transversal

La misién de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos
inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes,
ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de
las veces pueden ser absorbidos por el hormigén. El diametro de las armaduras
transversales debe ser al menos igual a 6mm, o a la cuarta parte del diametro maximo
de las barras longitudinales comprimidas. La separacion “s”, entre estribos, no debe

sobrepasar a la menor de las tres (3) cantidades siguientes:

e 12 veces el didmetro minimo de las barras longitudinales.
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e Lamenor dimension del nacleo de la seccion, limitado por el borde exterior de
la armadura transversal.

e 300 mm.

Si la separacion “s” entre cercos es inferior a 12 * @,,;,, su didmetro @, podra
disminuirse de tal forma que la relacion entre la seccion del cerco y la separacion “s”

siga siendo la misma que cuando se adopta:

1
(Z)t = Z* Qmax

S=12 * Qpin

En pilares circulares (columnas), se pueden utilizar estribos circulares o adoptar una

distribucién helicoidal de la armadura transversal.

Todas las armaduras transversales deberan quedar perfectamente ancladas. (IBNORCA,
1987)

2.11. Estructuras Complementarias
2.11.1. Escaleras

Las escaleras son estructuras disefiadas para enlazar dos niveles a diferentes alturas

(plantas).

Las escaleras armadas longitudinalmente son aquellas que se encuentran apoyadas en
los extremos y que llevan el acero principal a lo largo del eje de la escalera y
perpendicularmente a las escaleras, por su tipo de apoyo podrian considerarse
simplemente apoyadas. Para el disefio se consideran cargas verticales y con luz
proyectada horizontalmente. Y con la carga a toda la longitud y con la con longitud
inclinada. El disefio es igual cual fuera la manera como se toman las cargas. La
obtencion de la armadura longitudinal es analoga al de vigas, por otra parte, se debe
disponer de una armadura de distribuciéon minima colocada a lo largo del paso (Figura
N°2.20).
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Figura N°2.20: Armadura y Encofrado de una Escalera

llustracién de Armadura y Encofrado de una Escalera [Figura]. Fuente: https://argaldetalle.conm/f-
1-escalera-simple-de-hormigon-armado/

Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacion que presente

varios niveles.
Las partes que puede tener una escalera son:

- Descanso: Parte horizontal mas extensa que limita los tramos entre los niveles
de piso, de un ancho no menor a 3 huellas. Cada nivel de piso es descanso
principal.

- Huella: Parte horizontal donde apoyamos los pies cuando subimos o bajamos.

- Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

- Contrahuella: Es la parte perpendicular a la huella.

- Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

- Baranda: Proteccion de la escalera.

- Arranque y desembarco: son los escalones iniciales y finales de la escalera.


https://arqaldetalle.com/f-1-escalera-simple-de-hormigon-armado/
https://arqaldetalle.com/f-1-escalera-simple-de-hormigon-armado/
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Figura N°2.21: Partes Componentes de una Escalera

Contrahuella

£

Pasamanos

Descanso

Baranda

Arranque

llustracién de las Partes Componentes de una Escalera [Figura]. Fuente:
https://fachadascasas.com/casas/las-partes-de-una-escalera/

2.11.1.1. Proceso de Calculo de la Escalera

Para el célculo de escaleras no existe una metodologia normada, es por eso que,
comunmente se las calcula como losas macizas, representadas por vigas en su mayor
longitud, variando de acuerdo a diferentes analisis los tipos de apoyos longitudinales
que puedan tener. La Figura N°22.a representa una viga sometida a una carga vertical
uniforme. Se trata de un elemento isostatico que no genera reacciones horizontales y
donde el momento flector en cualquier punto, independientemente de la geometria de
la viga, es positivo. En este caso se presenta un planteamiento muy comun de célculo.
La losa estd simplemente apoyada en las vigas del inicio y final, de manera que
transmite sus cargas a las mismas. La desventaja de este modelo surge al no producirse
momentos negativos a lo largo del elemento, lo cual ocasiona que en muchos casos se
asuma un momento flector negativo igual a una porcién del maximo positivo o una
armadura negativa igual a una porcion de la calculada para el momento maximo
positivo. La Figura N°2.22b representa una viga de igual geometria a la anterior. Sin

embargo, se encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores maximos


https://fachadascasas.com/casas/las-partes-de-una-escalera/
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positivos resultan en consecuencia menores que los de la Figura N°2.22a, sin embargo,

se generan momentos de distinto signo.

Figura N°2.22: Condiciones de Borde en Tramos de Escalera

a) b)
Viga isostatica Viga hiperestatica
( momento méximo positivo) ( momento maximo negativo)
IR YRRy

llustracién de las Condiciones de Borde en Tramos de Escalera [Figura]. Fuente: Elaboracion
propia

Este planteamiento es basado en obtener un calculo de momentos negativos al inicio y
al final del elemento. Con este analisis se producen momentos negativos y positivos,
evitando asi asumir valores o porcentajes, pero tiene la desventaja de que el momento
flector positivo se ve reducido por las condiciones de apoyo planteadas. En las escaleras
mas comunes se tiene una mezcla entre las condiciones de apoyo de ambas figuras. La
simplificacion mas frecuente a realizarse en los calculos consiste en utilizar el
dimensionamiento de armaduras para el momento flector positivo correspondiente a la
Figura N°2.22a, tomando previsiones en el armado para cubrir los momentos negativos

correspondientes al funcionamiento estructural indicado en la Figura N°2.22Db.
2.11.1.2. Cargas que Actuan Sobre la Escalera

a) Peso Propio de la Escalera

Losa de los tramos de subida y bajada:
Qrampla = U Vhoao ™ @

— . . o
Qpeldaﬁo - VOlpeldaﬁo VHeA° N peldanos
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Losa de descanso:

Qdescanso = t " YHeao " A
Donde:
- a:Base de la losa.
-t :Espesor de la losa.
b) Cargas Permanentes
La sobrecarga por el peso de acabados y la baranda sera la especificada en el

Anexo 3. Por lo tanto, la carga permanente sera:

Qpermanente = (acabados + Qvarandas

c) Carga de Disefio

La sobrecarga de disefio es la indicada en el Anexo 3.
Asobrecarga = sobrecarga - a

De esta manera se obtendran las cargas en la losa de descanso y en la losa de subida y
bajada. Del analisis de la viga, Figura N°22.a, se obtendran las reacciones, momento
flector maximo positivo y cortante maxima, valores con los cuales se debe realizar el
calculo de los refuerzos positivos. Del analisis de la viga, Figura N°22.b, se obtendra
el momento flector maximo negativo, con el cual se debe calcular los refuerzos

negativos.
2.11.1.3. Célculo de las Armaduras
Se debe realizar la mayoracion de las solicitaciones, con la ecuacion:
My = Vs M
Momento reducido de calculo (;,), se debe calcular aplicando la ecuacion:

Ha = d% - fuq
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Posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (1;;,,,) de Tabla N°1 —

Anexo 2.

a)

b)

Armadura Positiva

Con 1, se obtiene una cuantia mecanica de w valor extraido de la Tabla N°2 —
Anexo 2.

Determinacion de la armadura (4;), aplicando la ecuacion:

AS:a)-bw-d-@

yd
Armadura Minima

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima

obtenido de la Tabla N°3 — Anexo 2 y con la ecuacion:

As min — ®Omin bw “h
En seguida, se toma el mayor valor entre la armadura positiva y la armadura

minima, como en la ecuacion:

Refuerzo de Momento Negativo

Se debe idealizar una viga bien potrada a manera de determinar el momento
maximo negativo que solicita la escalera. Se debe calcular la armadura
requerida para soportar el momento flector maximo negativo.

Con 114 Se obtiene una cuantia mecanica w de valor extraido de la Tabla N°2 —
Anexo 2.

Determinacion de la armadura negativa (4;_), aplicando la ecuacion:

AS:a)-bw-d-fC—d

fyd



d)

91

El refuerzo negativo debe ser igual al mayor valor entre la armadura negativa
calculada para el momento maximo negativo o la armadura minima negativa
(calculada con la cuantia minima).

Refuerzo Transversal por Temperatura

Laarmadura para este proposito (4. ), debe ser calculada con la cuantia minima

aplicando la ecuacion:
Ast =Wpnin " L-d
Asimismo, para determinar el namero de barras se considerard un diametro,

entonces el nimero de barras a usar sera:

Ay
N°de barras = —
Agg

2.11.2. Rampa de Hormigon Armado

Las rampas de hormigon armado sirven para hacer accesibles espacios donde hay

peldafios, dentro y fuera de un ambiente. Para la verificacion de la rampa de hormigon

armado se realiza el calculo de la misma como una losa maciza segun tablas de Czerny.

Figura N°2.23: Rampa

PLANTA

[ PERFIL ]

lustracion de una Rampa [Figura]. Fuente: https://www.pinterest.at/pin/790733647056876925/


https://www.pinterest.at/pin/790733647056876925/
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2.11.2.1. Célculo de la Rampa de Hormigon Armado

Se debe realizar la mayoracion de las solicitaciones, con la ecuacion:

a)

b)

M, = Yr- M s

e, 9

Calculo de la armadura positiva en la menor direccidon “x
Momento reducido de calculo (114), se debe calcular aplicando la ecuacion:
— Md

'ud_bw'dz'fcd
Posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (z;;,,,) de Tabla
N°1 — Anexo 2.
Con 14 Se obtiene una cuantia mecénica de w valor extraido de la Tabla N°2 —
Anexo 2.

Determinacion de la armadura (4;), aplicando la ecuacion:

Aszw-bw-d-fc—d
fya

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima

obtenido de la Tabla N°3 — Anexo 2 y con la ecuacion:
Ag min = Wmin " by " h

En seguida, se toma el mayor valor entre la armadura positiva y la armadura

minima, como en la ecuacion:

A
Ay > { s
st As min

Célculo de la armadura positiva en la direccion “y
Debido a que se tiene una losa unidireccional, se asumira en la direccion “y”
una armadura minima.

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima

obtenido del Tabla N°3 — Anexo 2y con la ecuacion:
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d)
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As min = Wmin by " h

€, ”

Calculo de la armadura negativa en la menor direccion “x
Momento reducido de calculo (114), se debe calcular aplicando la ecuacién:
Mgy
Ma = 75 7
by - d? * fea

Posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (z;;,,,) de Tabla
N°1 — Anexo 2.
Con 14 se obtiene una cuantia mecénica de w valor extraido de la Tabla N°2 —
Anexo 2.

Determinacion de la armadura (A4.), aplicando la ecuacion:

Aszw-bw-d-fc—d
fyd

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima

obtenido de la Tabla N°3 — Anexo 2y con la ecuacion:
Ag min = Wmin " by~ h

En seguida, se toma el mayor valor entre la armadura positiva y la armadura

minima, como en la ecuacion:

A
Ay > { s
st As min

Calculo de la armadura negativa en la direccion “y”

Debido a que se tiene una losa unidireccional, se asumira en la direccion “y”
una armadura minima.

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima

obtenido del Tabla N°3 — Anexo 2 y con la ecuacion:

As min = Wmin by " h
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2.12. FUNDACIONES

El cimiento es aquella parte de la estructura encargada de transmitir las cargas al
terreno. Dado que la resistencia y rigidez del terreno son, salvo raros casos, muy
inferiores a las de la estructura, la cimentacidn posee un area en planta muy superior a
la suma de las areas de todos los soportes y muros de carga. Lo anterior conduce a que
los cimientos son en general piezas de volumen considerable, con respecto al volumen
de las piezas de la estructura. Los cimientos se construyen casi invariablemente en
hormig6n armado y, en general, se emplea en ellos hormigdn de calidad relativamente
baja, ya que no resulta econdmicamente interesante el empleo de hormigones de
resistencias mayores. Para poder realizar una buena cimentacion es necesario un
conocimiento previo del terreno en el que se va a construir la estructura. La correcta
clasificacion de los materiales del subsuelo es un paso importante para cualquier trabajo
de cimentacion, porque proporciona los primeros datos sobre las experiencias que

puedan anticiparse durante y después de la construccién.

El detalle con el que se describen, prueban y valoran las muestras, depende del tipo de
estructura que se va a construir, de consideraciones econémicas de la naturaleza de los
suelos, y en cierto grado del método con el que se hace el muestreo. Las muestras deben
describirse primero sobre la base de una inspeccion ocular y de ciertas pruebas sencillas
que pueden ejecutarse facilmente tanto en el campo como en el laboratorio clasificando
el material en uno de los grupos principales: grava, arena, limo y arcilla. La mayor
parte de los suelos naturales se componen por la mezcla de dos o mas de estos
elementos, y pueden contener por afiadidura material organico parcial o completamente

descompuesto.
2.12.1. Clasificacion General de las Cimentaciones
2.12.1.1. Cimentaciones Superficiales

Son aquellas que se apoyan en las capas superficiales o poco profundas del suelo, por
tener éste suficiente capacidad portante o por tratarse de construcciones de importancia

secundaria y relativamente livianas. En estructuras importantes, tales como puentes,
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las cimentaciones, incluso las superficiales, se apoyan a suficiente profundidad como
para garantizar que no se produzcan deterioros. Las cimentaciones superficiales se

clasifican en:

e Cimentaciones ciclopeas.
e Zapatas:
= Zapatas aisladas.
= Zapatas corridas.
= Zapatas combinadas.

= |osas de cimentacion.

Un caso que se puede considerar intermedio entre las zapatas y las losas es el de la
cimentacion por medio de un emparrillado, que consiste en una serie de zapatas

corridas, entrecruzadas en dos direcciones.
2.12.2. Cimentaciones Cicldpeas

En terrenos cohesivos donde la zanja pueda hacerse con paramentos verticales y sin
desprendimientos de tierra, el cimiento de concreto ciclopeo (hormigon) es sencillo y
econémico. El procedimiento para su construccion consiste en ir vaciando dentro de la
zanja piedras de diferentes tamarios al tiempo que se vierte la mezcla de concreto en
proporcion 1:3:5, procurando mezclar perfectamente el concreto con las piedras, de tal
forma que se evite la continuidad en sus juntas. Este es un sistema que ha quedado
practicamente en desuso, se usaba en construcciones con cargas poco importantes. El
hormigon cicldpeo se realiza afiadiendo piedras mas o menos grandes a medida que se
va hormigonando para economizar material. Utilizando este sistema, se puede emplear
piedra mas pequefia que en los cimientos de mamposteria hormigonada. La técnica del
hormigon ciclopeo consiste en lanzar las piedras desde el punto méas alto de la zanja

sobre el hormigon en masa, que se depositara en el cimiento. Precauciones:

e Tratar que las piedras no estén en contacto con la pared de la zanja.
e Que las piedras no queden amontonadas.

e Alternar en capas el hormigon y las piedras.
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e Cada piedra debe quedar totalmente envuelta por el hormigén. (Francisco Pinto
Vega, 2010).

2.12.3. Zapatas

Una zapata es una ampliacion de la base de una columna o muro, que tiene por objeto
transmitir la carga al subsuelo a una presion adecuada a las propiedades del suelo. Las
zapatas que soportan una sola columna se llaman individuales o zapatas aisladas. La
zapata que se construye debajo de un muro se llama zapata corrida o zapata continua.
Si una zapata soporta varias columnas se llama zapata combinada. En la Figura N°2.24,

se pueden observar los tipos de zapata.

Figura N°2.24: Tipos de Zapata

lustracién de Tipos de Zapata [Figura]. Fuente:
https://avdiaz.files.wordpress.com/2008/08/cimentaciones-y-fundaciones.pdf
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2.12.3.1. Zapatas Aisladas

Las zapatas aisladas son un tipo de cimentacion superficial que sirve de base de
elementos estructurales puntuales como son las columnas; de modo que esta zapata
amplia la superficie de apoyo hasta lograr que el suelo soporte sin problemas la carga
que le transmite. El término zapata aislada se debe a que se usa para asentar una
columna, de ahi el nombre de aislada. Es el tipo de zapata mas simple, aunque cuando
el momento flector en la base del pilar es excesivo no son adecuadas y en su lugar
deben emplearse zapatas combinadas o zapatas corridas en las que se asienten mas de
un pilar. La zapata aislada no necesita junta pues al estar empotrada en el terreno no
se ve afectada por los cambios térmicos, aunque en las estructuras si que es normal
ademas de aconsejable poner una junta cada 3 m aproximadamente, en estos casos la
zapata se calcula como si sobre ella solo recayese una columna. Una variante de la
zapata aislada aparece en edificios con junta de dilatacion y en este caso se denomina

"zapata ajo pilar en junta de diapason".

En el calculo de las presiones ejercidas por la zapata debe tenerse en cuenta ademas del
peso del edificio y las sobrecargas, el peso de la propia zapata y de las tierras que
descansan sobre sus vuelos, estas dos Ultimas cargas tienen un efecto desfavorable
respecto al hundimiento. Por otra parte, en el calculo de vuelco, donde el peso propio
de la zapata y las tierras sobre ellas tienen un efecto favorable. Para construir una zapata
aislada deben independizarse los cimientos y las estructuras de los edificios ubicados
en terrenos de naturaleza heterogénea, o con discontinuidades, para que las diferentes
partes del edificio tengan cimentaciones estables. Conviene que las instalaciones del
edificio estén sobre el plano de los cimientos, sin cortar zapatas ni riostras. Para todo
tipo de zapata, el plano de apoyo de la misma debe quedar empotrado 1 m en el estrato

del terreno.

La profundidad del plano de apoyo se fija basandose en el informe geotécnico, sin
alterar el comportamiento del terreno bajo el cimiento, a causa de las variaciones del
nivel freatico o por posibles riesgos debidos a las heladas. Es conveniente llegar a una

profundidad minima por debajo de la cota superficial de 50 u 80 cm en aquellas zonas
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afectadas por estas variables. En el caso en que el edificio tenga una junta estructural
con soporte duplicado (dos columnas), se efectda una sola zapata para los dos soportes.
Conviene utilizar hormigoén de consistencia plastica, con aridos de tamafio alrededor
de 40 mm. En la ejecucidn, y antes de echar el hormigon, disponer en el fondo una capa
de hormigdn pobre de aproximadamente 5 cm de espesor (emplantillado), antes de

colocar las armaduras. (Francisco Pinto Vega, 2010).

Se deduce que suelos de buena resistencia tendran zapatas de menor dimension, con

respecto a las construidas en suelos de menor resistencia.

Su disefio sirve de base para otro tipo de cimentaciones. Los otros tipos de cimientos

fallan por mecanismos similares a los de éstas zapatas:

= Por flexion.

= Adherencia.

= Anclaje.

= Cortante punzonante.

= Cortante por flexion.

También hay que verificar la falla por aplastamiento. El disefio consiste en calcular, la
forma y dimensiones del concreto, asi como la cantidad y tipos de acero de la zapata.

Se necesita, como datos, conocer:

= Lacarga axial de la superestructura.

= Lasecciény aceros de la columna que soporta.

= La resistencia admisible del suelo (q,,,,), sobre el que se disefia la zapata.
(William, 2016).

Los elementos de cimentacion se dimensionaran para resistir, no solo las cargas
actuantes sino también las reacciones inducidas. En todo elemento de cimentacion
sometido a momentos o fuerzas horizontales, debera comprobarse su seguridad al

vuelco y al deslizamiento.
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2.12.3.2. Comprobacion al Vuelco y al Deslizamiento

La primera comprobacion que debe efectuarse en zapatas sometidas a momentos o
fuerzas horizontales de alguna importancia es la seguridad al vuelco, salvo que las
vinculaciones de los elementos estructurales que sustentan impidan dicho vuelco. La
condicion correspondiente se obtiene expresando que los momentos estabilizadores de
las fuerzas exteriores, respecto al punto A (Figura N°2.25), superan a los momentos de

vuelco:

a
(N +P)x—xyrp 2 (M+V ) * Y10

Figura N°2.25: Zapata Aislada Sometida a Cargas y Momentos

=

I

| [

llustracién de Zapata Aislada Sometida a Cargas y Momentos [Figura]. Fuente: Elaboracion propia
en base al libro Hormigén Armado, Pedro Jiménez Montoya 152 edicion 20009.

Donde:

- N, M,V :Esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante en cara superior
de cimentacion. (Figura N°2.25).

- P :Peso propio de la zapata.

- a: Ancho de la zapata.

- 1, : Altura total de la zapata.
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- 71 - Coeficiente de seguridad al vuelco para cargas favorables, para el que

puede tomarse 0,9.

- 71,ar - Coeficiente de seguridad al vuelco para cargas desfavorables, para el que

puede tomarse 1,8.

En esta ecuacion no se incluyen los pesos del suelo sobre la zapata, cuyo efecto es

estabilizador.

En el caso de zapatas no arriostradas sometidas a acciones horizontales, debera
comprobarse la seguridad al deslizamiento. Como fuerza estabilizante se contara sélo
el rozamiento entre la base de la zapata y el terreno o la cohesidn de éste, no teniendo
en cuenta el empuje pasivo sobre la superficie lateral de la zapata, a menos que esté
garantizada su actuacion permanente. La ecuacion correspondiente puede ponerse en

la forma:
(N + P)*tang@, =y, =V — para suelos sin cohesion (arenas)
(N + P) «tanq@, + A*cy; =y, *V — parasuelos cohesivos (arcillas)
Donde:

- N,V : Esfuerzo normal y esfuerzo cortante en cara superior de cimentacion
(Figura N°2.25).

- P :Peso propio de la zapata.

- ¢4 =23 ¢ : Angulo de rozamiento interno de calculo (minorado).

- ¢4 =0,5c¢: Valor de calculo (minorado) de la cohesidn.

- A Superficie de la base de la zapata.

- v, . Coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse 1,5.

Las zapatas, que son cimentaciones que se disponen para zonas aisladas de la
estructura, constituyen el tipo mas frecuentemente utilizado y se emplean cuando el
terreno tiene una resistencia media o alta en relacion con las cargas que le transmite la
estructura y es suficientemente homogéneo como para que no sean de temer asientos
diferenciales significativos entre las distintas partes de ésta. En zapatas de espesor

constante el canto h no debe ser menor de 30 cm, y en las de espesor variable el canto
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(hy) en el borde debe ser 2, = h/3 y no menor de 25 cm. El angulo de inclinacion
suele tomarse 5 = 30", que corresponde, aproximadamente, al angulo de talud natural

del hormigon fresco. Las formas tipicas de la seccién son las indicadas en la Figura
N°2.26.

Figura N°2.26: Formas Tipicas de una Zapata Aislada

llustracién de Formas Tipicas de una Zapata Aislada [Figura]. Fuente: Elaboracion propia en base
al libro Hormigdn Armado, Pedro Jiménez Montoya 142 edicion 2000.

Las zapatas aisladas se clasifican en funcion de su vuelo y en la direccidn en que sea

maximo (Figura N°2.27), en los dos tipos siguientes:

- Tipo I: Zapatas Rigidas
Incluye los casos en que el vuelo maximo de la cimentacion V/,,,;,., medio en
ambas direcciones principales, desde el paramento del elemento que se
cimienta, no sea mayor a 2h.

- Tipo Il: Zapatas Flexibles
Incluye los casos en que dicho vuelo maximo es superior a 24, en alguna de las

direcciones principales.



Figura N°2.27: Zapatas Rigidas y Flexibles

| &

Rigido V5, =2+ h
Flexible Vs = 2+ h

Rigido Vs < 2+ h
Flexible Vs, > 2+ h
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llustracién de Zapata Aislada Sometida a Cargas y Momentos [Figura]. Fuente: Elaboracion propia
en base a la Norma boliviana del Hormigén Armado CBH — 87.

2.12.3.3. Calculo a Flexion

La determinacion de la armadura a traccion para zapatas flexibles debe hacerse

aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones. La armadura se determina en las

secciones1-1y 1’-1’, medidas a una distancia de 0.15 = 6 0.15 * b, de la cara interior

de los paramentos, como se muestra en la Figura N°2.28.

Las normas exigen que la seccién total de armadura, en una direccién, no sea inferior

al 20% de la correspondiente en la otra direccion.

El momento de célculo en la seccién 1-1, debido a carga del terreno o, = N/(a = b)

es:

ad —

M — _yf*N (a_ao

2a 2

Donde:

- a:Lado mayor de la zapata.

- ag : Lado mayor de la columna.

+ 0.15 % ao)z
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La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b = d, puede determinarse

mediante la férmula simplificada para el momento reducido de célculo.

Momento reducido de calculo:

__ Maa
b dz e fg
Cuantia mecénica:
w=pu(l+w

Capacidad mecénica del acero:
Us=Asx*fa=wx*bx*dx*f,
Armadura minima:
ASmin = Pmin *b * d

La cuantia minima exigida por la norma para el acero a ser utilizado es: p = 0.0015

para acero AE-50.

Figura N°2.28: Célculo a Flexion de una Zapata Flexible

al=b':¢|o+2-h_j
1 [
| 2 i |
: m — T
| ! : |
| i i
14 ! ! :
| i !
' 1 |
b__ | 1 by : b
1' | ] : ] :
N T 1
l d ! Lao_! !
h | | ' :
(O VRS R P ot -
o ; t [—— N
| . | ! :

lustracion de Calculo a Flexion de una Zapata Flexible [Figura]. Fuente: Libro Hormigén Armado,
Pedro Jiménez Montoya 142 edicién 2000.
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2.12.3.4. Comprobacion a cortante y Punzonamiento

Se debe realizar comprobaciones a esfuerzo cortante, a punzonamiento y de adherencia.

Como resistencia convencional del hormigon a cortante se adopta el valor:

foa = 0.5 \[fea (kg/cm2)

Figura N°2.29: Comprobaciones al Cortante y Punzonamiento

I

i
2| 3

llustracion de Calculo a Flexion de una Zapata Flexible [Figura]. Fuente: Libro Hormigén Armado,

Pedro Jiménez Montoya 142 edicién 2000.
En Zapatas Rigidas (V < 2h, en ambas direcciones)
Cuando el wvuelo sea, V < 1,5%b, la comprobacion se efectia a
punzonamiento por secciones independientes. Asi, la seccién de referencia 2 -
2 se sitlia a una distancia d2 del paramento del soporte, su ancho es:
byo+ d < b,ysucantod, < 1,5%V,

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando sea:

yf.N*(b.bo+d)*(a—ao—d)

a.b 4
Cuando el vuelo sea V > 1,5+ b (zapatas estrechas), la comprobacion se

<2.f,q.(by+d).d,

efectlia a cortante en la seccidn de referencia 3-3, separada a una distancia d del
paramento del soporte, de ancho b y canto d,. Debe ser:

=

En Zapatas Flexibles (V' > 2h, en alguna direccién principal)
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En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a

esfuerzo cortante y a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a

la indicada para las zapatas rigidas en el apartado anterior.

Esta comprobacion debe efectuarse en la seccién 3-3, cuando sea:

a—a, = b — b, ;encaso contrario, se comprobara en la seccion ortogonal.

La comprobacidn a punzonamiento se efectlia, como en las placas, en la seccién

critica Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d /2 de los

paramentos del soporte, es decir, en la seccion:
Ac=2-(a,+d+b,+4d)-d,

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuanto sea:

Vf'N
a'b

la-b—(a, +d)(b, +d)] < Ac-2fyq

Debe llamar la atencion la seguridad de esta ultima comprobacion en el caso de
soportes muy alargados (a, > b,). El Cédigo ACI-318 adopta para la

resistencia a punzonamiento, en este caso, el valor:
2bo
fyd = 0,5 (1 + a0 )'W,fcd

Evidentemente, es menor que el correspondiente a la Instruccion espafiola:

fyd = chd:\/ fcd
2.12.3.5. Comprobacion de la Adherencia

Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigén del elemento

de cimentacion, deberd verificarse para ambos lados que:

Vi =ny;N-(a_2a° +0.15-a,)

Vd 3
Tba:()_g.d.:z.n_esfbd:k.1’fcd2
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Donde:

I/,,: Cortante de calculo en la seccion 1-1.
- 1 :numero de barras de diametro @.
- d : Canto util de la seccion.

-k : Constante con el valor k = 0,95 para las zapatas rigidas, y k = 2,00 para

las flexibles.
2.13. ESTRATEGIAS PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO
2.13.1. Especificaciones Técnicas

Son las especificaciones que definen la calidad de la obra que se desea ejecutar, en
términos de calidad y cantidad de los trabajos en general. En el caso de la realizacion
de estudio o construccién de obras, éstas forman parte integral del proyecto y
complementan lo indicado en los planos, ya que sirven para definir la calidad del
producto, la cual no se puede apreciar de manera visual en los planos, de modo que, se
debe redactar una descripcion de lo que se necesita producir y que vaya acompafiado
con los requerimientos evitando asi interpretaciones equivocadas. Su objetivo radica
en que en determinado momento ayuda a aclarar un proceso de disefio y/o constructivo.
En cualquier caso, el Pliego de Especificaciones Técnicas establecera necesariamente,

los siguientes datos de los materiales para la obra:

= Tipo, clase y categoria del cemento.
= Tipos de acero.

= Resistencia especificada para el hormigon.

Si para una misma obra se prevén distintos tipos de un mismo material, se detallaran,
separadamente, cada uno de ellos, indicandose las zonas en que habra de emplearlos.
Cuando para un material se exijan caracteristicas especiales cuya determinacién haya
de hacerse mediante métodos de ensayos no incluidos en la Norma Boliviana de
Hormigon Armado CBH — 87, el Pliego de Especificaciones debera fijar, de un modo
concreto, los valores que deben alcanzar dichas caracteristicas y procedimientos de

ensayo que hayan de seguirse para medirlos.
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En relacion con el proceso de ejecucion de la obra, se deberan detallar los siguientes

aspectos:

= Disposiciones de cimbra y encofrados, cuando no sean las usuales.

= Proceso de hormigonado, con especial referencia a las juntas (dilatacion,
hormigonado, etc.).

= Proceso de curado, tiempo y condiciones en que debe efectuarse.

= Proceso de desencofrado y descimbramiento.

= Tolerancias dimensiénales.

En el Pliego de Especificaciones Técnicas, se hara constar el valor mdximo de la carga
para la cual, de acuerdo con los datos facilitados por el proyectista, se permite la
utilizacion de la estructura. Este valor habra de figurar en una placa, de material
indestructible, que se mantendra permanentemente colocada en un lugar adecuado de
la construccién, para la debida informacion de los usuarios, durante la vida de servicio

de la estructura.
Especificaciones Técnicas por item:
Deberan contener la siguiente informacion:

= Datos del item: Donde se consigna el nimero y codigo de item, nombre de la
actividad y unidad de medida.

= Definicion: Es la descripcion particular de la actividad, donde se menciona la
funcion que cumple en la ejecucion de la obra y exponen las caracteristicas y
otros detalles importantes que el proyectista vea necesario expresar.

= Materiales Herramientas y Equipo: Es la descripcion del tipo y caracteristicas
técnicas de los materiales, herramientas y equipo que son necesarios en la
ejecucion de la actividad.

= Procedimiento para la ejecucion: Es la descripcion detallada del proceso de
ejecucidn de la obra, desde el inicio hasta la conclusion de la actividad.

= Medicion: Es la descripcion de la unidad de medida a ser utilizada en la

determinacién de una actividad.
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= Forma de Pago: Donde se determina la moneda y la forma de pago para la

cancelacion por la ejecucion de la actividad.
2.13.2. Cémputos Métricos

Los cdmputos métricos son un estudio minucioso de medicion de longitudes, areas 'y

volimenes de todos los elementos de una obra.

Requieren el manejo de formulas geométricas para determinar qué cantidad de
materiales y qué cantidad de mano de obra son necesarios para realizar la obra.
El computo métrico requiere del conocimiento de procedimientos constructivos y de

un trabajo ordenado y sistematico.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del
presupuesto, esta clasificacion por item debera ser hecha con criterio de separar todas
las partes de costo diferente, no solo para facilitar la formacion del presupuesto, sino
que es también porque es un documento de contrato, que sirve como lista indicativa de

los trabajos ejecutados.

El trabajo debe ser detallado en todas sus partes para facilitar su revision, correccion

y/o modificacion.

e Precisar la zona de estudios o de computos métricos y trabajos que se van a
ejecutar.

e Se debe efectuar un estudio integral de los planos y especificaciones técnicas
del proyecto relacionado entre si los planos de Arquitectura, Estructuras.

e El orden para elaborar los cémputos métricos es primordial, porque nos daréa la
secuencia en que se toman las medidas o lecturas de los planos, enumerandose
las paginas en las cuales se escriben las cantidades incluyéndose las
observaciones pertinentes. Todo esto nos dara la pauta para realizar un chequeo

mas rapido y poder encontrar los errores de ser el caso.

Para su desarrollo, debera contener la siguiente informacion:

e Planilla de cbmputos metricos



109

e Croquis referencial del item.
Planilla de Computos Métricos

Para el vaciado de los computos métricos, es necesario elaborar una planilla de

computos métricos, que contendran los siguientes conceptos:

= Nomero del item: Lugar donde se coloca el nimero asignado para cada
actividad a desarrollar.

= Nombre del [tem: Es la designacion del nombre de la actividad a ejecutar en el
proyecto.

= Unidad: Es launidad de medida en la que se mesura cada una de las actividades.

= Computo: Es el conjunto de datos y calculos que arrojan el valor parcial del
calculo de dimensiones, areas y volimenes, esta compuesto por:

= N°de veces: Es el nimero de veces que tiene una actividad en el desarrollo de
la ejecucidn de la actividad.

= Largo: Es la longitud que tiene un item o actividad a desarrollar.

= Ancho: Es la segunda dimensién que se requiere para obtener el area de un item
o actividad a desarrollar.

= Alto: Es la tercera dimension que se requiere para obtener el volumen de un
item o actividad a desarrollar.

= Computo Parcial: Es el computo simple de la longitud, area o volumen de un
item.

= Computo Total: Es el producto del computo parcial por el nimero de veces que
se repite un item o actividad circunscrita en alguna ubicacion.

= Total: Es la sumatoria del computo total y el valor final de la cantidad del item.
Croquis Referencial del item

Es el grafico referencial que ubica la actividad a realizarse (cuando corresponda), asi

como sus dimensiones.



2.13.3. Analisis de Precios Unitarios

) FORMULARIO B-2
ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS
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DATOS GENERALES
Proyecto: Cantidad:
Actividad: Unidad:
Moneda:
1. MATERIALES
- PRECIO
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRODUCTIVO COSTO TOTAL
TOTAL MATERIALES
2. MANO DE OBRA
. PRECIO
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD EEERUETVG COSTO TOTAL
SUBTOTAL MANO DE OBRA
CARGAS SOCIALES = (% DEL SUBTOTAL DE MANO DE OBRA) 55.00%
IMPUESTOS VA MANO DE OBRA = (% DE SUMA DE SUBTOTAL DE MANO DE OBRA + CARGAS SOCIALES) 14.94%
TOTAL MANO DE OBRA
3. EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
- PRECIO
DESCRIPCION UNIDAD CANTIDAD PRODUCTIVO COSTO TOTAL
* HERRAMIENTAS = (% DEL TOTAL DE MANO DE OBRA) 5.00%
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIA Y HERRAMIENTAS
4. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
COSTO TOTAL
* GASTOS GENERALES = %DE1+2+3 10.00%
TOTAL GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
5. UTILIDAD
COSTO TOTAL
* UTILIDAD = %DE1+2+3+4 10.00%
TOTAL UTILIDAD
6. IMPUESTOS
COSTO TOTAL
* IMPUESTOS IT=%DE1+2+3+4+5 | 3.09%
TOTAL IMPUESTOS
TOTAL PRECIO UNITARIO (1 + 2+ 3+ 4+ 5+ 6)
TOTAL PRECIO UNITARIO ADOPTADO (Con dos (2) decimales)
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El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de
trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria o equipo de construccion), los costos
indirectos (administracion de oficinas centrales y oficinas de campo), el costo por
financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los cargos adicionales
(impuestos), todo eso se encuentra en definidos en el Formulario de Analisis de Precios
Unitarios (Formulario B-2) de acuerdo al Documento Base de Contratacion para

Contratacion de Obras.
2.13.4. Presupuesto por items y General de Obra

Se basa en la prevision del total de los costos involucrados en la obra de
construccion incrementados con el margen de beneficio que se tenga previsto. El
presupuesto podra estar integrado por partidas o items parciales, con expresion de los
diferentes precios unitarios descompuestos. El calculo de los precios de las distintas
unidades de obra, se basara en la determinacion de los costos directos o indirectos,

precisos para su ejecucion.
Se consideran costos directos:

= Lamano de obra, con sus cargas y seguros sociales.

= Los materiales, a los precios resultantes a pie de obra, que queden integrados
en la unidad de que se trate y/o que sean necesarios para su ejecucion.

= Los gastos de personal, combustible, energia, etc., que tenga lugar por el
accionamiento o funcionamiento de la maquinaria e instalaciones utilizadas en
la ejecucidn de la unidad de obra.

= Los gastos de amortizacion y conservacion de herramientas, y de la maquinaria

e instalaciones anteriormente citadas.
Se consideran costos indirectos:

= Los gastos de instalacion de oficinas a pie de obra, comunicaciones, edificacion
de almacenes, talleres, pabellones temporales para obreros, laboratorios, etc.
= Los gastos del personal técnico y administrativo adscrito exclusivamente a la

obra.
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= Los costos de ensayos, controles de calidad, pruebas de laboratorio.

= Los gastos generales y utilidades del constructor, y los imprevistos.

Todos estos gastos, excepto aquellos que figuren en el presupuesto valorados en
unidades de obra, o0 en partidas alzadas, se cifran en un porcentaje de los costos directos,
igual para todas las unidades de obra: porcentaje que fijara, en cada caso, el Autor del
Proyecto, a la vista de la naturaleza de la obra proyectada, de la importancia de su
presupuesto y de su posible plazo de ejecucion. En particular, debera figurar de forma
explicita, el costo del control, calculado de acuerdo con el nivel adoptado para el

mismo.

Las mediciones y el presupuesto de obra tienen como finalidad dar una idea

aproximada y lo mas real posible del importe de la ejecucidn del proyecto.

Todos estos conceptos encuentran estandarizados en el Formulario de Presupuesto
General de Obra (Formulario B-1) definido en el Documento Base de Contratacion

para Contratacion de Obras.

FORMULARIO B-1

PRESUPUESTO POR ITEMS Y GENERAL DE LA OBRA

) Precio Precio
Item Descripcion Unidad | Cantidad Unitario Unitario
(Numeral) (Literal)

Precio Total
(Numeral)

PRECIO TOTAL (Numeral)

PRECIO TOTAL (Literal)

= Numero: Es la numeracion asignada de acuerdo al orden definido de cada una
de las actividades y sus correlativos.

= Descripcion: Es la denominacién que se da a cada una de las actividades.

= Unidad: Es la medida en la que se mesura cada una de las actividades.

= Cantidad: Es el resultado del calculo de sumatorias de distancias, areas o

volimenes realizados en los cOmputos métricos.
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= Precio Unitario (Numeral): Es el resultado del calculo del costo total de la
actividad expresado en el Analisis de Precios Unitarios, expresado de manera
numeérica.

= Precio Unitario (Literal): Es el resultado del calculo del costo total de la
actividad expresado en el Andlisis de Precios Unitarios, expresado de manera
literal.

= Precio Total (Numeral): Es el producto de la multiplicacion de la cantidad por
el precio unitario de cada una de las actividades.

= Precio Total (Numeral): Es el resultado de la sumatoria de los precios totales
de las actividades, expresado de manera numérica.

= Precio Total (Literal): Es el resultado de la sumatoria de los precios totales de

las actividades, expresado de manera literal.

Los montos numerales y su correspondiente literal, deben coincidir plenamente. En
caso de existir alguna incongruencia, se tomara como valido el expresado de forma

literal.
2.13.5. Cronograma de Obra
Elaboracién del Cronograma de Obra

El cronograma de ejecucion de obra es una representacion grafica y ordenada con tal
detalle para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleven
a cabo en un tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del
tiempo. Esta herramienta indica la organizacion del proyecto, en la realizacion de una
serie pasos para la culminacion de actividades. Son la base principal de ejecucion de

una produccion organizada.

La forma de presentacion del cronograma de obra sera mediante diagramas Pert, Gantt,
u otros, de acuerdo al tipo y envergadura de la obra, aplicando diferentes herramientas

(software) que facilita su desarrollo y aplicacion.

El Documento Base de Contratacion indica: “El proponente deberd presentar un

cronograma de barras Gantt o similar.” Por cuanto el proyectista esta en libertad de
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utilizar otro método de elaboracion del cronograma en funcion a los requerimientos del

proyecto.

Los datos y el método de elaboracion del Cronograma de Obras, se encuentra definido
en el Formulario de Cronograma de Ejecucién de la Obra (Formulario A-8) definido
en el Documento Base de Contratacion para Contratacion de Obras. Lo que contiene el

Formulario A-8 es:

= N Se refiere al nimero de item asignado a cada una de las actividades.

= Un item es cada una de las partes individuales que conforman el conjunto de
actividades que presenta el proyecto.

= Lanumeracion dada a cada item debe coincidir con el orden definido en la Lista
de Actividades y sus correlativos (Especificaciones Técnicas, Analisis de
Precios Unitarios y Presupuesto por items y General de Obra).

= Nombre de la Actividad: Es la denominacion que se ha dado a cada una de las
actividades, definido previamente en el Listado de Actividades.

= Duracion: Esel tiempo total, en dias, que requerira la actividad para ejecutarse.

= Diagrama de Barras: En el Diagrama propiamente dicho, se detalla la duracion

de las actividades y su relacion con otras en funcién a los dias calendario.
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INGENIERIA DE PROYECTO
3.1. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO

El plano del levantamiento topografico fue otorgado por el Gobierno Auténomo
Municipal de Tarija, el terreno cuenta con una superficie atil de 4179.21 m?, con un
area de construccion total de 1934.85 m? (como se muestra en la Figura N° 3.1), la
superficie del terreno es suficiente para la posibilidad de una futura expansion, de

acuerdo a la demanda de pacientes que podria presentarse.

Figura N°3.1: Curvas de Nivel del lugar de emplazamiento del Proyecto

Ca,
ESTACIONAMIENTO SS//\/

.

CENTRO DE SALUD

CALLESIN

ESTACIONAMIENTO

S

CALLESIN

llustracién de las Curvas de Nivel del lugar de emplazamiento del Proyecto. Fuente: Elaboracion
propia.

El terreno donde se emplazara el proyecto tiene una pendiente méxima del 0.61%
[1874.82 msnm — 1874.16 msnm para una longitud de 107.7 m]. Topograficamente se
considera un terreno plano con una pendiente menor al 1%. (\Ver Anexo 4).

No se realizé una verificacion del mismo con equipo topografico ya que en las visitas
al lugar se llego a observar que el terreno no tiene desniveles de consideracion y que

es plano, como aprecia en el plano topogréafico. (\Ver Plano Topografico).
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3.2. ESTUDIO DE SUELOS

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT

(Standard Penetration Test).

Dicho ensayo se realizé en dos pozos, ubicados en lugares estratégicos del terreno, con

diferentes profundidades y con un didmetro de 1.5 m. (Figura N°3.2).

Figura N°3.2: Ubicacion de los Pozos para el Estudio de Suelos

N

ESTACIONAMIENTO

CENTRO DE SALUD

ESTACIONAMIENTO

lustracidon de la Ubicacién de los Pozos para el Estudio de Suelos. Fuente: Elaboracion propia.

Los estudios de suelos estuvieron a cargo por CEPAS — CONSULTORA Y
CONSTRUCTORA, dando como resultado lo que se indica a continuacion en la Tabla
N°3.1. Dicho analisis comprende granulometria, limites de Atterbergy desde luego el
ensayo de carga directa o SPT del lugar de emplazamiento. Las planillas del estudio de
suelos se encuentran detalladas en el Anexo 5, donde se detalla que todo el estrato de

suelo es uniforme.
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Tabla N°3.1: Resultados del Estudio de Suelos
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ENSAYO N°1
Profundidad 2.00 metros
Numero de golpes 22

Descripcion

CL = Arcillas inorganicas de baja a
media plasticidad, arcillas arenosas o

arcillas limosas.

Humedad Natural

8.72%

Resistencia Admisible

2.10 (Kg/cm2)

ENSAYO N°2
Profundidad 2.50 metros
Numero de golpes 25

Descripcion

CL = Arcillas inorganicas de baja a
media plasticidad, arcillas arenosas o

arcillas limosas.

Humedad Natural

9.27%

Resistencia Admisible

2.21 (Kg/cm2)

Tabla de los Resultados del Estudio de Suelos. Fuente: Elaboracion Propia.

En consecuencia, luego de este estudio para el presente proyecto se tomara como

medida de seguridad la resistencia del pozo méas desfavorable, como resultado del pozo

N°1, siendo éste un suelo un CL (Unificada), con una capacidad portante de 2.10

Kg/cm? para una profundidad de 2 m. Se realiz6 la verificacion de la Resistencia

Admisible mediante Terzagui y Meyerjof para mayor seguridad. (Ver Anexo 5).
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3.3. ANALISIS DEL DISENO ARQUITECTONICO

El disefio arquitectonico fue elaborado la Secretaria de Obras Publicas del Gobierno
Auténomo Municipal de la Ciudad de Tarija, consiste en una edificacion de dos niveles
destinados a ambientes de atencion médica, ambientes administrativos, laboratorios,

etc. (Ver Planos Arquitectonicos).

Figura N°3.3: Plano Arquitectonico Planta Baja
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lustracion del Plano Arquitectdnico Planta Baja. Fuente: Elaboracion Secretaria de Obras Publicas
del Gobierno Auténomo Municipal de la Ciudad de Tarija.
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Figura N°3.4: Plano Arquitecténico Planta Alta
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llustracion del Plano Arquitecténico Planta Alta. Fuente: Elaboracién Secretaria de Obras Publicas
del Gobierno Auténomo Municipal de la Ciudad de Tarija.

A continuacion, se presenta la arquitectura del Centro de Salud, la cual consta con los
siguientes ambientes:
Planta Baja:

» Ambiente de archivos y computacion, Ambiente de radiodiagndstico y

ecografia, Consultorio de pediatria, Consultorio de ginecologia, Consultorio de
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emergencias, Sala de espera, Area social, Vacunatorio, Consultorio nutricional,
Consultorio de odontologia, Consultorio de medicina general, enfermeria, Bafo
varones, Bafio mujeres, Recepcion de informacion, Control y Seguridad,
Farmacia, Secretaria y Direccion, Cocina, Almacén, bafios personales,
Deposito de limpieza, Porteria, Sala de transformadores, Depdsitos de calderos

y Central de oxigeno.
Planta Alta:

» Sala 1 de recuperacion, Sala 2 de recuperacidn, Sala 3 de recuperacion, Sala 1
de internacion, Sala 2 de internacién, Sala 3 de internacion, Sala de
neonatologia, Sala de partos, Vestidores, Sala de esterilizacion, Sala de
Prepartos Sala 1 de internacion transitoria, Bafio varones, Bafio mujeres, Sala

de espera, Estacion de enfermeras, Laboratorio y Salén de uso multiple.
3.4. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL

Todos los elementos seran disefiados siguiendo estrictamente el Cédigo Boliviano del
Hormigon Armado (CBH — 87).

Justificando cada eleccién, y buscando siempre la mejor opcion técnica y econdmica

para el resultado final.
La descripcion del modelo estructural obedece a la siguiente clasificacion:
3.4.1. Estructura de Sustentacion

» Fundaciones: Compuesta por zapatas aisladas, nivel de fundacion a2 m.

» Columnas: Compuesta por secciones cuadradas, circulares y rectangulares.

» Vigas y sobrecimientos: Compuestas de secciones rectangulares, la mayor luz
es’7 m.

» Entrepisos: Constituidos por losas alivianadas con viguetas pretensadas.
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Figura N°3.5: Estructura del Centro de Salud del Barrio Jardin

lustracion de la Estructura del Centro de Salud del Barrio Jardin. Fuente: Elaboracion propia.
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3.5. ANALISIS, CALCULO Y DISENO ESTRUCTURAL
3.5.1. Consideraciones para el Disefio Estructural
Materiales Empleados

Hormigon:

> Resistencia a la Compresion: f.,, = 250 Kg/cmz

> Peso especifico del hormigon armado: vox. = 2500 Kg/m?

Acero Grado 50:

> Limite de fluencia: f,; = 5000 Kg/cmz

3.5.1.1. Disefo de Junta de Dilatacion

Las juntas de dilatacion deberan asegurar la estanquidad y el aislamiento térmico,

acustico, de la misma manera que el resto de los elementos de la estructura.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre juntas de dilatacion, funcion de

las condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:

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

e En regiones hiumedas y de temperatura poco variable (variacién no mayor de
10 °C), 50 m.

AL=a-L-AT
Donde:

a: Coeficiente de dilatacion térmica del hormigon.
L: Longitud de Calculo.

AT: Variacion de la temperatura.

Los datos para la temperatura maxima y minima se obtuvieron del SISMET- SENAMHI
utilizando los datos de la estacion mas cercana al barrio Jardin de la ciudad de Tarija

Cercado que en este caso corresponde a la estacion de Aeropuerto Tarija.
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Para el disefio de las juntas de dilatacion, se dispondran de una junta de dilatacion a lo

largo de la estructura.

Calculo de la junta de dilatacion
a =0.00001/°C
L=21.25m.=21250 mm.
Tmax=39.7°C
Tmin=-9.2°C
AL = 0.00001/°C-21250 mm - 48.9°C = 10.39 mm.
Por cuestiones constructivas se tomara un espaciamiento de 2 cm para la junta de

dilatacion. Ver Anexo 3 (Analisis de Cargas).

Figura N°3.6: Estructura con Separacion de Junta de Dilatacion

llustracion de la Estructura con separacion de Juntas de Dilatacion. Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.2. Predimensionamiento
3.5.2.1. Vigas

Al predimensionar las vigas, se tiene que considerar la accion de diferentes cargas. Hay
criterios practicos que, de alguna manera, toman en cuenta la accion de combinada de
cargas verticales y de sismo, a continuacion, se muestra alguno de estos criterios.

> h= L/12 6 L/10 — (usado para este proyecto)

» h= L/10 — (criterio practico frente a sismos)

> b=03*xh 6 05«h

Las vigas se utilizan para absorber cargas horizontales, se disefiara a flexion que es el

caso mas desfavorable, sus dimensiones minimas son:

l
b =200 mm h>—
12

Asumiremos como predimensionamiento una base de la viga de:
b =0.20 m.
Dichas bases de vigas dependeran de la luz de cada viga, teniendo b = h/2.
* Luces de longitud minima de: | = 3.80 m.

. [ 3.80m.
12 12

0= 032cm

= Constructivamente se puede asumir h = 0.35 m.
= Constructivamente se puede asumir b = 0.20 m.

** Luces de longitud maximas de: | =7 m.

l B 7.0 m.

h= E—T=O.58cm

= constructivamente se puede asumir h = 0.60 m.

= constructivamente se puede asumir b = 0.30 m.

Dichas dimensiones solo corresponden a un predimensionamiento por lo tanto pueden

estar sujetas a modificaciones.
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3.5.2.2. Columnas

Las columnas son elementos que se encuentran sometidas principalmente a cargas
axiales y momentos flectores, por lo cual deben en principio ser dimensionadas

considerando estos dos efectos simultaneamente.

Las dimensiones de las columnas se asumiran inicialmente de 25 x 25 (area de 625
cm?) ya que son las dimensiones minimas segin la Norma Boliviana CBH — 87, de
acuerdo a las solicitaciones se analizara incrementar la seccion mas conveniente de la

columna para evitar cuantias de acero elevadas.
3.5.2.3. Losas Unidireccionales (viguetas pretensadas)

Se recomienda una altura del paquete estructural seglin predimensionamiento de:

o5 = para losas unidireccionales

Luces minimas de 3.8 m

3.8m
—=0.152m
25
Luces maximas de 5 m
5m
—=0.20m
25

Segln recomendaciones constructivamente no se deben tener paquetes estructurales
menores a 20 cm en el caso de losas de viguetas pretensadas, por lo tanto, se

uniformizaran todas las losas con un espesor de:
H=0.25m.
3.5.2.4. Losas Macizas (Rampa)

Para losas macizas se tiene que debe de cumplir la relacion:
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en la rampa se tiene como longitud menor | = 1.6 m, por lo tanto, se tendria un espesor

de losa de:

6
h=—=10.06 m.
30

Segln recomendaciones constructivamente no se deben tener paquetes estructurales
menores a 15 cm en el caso de losas macizas, por lo tanto, se uniformizara la rampa

con un espesor de:
h=0.15 m.
3.5.2.5. Losa Alivianada

Compuesta por viguetas pretensadas haciéndose referencia al catdlogo CONCRETEC.

Separadas con un inter eje de 50 cm.

El material utilizado sera con complemento de plastoformo dispuesta en toda la losa
para cubrir los vacios en medio de las viguetas con una capa de compresion de 5 cm
con hormigén y una armadura de refuerzo constructivo para controlar la fisuracion que

se la calculara mas adelante.
3.5.3. Cargas de Disefio

Para poder realizar las hipétesis de cargas para el dimensionamiento las cargas deben
cuantificarse por separado en carga permanente y la carga viva donde se describe en

detalle a continuacion.
Cargas consideradas sobre la estructura:
Se determinaran dos tipos de cargas:

1) Carga permanente: La cual comprende:
- Peso propio del forjado.
- Peso del sobrepiso y acabados.
- Peso de muros mas revoques.
- Peso de barandado.

- Peso de escaleras.



2) Sobrecargas de Disefio:
- Sobrecarga en la losa alivianada.
- Sobrecarga en escalera.

- Carga de viento.
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En la Tabla N°3.2 y Tabla N°3.3 se presenta un resumen del célculo de las cargas

permanentes y Sobrecargas consideradas para el disefio estructural del “Centro de

Salud del Barrio Jardin®, de la ciudad de Tarija. Los detalles del de cémo se realizaron

las cargas se encuentran en el Anexo 3 (Analisis de Cargas).

Los valores obtenidos de esta norma boliviana que esta en revision de la velocidad del

viento para la ciudad de Tarija es de 24 m/s.

Tabla N°3.2: Resumen de las Cargas Permanentes o Cargas Muertas

Cargas Permanentes o Cargas Muertas

Peso Especifico del Hormigén Armado 2500 Kg/m® | 2.5 Tn/m?
Sobrepiso y Acabados 150 Kg/m? | 0.15 Tn/m?
Muro de Ladrillo Exterior (e=18 cm) h=3.65 m 735 kg/m | 0.735 Tn/m
Muro de Ladrillo Exterior (=18 cm) h=3.60 m 725 kg/m | 0.725 Tn/m
Muro de Ladrillo Exterior (e=18 cm) h=3.50 m 710 kg/m | 0.710 Tn/m
Muro de Ladrillo Exterior (=18 cm) h=3,40m 685 kg/m | 0.685 Tn/m
Muro de Ladrillo Exterior (=18 cm) h=1m 210 kg/m | 0.210 Tn/m
Carpinteria metalica con vidrio (Entrada Principal)

50 kg/m 0.050 Tn/m
h=3m
Muro de Ladrillo Interior (e=12 cm) h=3.60 m 540 kg/m | 0.540 Tn/m
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Carpinteria metélica con vidrio (Seccion Rampas 2da

60 kg/m 0.060 Tn/m
Planta) h= 3.65m
Carpinteria metalica con vidrio (Seccién Rampas 1ra

25 kg/m 0.025 Tn/m
Planta) h=1.65m
Carga de Ventana de Vidrio de Fachada Frontal 140 kg/m | 0.140 Tn/m
Carga de Barandas 30 kg/m 0.030 Tn/m

Tabla de Resumen de las Cargas Permanentes o Cargas Muertas Consideradas. Fuente: Elaboracion

Propia.

Tabla N°3.3: Resumen de las Sobrecargas de Uso Consideradas

Sobrecargas de Uso

Salas de operaciones, laboratorios 300 Kg/m2 | 0.300 Tn/m2
Habitaciones privadas 200 Kg/m2 | 0.200 Tn/m2
Salas 200 Kg/m2 | 0.200 Tn/m2
Corredores en pisos superiores a planta baja 400 Kg/m2 | 0.400 Tn/m2
Barios 300 Kg/m2 | 0.300 Tn/m2
Azoteas accesibles privadamente 300 Kg/m2 | 0.300 Tn/m2
Salas de Archivo 500 Kg/m2 | 0.500 Tn/m2
Tanque Elevado de Agua 950 Kg/m2 | 0.950 Tn/m2
Escaleras 400 kg/m2 | 0.400 Tn/m2

Tabla de Resumen de las Sobrecargas de Uso Consideradas. Recuperado de IBNORCA,
Anteproyecto Norma Boliviana APNB 1225002-1.




3.5.4. Disefio y Verificacion de los Elementos Estructurales de Sustentacion
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COLUMNA 21
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3.5.4.1. Disefio de la Losa Alivianada

La verificacion se la realizard a la losa de la primera planta correspondiente a las

columnas P75, P76, P77, P85y P87.

Figura N°3.7: Pafio de la Losa Aliviana en Estudio
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llustracién de Pafio de la Losa Aliviana en Estudio. Fuente: Elaboracién propia.
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Las losas de cubierta y de entrepisos serdn losas alivianadas debido a la facilidad
constructiva que representa su ejecucion, ademas del reducido peso propio de las
mismas, lo cual favorece el disefio ya que se reducen las solicitaciones presentes en la

estructura debido al peso muerto.

Segln CBH — 87 en el punto 9.9.10.4.3 dice, los forjados de semiviguetas o nervados,
tendran una placa superior de hormigon cuyo espesor ho, cumplira en todo punto las

siguientes condiciones:

= Con o sin piezas aligerantes: no serd inferior a 3 cm ni a “a/6”: siendo “a” la

distancia del punto considerado al centro de la pieza.

Datos:
- a=24 cm mitad del ancho del complemento
- h=20cm canto de la bovedilla

Solucion:

Altura de la carpeta de compresion:

Se asume una carpeta de compresion de 5 cm:

hg=2—=3cm
6

S5cm=4cm=3cm Okl

Disefio de la Vigueta Pretensada

Las losas estdn conformadas por viguetas pretensadas CONCRETEC con complemento
de plastoformo y una capa de compresion de 5 cm de espesor. Todas las losas cumplen
con las solicitaciones del proyecto debido a que las viguetas satisfacen los
requerimientos de la norma NB 997 Elementos prefabricados de hormigon — Viguetas
prefabricadas de hormigén pretensado — Requisitos y métodos de ensayo. La losa
alivianada o forjado unidireccional llamado asi por que reparte las cargas que recibe en

una sola direccion esta compuesto por:

a) Viguetas Pretensadas.

b) Complemento aligerante de Plastoformo.
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Las caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada de CONCRETEC son las

siguientes:

Tabla N°3.4: Especificaciones Técnicas Viguetas Pretensadas CONCRETEC

Dimensiones (mm) Peso Resistencia
. Tipo de
Producto promedio del acero
hormigon
N : (k) | (Fa=kglem?)
Variable
Vigueta 350
56 | 110 | 114.4 | (hasta 17.2 18.000
Pretensada Kg/cm?
9.00 m.)
Variable
Vigueta 350
60 | 121 | 112 (hasta 19.5 18.000
Pretensada Kg/cm?
9.00 m.)

Tabla de Especificaciones Técnicas Viguetas Pretensadas CONCRETEC. Fuente: Ficha Técnica

Viguetas Pretensadas CONCRETEC.

El espaciamiento entre viguetas permite aumentar la capacidad resistente de las losas,

de la misma manera la variacion de la altura del complemento permite generar losas

mas rigidas y estables.

Se asumira una distancia entre ejes de:

D =50 cm.

Se recomienda una altura del paquete estructural segin predimensionamiento de:

Por lo tanto:

H=25cm

Entonces se asumira una altura de complemento de:

o5 = para losas unidireccionales
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h1=20cm.

Hormigon: La practica actual pide una resistencia de 350 a 500 Kg/cm? para el
concreto presforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es
de 200 a 250 Kg/cm?

Tabla N°3.5: Vigueta Pretensada - Vigueta Prefabricada

Resistencia del acero | Resistencia del hormigén
Producto
Fy, = kg/cm2 F 28 = kg/cm2
Vigueta Pretensada 18000 350

Tabla de Vigueta Pretensada - Vigueta Prefabricada. Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas
CONCRETEC.

Acero: El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir presfuerzo y suministrar

la fuerza de tension en el concreto presforzado.

El acero de alta resistencia utilizado como armadura de la vigueta CONCRETEC
proporciona a la losa una resistencia superior a tres veces respecto al acero usado en

hormigon armado In situ, garantizando mayor durabilidad y calidad (Tabla N°3.5).
Luz de célculo

La luz de célculo de cada tramo de forjado se medird, entre ejes de los elementos de

apoyo.

Las luces varian en toda la estructura, la mayor luz que tendré la vigueta sera de 5.36

metros.
Entrada en la viga

Las viguetas deben apoyar a un minimo de 8 cm. sobre muros de mamposteria o
encadenados. Sobre encofrados de vigas a hormigonar las viguetas apoyaran un

minimo de 5 cm.

El apoyo de las viguetas sera de 8 cm. en toda la estructura.



133

a) Complementos Aligerante de Plastoformo

Las dimensiones del plastoformo proporcionadas por el fabricante se detallan
en la Tabla N°3.6.

El alto del canto de la bovedilla sera:

h1=20 cm.

Tabla N°3.6: Complemento Plastoform CONCRETEC

Complemento Plastoform
_ Dimensiones (cm) Densidad
Medidas T
a b c d i)
20-42-130 42 130 20 38 8-10
20-42-100 42 100 20 38 8-10
20-52-100 52 100 20 48 8-100

Tabla de Complemento Plastoform CONCRETEC. Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas
CONCRETEC.

b) Carpeta de Compresion de Hormigén Armado

Elemento formado por hormigon vertido en obra y armaduras, destinado a
repartir las distintas cargas aplicadas sobre el forjado. El espesor minimo h2 de
la losa superior hormigonada en obra, con pieza aligerante, no debera ser menor

a5cm.h2=5cm.

i h2=5cm

-

50 cm
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Caélculo de la reduccién modular o coeficiente de equivalencia

Los esfuerzos producidos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia
de rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los calculos
usando el concepto de seccion trasformada, mediante el cual el concreto colocado in
situ de menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de

concreto de mas alta calidad.

E;
fe= 'fcp = fo= n'fcp
Ecp
Donde:
- fc, Ec = Esfuerzo, mddulo de deformacion del hormigon armado

respectivamente

- fep, Ecp = Esfuerzo, médulo de deformacion del hormigon pretensado
respectivamente

- n=Reduccion modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de
menor calidad puede transformarse en una seccion equivalente mas pequefia de

concreto de mas calidad.

_ E¢ 250 _ 15200 -/ fex :\/fck _ V250
Epsso 15200 /f, /fop V350

Propiedades de la vigueta en tiempo cero (t=0)

= 0.845

Propiedades geométricas:

- Area de la seccion transversal de la vigueta ~ Ac=79.5 cm?

Brazo mecénico superior C1w0=7.10cm
- Brazo mecanico inferior C20=4.89 cm
- Momento de inercia respecto al eje x Ixc = 1115.45 cm*

_ YA;i+d 0126-3-15+0126-1-3+0.126-1-7
Yoo =54 T 0.126 - 5

Yep = 2.90cm
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Figura N°3.8: Seccion de la Viguetaent=0

2cm

4cm

1.5¢cm

1.5¢cm

1.5¢cm

2.5¢cm

1.5¢cm

f—— 12cm

| | | |
AN
4 cm 4 cm 4 cm

lustracion de la Seccion de la Vigueta en t = 0. Fuente: Elaboracion Propia.

Excentricidad desde el eje neutro de la vigueta al punto de aplicacion de la fuerza de

pretensado.

eo = Co0— Yop =489 —2.90 = 1.99 cm
1) Esfuerzos admisibles
Esfuerzo a Traccion

Resistencia a compresion del hormigon a los 7 dias. - EI hormigon tendra una

resistencia del 70 % de la prevista a los 28 dias.

f.; = 0.70 - 350 = 245 Kg/cm?

kg k
fi=080% [, =080+ f245 —=12.52"9/

Esfuerzo a Compresion

k
for = 0.60 f', = 0.60 245 —0— = 147 "9/

cm - sz

2) Cargast=0

1m? kg k
—)2) * 25002 = 19.88 %/

Peso propio = qo = Ap* Yy = (79'5 cm? x (100 cm
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Cqo+ 17 19.88 % (5.36)?

M
¢ 8 8

=71.39kg —m =7139kg —cm

3) Esfuerzo de Pretensado

kg k
fou = 18000 —= fos = 0.74 % fr, = 13320 "9/ __,

El &rea de acero de pretensado es:

7 * (0.4cm)? "
Aps =nxAgy = 5x——— =063 cm

La fuerza de pretensado inicial en centro luz, asumiendo un 15% de perdidas
instantaneas es:

kg
E3
cm?

P, = fy * Apg * 0.85 = 13320 0.63 cm? % 0.85 = 7132.86 kg

4) Verificacion de esfuerzos
Fibra Traccionada

Mo*clo Po*eo*clo Po

7139 x7.10 7132.86x1.99 x 7.10 7132.86 kg
- + — <1252 —
1115.45 1115.45 79.5 cm?

k k
—44.82 g/cmzsu.sz g/cmz Ok Cumple

Fibra comprimida

MO*CZO Po*eo*CZO Po

= > f.
IO IO AO - fCl
7139 x4.90 7132.86  1.99 x4.90 7132.86 kg
1115.45 1115.45 795 = cm?
—120.71 %9/, > 147 %9/ Ok Cumple
' cm? = cm? p

Propiedades de la vigueta en tiempo infinito (t = o)
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Tomando en cuenta la vigueta y la carpeta de hormigén (Figura N°3.6).

Antes de calcular las propiedades geometricas de la nueva seccion mixta
homogeneizada (Figura N°3.9) a un concreto de resistencia igual a la de la vigueta se

tiene la razon modular calculada anteriormente.
n=0.845%50 =42.25cm

Figura N°3.9: Seccidén compuesta de vigueta pretensada T

20 cm

ttc:m]ttcmg Z4cm

llustracion de la Seccion compuesta de vigueta pretensada T. Fuente: Elaboracion Propia.

Figura N°3.10: Seccion Homogeneizada de la Vigueta ent = oo

| 42.25 cm |
I fF——12cm — !

I - ¥ / Tk ) T
AT ; v ) 2 g ¢ 5cm

20 cm

lustracién de la Seccion Homogeneizada de la Vigueta en ¢ = «. Fuente: Elaboracion Propia

Propiedades geométricas:
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- Area de la seccion transversal de la vigueta ~ Ac = 405.56 cm?
Brazo mecanico superior Cix=7.68 cm

- Brazo mecanico inferior C2o=17.32 Ccm
Momento de inercia respecto al eje x Ixc = 20234.47 cm*

_XA;-d 0.126-3-15+0.126-1-340.126-1-7
Yeo =75 A T 0.126 -5

Yep = 2.90 cm

Excentricidad desde el eje neutro de la vigueta al punto de aplicacion de la fuerza de

pretensado.
eo = Cooo — Yep = 17.32 = 2.90 = 14.42 cm
1) Esfuerzos admisibles

Esfuerzo a Traccion

kg k
fos = 1.6 % /f’c =16x /350 —=129.93 9/ 2

Esfuerzo a Compresion

kg

_ o _ kg
fos = 0.45 % f'_ = 0.45 * 350 Cm—2_157.50 /

cm?
2) Cargast=o

Peso propio

1m? k
Qoo = Ao ¥ Yy = (40556 cm? x W) * 2500 m—g3 = 101.39 k'g/m

e+ 1* 10139 * 5.362
8 8

M, = =364.11kg—m

Carga Muerta

k k
qp = 145*—g2*0.50m= 72.5 “9
m m
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_qp*Il* 725%536

M = 260.36 kg —
D 3 3 g—m
Carga Viva
k k
qL, = 300—‘q2*0.50m= 150_g
m m
q, *I*> 150 * 5.362
M; = = =538.68kg —m

8 8

Momento Total
My =My + My + M, =1163.15 kg —m = 116315 kg — cm
3) Esfuerzo de Pretensado

kg kg
fi,u = 18000(,‘771_2 fbs =0.74 *ﬂ,u = 13320@

El area de acero de pretensado es:

7 * (0.4cm)? )
Aps =n*Agy = S*fz 0.63cm

La fuerza de pretensado final en centro luz, asumiendo un 15% de pérdidas diferidas

adicionales a las instantaneas es:

kg
cm?

Pr = fy * Ay * 0.85 = 13320 —— * 0.63 cm? * 0.85 = 7132.86 kg

4) Verificacion de esfuerzos
Fibra Comprimida:

Mp * 1o Pp#* e *Cleo P

- -1
w I 2, = Jes
116315 «* 7.68 7132.86 « 14.42 «+7.68 7132.86 kg
— + — > —157.50—
20234.47 20234.47 405.56 cm?
kg kg

—22.70 — = —-157.50 — Ok Cumple
cm cm
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Fibra Traccionada:

My x €0 Pp*e€o*Coeo P

-1 <
116315 % 17.32 7132.86* 14.42 x17.32 7132.86 < 29.93 kg
20234.47 20234.47 405.56 = 7 cm?
kg kg
—6.07 — <29.93 — Ok Cumple
cm? cm?

Verificacion de la deflexion

Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier
otro miembro a flexion, y se sobrepone a la deflexidn del preesfuerzo. La deflexion

méaxima permisible es de L/500 por lo tanto se debera cumplir:

Aps +App < 200

Deflexion debido a la fuerza pretensora

Esta es considerada favorable por presentar una deflexion céncava hacia arriba, por la

accion de la fuerza pretensora.

P,-e-L?
ps_8'Ec'Ixc

A
Pe=7132.86 Kg Fuerza de pretensado efectivo
eo = Cy00 — Yep = 17.32 — 2.90 = 14.42 cm Excentricidad
| =536 cm Luz de la vigueta
Ixc =20234.47 cm* Inercia de la vigueta en el eje x

E.=15200"./f Modulo de deformacion

A (7132.86 - 14.42) - 5362
PS ™ 8.15200 - /350 - 20234.47

A, =0.642 cm.
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Deflexién debido a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple
5-q-L*
By =
384 - E¢p - I
El valor de momento g corresponde a la carga total generada para el tiempo infinito
analizado anteriormente:

q=101.39 + 72.5 + 150 = 323.89 Kg/m = 3.24 Kg/cm

A - 5-3.24 - 5364
PP 384 -15200 - /350 - 20234.47

App = 0.605 cm

Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible

Afinal= Afuerza de preesforzado — Acargas que actuan sobre la vigueta

Afing= 0.642 — 0.605 = 0.037 cm (En sentido hacia abajo)

L 550 _
500 500 ™

L
Afinal < %

0.037 < 1.1 Ok Cumple

Segun CBH — 87 dice, en general en forjados ordinarios de edificacion con luces de
hasta 6 m y para unas condiciones medias, no es preciso comprobar la flecha indicada
en las prescripciones si la relacion canto/luz no es inferior a la sefialada en la tabla
9.9.10.4.3b

1

=
24

=~ =

H_025 0.047 ! 0.042
L 536 24

0.047 > 0.042 Ok Cumple
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Armadura de Distribucion
Cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicién:

50 hy _ 200

sd B fsd

As min 2

Donde:

- Asmin (cm?/m): Es la armadura de reparto.
- ho: Espesor de la losa de compresion (cm).
- fs: 434.78 Mpa Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa).

50-5 200

A o> >
ST T 434,78 T 434.78

Agmin = 0.575 > 0.46
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:
As = 0.575 cm?/m

Se considera un didmetro minimo de las barras de: @ = 6 mm, As = 0.283 cm? y una

separacion entre barras de 25 cm.

El nimero de barras necesarias cada metro es:
Agge = 40283 cm? = 1.132 cm?/m
Donde:
1.132 > 0.575 Ok Cumple
Se utiliza como armadura de distribucion:

4 @ 6 mm c/25 cm cada metro
Comentarios y evaluaciones de los resultados

La losa alivianada cuenta con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo,
seleccionados de acuerdo a las caracteristicas de la edificacion el tipo de edificacion,
las luces maximas entre columna a columna, la calidad de los materiales, es por esta
razén que se selecciond este tipo de losa cumpliendo asi todas las verificaciones

exigidas por la normativa y recomendaciones del fabricante de la vigueta. La
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verificacion de la losa alivianada con viguetas pretensadas y complemento de
plastoformo se la realiza para que cumpla las condiciones de la fuerza de pretensado y
los esfuerzos admisibles del hormigén, la vigueta seleccionada y proporcionada por el
fabricante CONCRETEC tiene que cumplir con las cargas que acttan sobre la losa para
que esta trabaje eficazmente brindando confort a los visitantes del edificio. Se cuenta
con una armadura de distribucion en la carpeta de compresion dispuesta como una

parrilla de 4 @ 6 mm c/25 cm cada metro.
3.5.4.2. Disefio Estructural de la Viga
A continuacion, se realizara la verificacion de la viga mas solicitada. (Seccién Critica).

Los datos serdn obtenidos del programa Cypecad, usandose los esfuerzos
correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o
deformaciones (envolvente de disefio), las tablas que se utilizaron para el calculo se
presentan en el Anexo 2 (Tablas). Para su verificacion se selecciona el elemento mas
solicitado, el mismo comprende a la viga en la Primera planta, entre la columna 5y

columna 21 del Nivel +4.00 m.

Figura N°3.11: Envolvente del Momento Flector en E.L.U. para la Viga 3 entre los

Pilares P5 — P21 (Primera Planta)

20 ' -19.42
-18 -17 78

M.flector

19.91

lustracién de la Envolvente del Momento Flector en E.L.U. para la viga 3. Fuente: Elaboracion
Propia.
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3.5.4.2.1. Disefio a Flexién

Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales
(Viga 3):

- Momento Maximo Positivo Mayorado Md = 19.91 Tn-m = 1991000 Kg-cm

- Canto de la Viga h=50cm

- BasedelaViga bw=25cm

- Resistencia del Hormigén fok = 250 Kg/em?

- Resistencia del Acero fyk = 5000 Kg/cm?

- Coeficiente de minoracién del acero  ys=1.15

- Coeficiente de minoracion del hormigon  yc=1.5

- Resistencia de calculo del Hormigon — feca = fox/ ye = 166.67 Kg/em?
Resistencia de céalculo del acero  fya = fyk / ys = 4347.83 kg/ cm?

- Recubrimiento minimo nom = I'min = 2.5 cm

e Calculo del recubrimiento mecénico
Asumimos un diametro para las barras longitudinales y un diametro para estribos
Destribos = 8 mm

@barras = 20 mm

®barras 2cm
I'mecanico = Mmom + Destrivos + — =25cm+0.8cm + - = 4.3 cm

Canto util de la seccion
d=h — "yecanico = 50 —4.3 = 45.70 cm
e Verificacion de la armadura longitudinal positiva para la viga entre P5y P21

Determinacion del momento reducido de calculo: ud
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My 1991000 kg - cm

= = 0.2288
by, -d?-f.q 25cm-(45.7 cm)?-166.67 kg/cm?

Mg =

Entonces: uiim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fyx = 5000 Kg/cm?

(Anexo 2 — Tabla N°1).
Como:
1d < Wim NO Se necesita armadura a compresion
0.2288 <0.319
Calculo de la armadura en traccion

Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple

o compuesta se obtiene “ws” (Anexo 2 — Tabla N°2).
Con: pa = 0.2288 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.2743 — Dominio 3

e Determinacion de la armadura: As

fea 166.67 kg /cm?
Ay =wg by, -d-—=0.2743-25cm - 45.7 cm - = 12.01 cm?
fya 4347.83 kg /cm?

e Determinacion de la armadura minima: As min

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fyx = 500 MPa
(Anexo 2 — Tabla N°3).

omin= 0.0028
Agmin = Omin * by - d = 0.0028 - 25 cm - 45.7 cm = 3.20 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de célculo sera:
As =12.01 cm?

e Numero de barras y didmetro
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Para determinar el niUmero de barras se considerara el siguiente didmetro: @ = 20 mm
con un area de As g0 = 3.14 cm?y @ = 16 mm con un area de As g16 = 2.01 cm? entonces

el nimero de barras a usar seran:
N° de barras = 2020 + 3016
Agpr6 = 3°2.01 cm? = 6.03 cm?
Agpz0 = 2°3.14 cm? = 6.28 cm?
Con un érea total de calculo de:
As real = 12.32 cm?
12.32 cm? >12.01 cm?
Se utiliza: 3@ 16 mm +2 @ 20 mm
Cypecad: 3@ 16 mm + 2 @ 20 mm

Determinacién de la separacion de las barras dentro de la pieza

b, — 2r — 2ds — db * N2 de barras
N¢ de barras — 1

S =

25em —2%25em—2%08cm— (L.6cm 3+ 2cm * 2)
s = T 1 =28cm

Se puede apreciar que la separacion es mayor a 2 cm y al mayor diametro [1.6 cm]

nominal de agregados, por lo tanto, es adecuada.

Para el momento positivo, se usara: 3@16mm + 2020mm

Determinacién de la armadura negativa para lavigaen el lado izquierdo apoyado

sobre la columna P5
Momento Mé&ximo Negativo Mayorado Md=17.78 Tn-m = 1778000 Kg-cm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My B 1778000 kg - cm
by +d?-f.q 25 cm-(45.7 cm)? - 166.67 kg/cm?

g = = 0.2043
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Entonces: uim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fyx = 5000 Kg/em?

(Anexo 2 — Tabla N°1),
Como:
Wd< wim NO Se necesita armadura a compresion
0.2043 < 0.319
Célculo de la armadura en compresion

Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de calculo a flexion simple

0 compuesta se obtiene “ws” (Anexo 2 — Tabla N°3).
Con: pd = 0.2043 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.2388 — Dominio 3

e Determinacion de la armadura: As

166.67 kg /cm?
A= o, by, d- L9 — 02388 25 cm - 45.7 cm - 9/

= 10.46 cm?
fra 4347.83 kg /cm? cm

e Determinacion de la armadura minima: As min

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fux = 500 MPa
(Anexo 2 — Tabla N°2).

omin=0.0028
Ag min = Omin by - d = 0.0028 - 25 cm - 45.7 cm = 3.20 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo seré:
As=10.46 cm?
e NuUmero de barras y diametro

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: @ = 20 mm

conun area de Asgz0 = 3.14 cm?y @ = 12 mm con un area de As g10 = 1.13 cm? entonces

el nilmero de barras a usar seran:
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N°de barras = 3020 + 2912

Aggr0 = 3°3.14 cm? = 9.42 cm?

A1z = 2113 cm? = 2.26 cm?
Con un area total de célculo de:

As real = 11.68 cm?
11.68 cm? > 10.46 cm?

Se utiliza:3@20mm +2 @ 12 mm
Cypecad: 3@ 20mm +2 @ 12 mm

e Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza

b, — 2r — 2ds — db * N2 de barras
N2 de barras — 1

S =

25em —2%25em—2%08cm— (L.2cm 2+ 2cm * 3)
s = o =25cm

Se puede apreciar que la separacién es mayor a 2 cm, por lo tanto, es adecuada.

Para el momento Negativo, se usara: 3@20mm + 2012mm

Determinacién de la armadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado

sobre la columna P21
Momento Méaximo Negativo Mayorado Md=19.42 Tn-m = 1942000 Kg-cm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My 1942000 kg - cm

= =0.2232
by, -d?-f.q 25cm-(45.7 cm)?-166.67 kg/cm?

Mg =

Entonces: ziim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero f,x = 5000 Kg/cm?

(Anexo 2 — Tabla N°1),
Como:

1< Luim NO Se necesita armadura a compresion
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0.2232 < 0.319
Calculo de la armadura en compresion

Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple

0 compuesta se obtiene “ws” (Anexo 2 — Tabla N°3).
Con: pd = 0.2232 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.2660 — Dominio 3

e Determinacion de la armadura: As

fra 166.67 kg /cm?
Ay = wg by, d-=——=0.2660-25cm -45.7 cm - = 11.65 cm?
fya 4347.83 kg/cm?

e Determinacion de la armadura minima: As min

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fyx = 500 MPa
(Anexo 2 — Tabla N°2).

omin=0.0028
Agmin = Omin * by - d = 0.0028 - 25 cm - 45.7 cm = 3.20 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo sera:
As = 11.65 cm?
e NuUmero de barras y didmetro

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: @ = 20 mm
conun area de Asg20 = 3.14 cm?y @ =10 mm con un &rea de As 12 = 1.13 cm? entonces

el nimero de barras a usar seran:
N° de barras = 3020 + 2012
Aggr0 = 3°3.14 cm? = 9.42 cm?
A1z = 2113 cm? = 2.26 cm?

Con un area total de calculo de:
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As real = 11.68 cm?®
11.68 cm? > 11.65 cm?
Seutiliza: 3@20 mm +2 @ 12 mm
Cypecad: 3@20mm +2 @ 12 mm

e Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza

b,, — 2r — 2ds — db * N2 de barras
N2 de barras — 1

S =

25ecm —2%25cm—2%08cm— (1L2cm*2+ 2cm * 3)
S =
5-1

=25cm

Se puede apreciar que la separacién es mayor a 2 cm, por lo tanto, es adecuada.

Para el momento Negativo, se usara: 3020mm + 2@12mm

Resumen General de Resultados Armadura Longitudinal

Tabla N°3.7: Resultados Armadura Longitudinal

Armadura
) Armadura ) Armadura | Armadura . )
Viga entre las ) necesaria Diferencia
necesaria adoptada adoptada
Columnas P5y P21 Cypecad en (%)
(cm?) Cypecad (cm?)
(cm?)
Armadura longitudinal |-, ) 1168 |221oemmE )4 2.75
inferior positiva. 2 @20 mm
Armadura longitudinal
superior negativa lado 3@20 mm +
SUperior neg 10.46 9.91 1168 5.26
izquierdo apoyado 2 @12 mm
sobre P5.
Armadura longitudinal
superior negativa lado 3@20 mm +
11.65 11.67 11.68 0.17
derecho apoyado sobre 2 @12 mm
P21.

Tabla de Resultados Armadura Longitudinal. Fuente: Elaboracion Propia.



151

Figura N°3.12: Envolvente del Cortante en E.L.U. para la Viga 3 entre los Pilares P5
— P21 (Primera Planta)

Tn Valor del cortante a una
distancia "d" del apoyo

Va2ps=20.31 Tn

P21

Cortante

Valor del cortante a una
distancia "d" del apoyo

Vi p21=-19.04 Tn —21.82

llustracién de la Envolvente del Cortante en E.L.U para la viga 3. Fuente: Elaboracién Propia.

3.5.4.2.2. Calculo de la Armadura Transversal cerca de la Columna P5
El cortante mayorado (cortante de célculo) en P5 (lado Izquierdo) sera:
Va4ps =20.31 Tn=20310 Kg

El cortante de disefio es V; p; = 20310 Kg (cortante ubicado a una distancia “d” desde

la cara del apoyo).

Nota: Se disefia con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo,

debido, a que a partir de esa distancia aparece la fisura por el corte.
Datos:

- Canto de la Viga h=50cm

- Base de la Viga bw=25cm

- Resistencia del Hormigén fox = 250 Kg/ecm?
- Resistencia del Acero fyk = 5000 Kg/cm?

- Coeficiente de minoracion del acero  ys=1.15

- Coeficiente de minoracién del hormigén  yc=1.5
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- Resistencia de calculo del Hormigon — fca = fek/ yc = 166.67 Kg/em?
- Resistencia de céalculo del acero  fya = fyk / ys = 4347.83 kg/ cm?

- Recubrimiento minimo Fnom = 'min = 2.5 cm

- Recubrimiento mecanico  rmecanico = 4.3 cm

- Canto atil de la seccion d=45.7cm
Cortante de agotamiento por compresion del alma (Vou)
Esta se la comprueba en una seccidn situada sobre el borde del apoyo.

Voy =Vy1 =030 f.q by, d=030"166.67 - 25 - 45.7
Vou =V = 57126.14 Kg
Donde:
V1> Vy
Vyi = 57126.14Kg >V; = 20310 Kg  Cumple!!!
Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vu2):
Vuz = Veu = foa " by~ d

La comprobacién correspondiente a Vu2 se efectla para una seccién situada a una

distancia del canto util del borde del apoyo directo.

Siendo fev la resistencia virtual al cortante del hormigon dado por la expresion:
fvd =0.5-/fcd = 0.5-V166.67 = 6.46 kg/cm?

Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la P5 lado

izquierdo de laviga
Por lo tanto:

K
Vew = foa by -d = 6.46—2- 25 cm - 45.70 cm = 7380.55 kg
cm

e (Caso 1: Utilizar armadura minima:

Donde:
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Va < Ve
20310 kg < 7380.55 kg No cumple
No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
e (Caso 2: Calcular la armadura transversal:
Veu <Va < Vou
7380.55 < 20310 < 57126.14 Cumple !l
e Caso 3: Esnecesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Va 2 Vou
20310 > 57126.14 No Cumple
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)

El esfuerzo cortante Ultimo con armadura transversal es:

Donde el primer término del segundo miembro es la contribucion del hormigon y el

segundo la contribucion de las armaduras transversales

Por lo tanto:

Vg =20310 Kg Cortante situado a una distancia “d” de un canto util del borde del apoyo
Veu = 7380.55 Kg Cortante absorbido por el hormigén
Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales

V., = 20310 — 7380.55 = 12929.45 Kg

Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

090 -d Ay fa

su

S

Se calculara el area de acero para 1 m de cortante, utilizando V;,,
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Viy - S 12929.45 - 100

A = = = 7.23 cm?
ST090-d-f,q 09457434783 cm”/m

Determinacién del &rea minima.

0.02 - b, S 0.02-166.67-25-100
smin — Jea bw = =1.92 sz/m
fyd 4347.83

Adoptamos el area mayor:
A, =7.23 cm?/m
Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

A 7.23
As = S“dgpmd“ == =362cm?/m

Determinacion del nimero de barras de acero ' n "

4-A;  4-3.62

®8mm — n:n-Q)Z_n-O.SZ: 7.20 = 8
[ 100
—=—=125cm
esp < n 830 om = 12.5cm

0.85-d =0.85-45.7 = 38.84

Determinacién del nimero estribos

El Espaciamiento entre estribos es de t=12.5 cm para obtener un nimero de estribos

exacto.

e _x_1550m_124 13
estribos — t - 12.5 cm - T~

Por lo tanto, para el tramo se tiene:

Se utiliza: 13@8 mmc/12.5cm

Cypecad: 13@ 8 mmc/12.5¢cm

Para el Cortante cerca de P5, se utiliza: 13 @8 mmc/12.5cm
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Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la P21 lado

derecho de laviga

El cortante de disefio es V;py; = 19040 Kg (cortante ubicado a una distancia “d”

desde la cara del apoyo).
e Caso 1: Utilizar armadura minima:
Donde:
Va < Veu
19040 kg < 7380.55 kg No cumple
No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
e (Caso 2: Calcular la armadura transversal:
Veu <Va < Vou
7380.55 < 19040 < 57126.14 Cumple !
e Caso 3: Es necesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Va 2 Vou
19040 > 57126.14 No Cumple
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)

El esfuerzo cortante Ultimo con armadura transversal es:

Donde el primer término del segundo miembro es la contribucion del hormigén vy el

segundo la contribucion de las armaduras transversales

Por lo tanto:

Va = 19040 Kg Cortante situado a una distancia “d” de un canto til del borde del apoyo

Veu = 7380.55 Kg Cortante absorbido por el hormigon
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Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales
Ve = 19040 — 7380.55 = 11659.45 Kg

Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

0.90-d- A+ fya

su

S

Se calculara el area de acero para 1m de cortante, utilizando V,,

s VoS 11659.45-100
7 090-d-fyd 0.9-45.7-4347.83

=6.52 cm?/m

Determinacidn del &rea minima.

_ 002 fed bw's _ 002:16667-25-100
smin = fyd - 4347.83 =1.92 em”/m

Adoptamos el area mayor:
A, = 6.52 cm?/m
Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

y Asadoptada 6.52

=3.26 cm?/m
s > > /
Determinacion del nimero de barras de acero " n "
08 4-A; 4-3.26 648 ~ 7
- — = = R =
mm n -0 mw-0.82
l 100
; = T =14.28cm
< = 12.
esp < 30 em 5cm

0.85-d =0.85-45.7 = 38.84

Determinacion del nimero estribos
El Espaciamiento entre estribos es de t = 12.5 cm para obtener un nimero de estribos

exacto.

x 165cm

Nestrivos = 7 = 155 o — 1020~ 14
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Por lo tanto, para el tramo se tiene:
Se utiliza: 14 @8 mmc/12.5cm

Cypecad: 14 @8 mmc/12.5¢cm

Para el Cortante cerca de P21, seusard: 14 @8 mmc/12.5cm

Figura N°3.13: Envolvente del Cortante en E.L.U. Tramos de Disefo para la

Armadura de corte seccion central x = 3.50 m

=

25 23.29

\ .

20

o
T T

P21

Cortante
2

-11.81

—21.82

1
o
LN RERRRLRRRERARRSRERE

| 155m 350m 1é5m
I I

lustracion de la Envolvente del Cortante en E.L.U. Tramos de Disefio para la Armadura de corte
seccion central x = 3.35 m. Fuente: Elaboracion Propia.

Verificacion de la armadura transversal para la seccion central correspondiente

entre P5y P21 de la viga 3
Los cortantes considerados para el disefio seran:
X 155eeeensscescssnnsnasans Vi=12.82Tn
X 165eesessscescnssccnnnncons Vi=-11.81Tn
Vi central = 12820 Kg Cortante situado a una distancia de 1.55 m desde el canto de apoyo.
Veu = 7380.55 Kg Cortante absorbido por el hormigon.

e (Caso 1: Utilizar armadura minima:
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Donde:
Va < Ve
12820 kg < 7380.55 kg No cumple
No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
e (Caso 2: Calcular la armadura transversal:
Veu <Va < Vou
7380.55 < 12820 < 57126.14 Cumple !l
e Caso 3: Es necesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Va 2 Vou
12820 > 57126.14 No Cumple
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)

El esfuerzo cortante Ultimo con armadura transversal es:

Donde el primer término del segundo miembro es la contribucion del hormigon vy el

segundo la contribucion de las armaduras transversales

Por lo tanto:

V4 = 12820 Kg Cortante situado a una distancia “d” de un canto util del borde del apoyo
Veu = 7380.55 Kg Cortante absorbido por el hormigon
Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales

Ve, = 12820 — 7380.55 = 5439.45 Kg

Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

090 -d Ay fa

su

S
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Se calculara el area de acero para 1m de cortante, utilizando Vg,

V- S 5439.45 - 100

Ag = = = 3.04 cm?
ST 090-d-fyd 09457 4347.83 cm”/m

Determinacion del &rea minima.

o _002-fed-bw-s _002:16667:25:100
smin = fyd - 4347.83 =1.92 cm”/m

Adoptamos el area mayor:
A, = 3.04 cm?/m

Pero como se esté trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

Asadoptada 3.04

=1.52cm?/m
5 > > /
Determinacién del nimero de barras de acero " n "
o8 4-A; 4152 202 ~ 4
- = = = 5. =
mm n T-0? m-0.82
[l 100
; = T =25cm
< = 25
&P = 30 cm cm

0.85:-d =0.85-45.7 = 38.84
Determinacion del nimero estribos

El Espaciamiento entre estribos es de t = 25 cm para obtener un nimero de estribos

exacto.

x_350(:m_
t 25cm

o J—
N estribos —

Por lo tanto, para el tramo central se tiene:
Se utiliza: 14 @8 mmc/25cm

Cypecad: 14 @8 mmc/25cm

Para el Cortante en el centro, se usara: 14 @8 mmc/25cm
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Armadura de Piel

La normativa indica lo siguiente: en vigas de canto superior a 60 cm, pero inferior a la
mitad de su luz, se dispondran arduras de piel junto a los paramentos laterales del
nervio, construidas por un sistema de barras horizontales formando malla con los
cercos existentes, Es recomendable distanciar entre si tales barras 30 cm. como
maximo, y emplear didmetros no inferiores a 10 mm si se trata de acero ordinario y a

8 mm si se trata de acero especial.
Por consiguiente:

No se dispondra de una armadura de piel, ya que la altura de la viga de estudio es de
50 cm.

Resumen General de Resultados Armadura Transversal

Tabla N°3.8: Resultados Armadura Transversal

Armadura
Armadura
Viga entre las Columnas | necesaria | Armaduraadoptada
necesaria
P5 Yy P21 Cypecad Cypecad
(cn’) (cm?)
Armadura transversal lado
o 7.23 7.73 13@8mmc/12.5cm
izquierdo apoyado P5
Armadura transversal lado
6.52 6.70 14@8 mmc/12.5cm
derecho apoyado P21
Armadura transversal centro
. 3.04 3.35 14@8 mmc/25cm
de laviga entre P5 y P21

Tabla de Resultados Armadura Transversal. Fuente: Elaboracion Propia.

3.5.4.2.3. Verificacion de la Flecha Maxima
Segun el programa tenemos una flecha maxima de:

fmax = 1.05 cm
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Pero segln recomendacion de la norma CBH — 87 en el punto 9.9.10.4.3, la flecha

maxima no debe de exceder el valor de la siguiente expresion:

Lyiga 700 cm
faam = 500" = 500 cm

fnax < fagm = 1.24cm < 1.4cm  OK!!

Se puede apreciar que la flecha maxima no sobrepasa la admisible; por lo tanto, esta
correcto.

Figura N°3.14: Disposicion de la Armadura en la Viga 3

(P5) B
~ 700 LP21)
g 3020 L=370
3020 L=350 — !
' 2012 L=875
(25x50 )
2220 L=740 o
3016 L=470
— 15—
| 13x1e@8c/12.5. 14x1e@8¢/25 _14x1e@80/12.5_ |
15115 155 350 165  15{15
i P i e
2.5cm| 12 12 25cm| 12 12
") 25¢cm @ 2.5cm (20) 2.5 cm @ 25cm L - J 2.5cm (2-0) 2.5cm {20) 2.5cm (20) 2.5 cm L

Armadura longitudinal superior
negativa lado izquierdo apoyado
sobre P5. 50cm

Armadura longitudinal superior
negativa lado derecho apoyado
sobre P21. Socol

3.5cm 3.5cm 3.5 35

| |
I 25cm | | 25 em |

lustracion de la Disposicion de la Armadura en la Viga. Fuente: Elaboracion Propia seglin Cypecad.
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3.5.4.3. Disefio Estructural de la Escalera

Debido a su inclinacion y poca luz estas se puedes disefiar como losas macizas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
halle, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. Dado
que las caracteristicas geométricas de las dos escaleras del edificio son simétricas, solo
se verificara una de ellas y la otra tendra la misma disposicion de armaduras, por lo

tanto, se verificara la Escalera.

Figura N°3.15: Vista en Planta de Escalera

165 30, 165
1 ki ki i
) B & 3
g—
8 VB BV
I s
VD DV
- AF EA
" g ]

llustracion de la Vista en Planta de Escalera. Fuente: Elaboracién Propia segin Cypecad.
Escalera - Geometria

- Huella h=0.30m

- Contrahuella ch=0.167m

- N°de peldafios N°=24

- Peldafieado Hormigonado con la losa

- Coeficiente de minoracion del acero  ys=1.15
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Coeficiente de minoracion del hormigén  yc=1.5

Resistencia de calculo del Hormigon — fea = fek/ ye = 166.67 Kg/em?
Resistencia de calculo del acero  fya = fyx / ys = 4347.83 kg/ cm?
Desnivel a salvar Z=401m

Ancho total del descanso B =3.60m

Longitud Horizontal de la rampa L1 =3.30 m

Longitud del descanso L2 =1.65m

Anchodelarampa a=1.65m

Espesor de la losa del descanso t=0.15m

Espesor de lalosa de larampla t=0.15m

Recubrimiento Geométrico r =3.00 cm

Figura N°3.16: Caracteristicas Geométricas de la Escalera

Seccion A-4

) 330 ) 165
1 1

%,

Muro de fabrica

200

w35w

Viga

Seccién C-C

_ For jado
165 } 330

¥

200

ur_T
Al

Muro de fébrica

llustracion de las Caracteristicas Geométricas de la Escalera. Fuente: Elaboracion Propia.
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3.5.4.3.1. Cargas que Actlan Sobre la Escalera

Sobrecarga: Segun recomendacion IBNORCA, Anteproyecto Norma Boliviana APNB
1225002-1

La sobrecarga de uso que se asumio fue de 400 Kg/m?
Sobrecarga = qs.-a = 400 -1.65 = 660 Kg/m
Cargas sobre la losa de la Escalera:
Avampia = 1.65°3.30 = 5.445 m?
Grampia = t*Vieae* @ = 0.15-2500 - 1.65 = 618.75 Kg/m

h-ch 0.30-0.167 5
Volyeigano = 2 a= — +1.65 = 0.0413 m

PeSOpeldaﬁo = VOlpeldaﬁo *Yyeae ® Nopeldaﬁos = 0.0413-2500-12 = 1239 Kg

Peso i 1239
—— peldalo ;= 27 .1.65 =375.45 Kg/m

% = a =
qpeldano Arampla 5.445

dBaranditias = 30 Kg/m
Gacabado = 150 Kg/m? - 1.65 = 247.5 Kg/m
Carga muerta total = Grampia + Qpetdano T Avaranditia + dacabado
Carga muerta total = 618.75 + 375.45 + 30 + 247.5 = 1271.70 Kg/m
La carga total sobre la Rampla Seré:
qr = (carga muerta total + sobrecarga) -1.6 = (1271.70 + 660) - 1.6
qr = 3090.72 Kg/m
Carga sobre la Losa de Descanso
Qaescanso = t " Vpyeae*a = 0.15-2500-1.65 = 618.75 Kg/m
Gacabados = 150 Kg/m? - 1.65 = 247.5Kg/m

Carga muerta total = Qdescanso + Qacabado
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Carga muerta total = 618.75 + 247.5 = 866.25 Kg/m

La carga total Sobre el Descanso Sera:

qq = (carga muerta total + sobrecarga) - 1.6 = (866.25 + 660) - 1.6

qq = 2442 Kg/m

3.5.4.3.2. Calculo de las Armaduras

Para el calculo de la armadura principal se la calculara como una losa maciza de

hormigon armado, transversalmente se dispondrd de una armadura de reparto, cuya

cuantia no serd inferior al 20 % de la principal.

Para la armadura en el vano o Seccion A-A

Se la analiza como viga simplemente apoyada para obtener el maximo momento

positivo.

Figura N°3.17: Cargas que Actlan sobre la Escalera

SC; =1056 Kg/m SCa=1056 Kg/m

LI

CM;, =2034.72 Kg/m

T T e

q- =3090.72 Kg/m

(T

AN

A

qa = 2442 Kg/m

LT

llustracion de las Cargas que Actlan sobre la Escalera. Fuente: Elaboracion Propia.
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Resolviendo se tiene las reacciones y momento maximo siguiente:

z MA = 0
(3090.72) * 3.32 1,65
: +(2442) * 1.65 * (5= + 3.3)

Ry = = 6757.54 k
B 33+ 1.65 g

ZFy=0

R, = (3090.72) * 3,3 + (2442) * 1,65 — 6757.54 = 7471.14 kg

R, 7471.14

X=—=——-=2,42m
q, 3090.72

2

* X
Mpax® = Ra * x — (qr)z
+ (3090.72) * 2,422
Mpax” = 7471.14 x 2,42 — >

M, =9029.91 kg —m
Figura N°3.18: Diagrama de Momentos de la Escalera, como losa Simplemente

Apoyada

My = 9029.91 Kg-m

llustracién de Diagrama de Momentos de la Escalera, como losa Simplemente Apoyada. Fuente:
Elaboracidn Propia.

3.5.4.3.3. Disefio Armadura Longitudinal
Armadura Longitudinal Positiva

- Momento de calculo M, = 9029.91 Kg —m = 902991 Kg — cm

- Cuantia minima para losas @min = 0.0015
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- Anchodelarampla bw=a=1.65m=165cm
- Espesordelalosa t=0.15m

- Recubrimiento r =0.030 m

- Cantodtild=t-r=0.12m=12cm

El momento reducido de calculo sera:

My _ 902991 Kg — cm
by +d2-fq 165 cm- (12 cm)? - 166.67 Kg/cm2

g = = 0.2280

Con: ud = 0.2280 se obtiene una cuantia mecanica de @ = 0.2731 (Anexo 2 — Tabla
N°2)

fe 166.67
Ag=w-bw-d-==02731-165 12 ———— = 20.72 cm?
£ 4347.83

Determinacion de la armadura minima: (As) wmin = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3)
Ag min = ®min * by *h = 0.0015 - 165 cm * 15 cm = 3. 71 cm?
Como: As > Ag min

Se escogera el area As=20.72 cm?. Para determinar el nimero de barras se considerara
el siguiente didmetro: @ = 12 mm con un area de As g12 = 1.13 cm?, entonces el niimero
de barras a usar seran:

A, 20.72
Agpr,  1.13

N°de barras = +1=19.34 = 20

Asg12mm = 20 - 1.13 cm? = 22.60 cm?
22.60 cm? > 20.72 cm?

Determinacion del espacio entre barras:

_ by, 165cm
ST T 20

=825~ 10cm

Se utilizara: 20 @ 12 mm ¢/10 cm

Cypecad: 17 @ 12 mm ¢/10 cm



Para la armadura en el vano o Seccion C-C

Supuesta como un apoyo empotrado

Figura N°3.19: Cargas que Actlan sobre la Escalera, como Losa Empotrada

SC, =1056 Kg/m

s

CM. =2034.72 Kg/m

8Cus = 1056 Kg/m

i

CM. = 1386 Kg/m

3.30

T

1.6

f

-/

qr =3090.72 Kg/m

qa = 2442 Kg/m
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lustracion de Cargas que Actlan sobre la Escalera, como Losa Empotrado. Fuente: Elaboracion

Propia.

Figura N°3.20: Diagrama de Momentos de la Escalera, como Losa Empotrada

165
165

i
M= 6163.70 Kg-m

J

M,=5771.21 Kg-m

2

2.\

Bf

llustracion de Diagrama de Momentos de la Escalera, como Losa Empotrada. Fuente: Elaboracion

Propia.
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Resolviendo se tiene momento maximo siguiente:

e Ma=6163.70 Kg-m
e Ms=5771.21 Kg-m

Armadura Longitudinal Negativa

- Momento de célculo M; = 6163.70 Kg —m = 616370 Kg — cm
- Cuantia minima para losas @min = 0.0015

- Anchodelarampla bw=a=165m =165cm

- Espesordelalosa t=0.15m

- Recubrimiento r =0.030 m

- Cantottild=t-r=0.12m =12 cm

El momento reducido de calculo sera:

My 616370 Kg — cm

= = 0.1556
by, -d?-f.q 165cm- (12 cm)?-166.67 Kg/cm2

Mg =

Con: ud = 0.1556 se obtiene una cuantia mecénica de @ = 0.1740 (Anexo 2 — Tabla
N°2)

fea 166.67 5
As=w-bw-d-—=10.1740-165-12-————=13.21cm
fya 4347.83

Determinacion de la armadura minima: (As) @min = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3)
Ag min = ®Omin * by - h = 0.0015 - 165 cm - 15 cm = 3. 71 cm?
Como: As> Ag min

Se escogeréa el area As = 13.21 cm?. Para determinar el nimero de barras se considerara
el siguiente diametro: @ = 10 mm con un area de As z10 = 0.785 cm?, entonces el nimero
de barras a usar seran:

A, 1321

= +1=17.83 ~ 18
Aspro 0.785

N°de barras =

Agsgromm = 18+-0.785 cm? = 14.13 cm?
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14.13 cm? > 13.21 cm?
Determinacion del espacio entre barras:

_ by, 165cm
ST T 18

=9.17=10cm

Se utilizara: 18 @ 10 mm ¢/10 cm
Cypecad: 9 @ 10 mm ¢/20 cm
3.5.4.3.4. Disefio de la Armadura Transversal

Se dispondra solo de A, ,,,;, Ya que esta solo es requerida para control del agrietamiento

por temperatura.

Determinacion de la armadura minima: (As) @wmin = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3), de

acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de elemento estructural (L0sa).
Agmin = Wemin * by - d = 0.0015 - 100 - 12 = 1.80 M*/,
e NuUmero de barras y didmetro:

Se escogera el area As min = 1.80 cm?/m. Para determinar el nimero de barras se
considerara el siguiente diametro: @ = 8 mm con un area de As gs = 0.503 cm?, entonces

el nilimero de barras a usar seran:

A 1.80
N° de barras = = —+1=457=5
Agps  0.503

Asgsmm =5 - 0.503 cm? = 2.52 €™M’/
2.52 cm?/m > 1.80 cm?/m
Se utilizara: @8 mm ¢/20 cm/m
Cypecad: @8 mm c/20 cm/m
3.5.4.3.5. Disefio Estructural de la Escalera Utilizando el Software Sap2000

Debido a su inclinacion y poca luz estas se puedes disefiar como losas macizas a las

cuales se les sobreponen los peldafios. En el Software Sap2000 se modela la Escalera
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como debe de ser en la vida real obteniendo los momentos reales de la misma con los
cuales vamos a disefiar lo mas real posible, se sugiere hacer ese tipo de disefio

utilizando programas para para ser mas optimo al momento de hallar las armaduras.

Considerando solo el trabajo a flexion. Dado que las caracteristicas geomeétricas de las
dos escaleras del edificio son simétricas, solo se verificard una de ellas y la otra tendra

la misma disposicion de armaduras, por lo tanto, se verificara la Escalera.

Figura N°3.21: Disefio de la Escalera en el Software Sap2000

llustracién del Disefio de la Escalera en Software Sap2000. Fuente: Elaboracion Propia en él
Software Sap2000.

3.5.4.3.6. Cargas que Actlan Sobre la Escalera
Sobrecarga:
Segun recomendacion IBNORCA, Anteproyecto Norma Boliviana APNB 1225002-1
La sobrecarga de uso que se asumio fue de 400 Kg/m?
Sobrecarga = 400 Kg/m?
Cargas sobre la losa de la Escalera:

q‘rampla =t- ]/HOAO = 015 " 2500 = 375 Kg/mz
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h-ch 0.30-0.167
Volyeigano = R A a— 1.65 = 0.0413 m3

Pesopeldaﬁo = VOlpeldaﬁo *Yueae ® Nopeldaﬁos = 0.0413-2500-12 = 1239 Kg

PeSOpeldaﬁo _ 1239
Avampia 5445

Qpeldafio = = 227.55 Kg/mz

30Kg/m . .
ABarandillas = ~7 e~ 18.18 Kg/m* =~ 20 Kg /m

Qacabado = 150 Kg/m?
Carga muerta total = Grampia + Qpetdano + Avaranditia + dacabado
Carga muerta total = 375 + 227.55 + 20 + 150 = 772.55 Kg/m?*
La carga total sobre la rampla sera:
qr = (carga muerta total + sobrecarga)-1.6 = (772.55 + 400) - 1.6
q, = 1876 Kg/m?
Carga sobre la losa de descanso
Qaescanso = t*Vyoao = 0.15+2500 = 375 Kg/m?
Qacabados = 150 Kg/m? = 150 Kg/m?
Carga muerta total = qgescanso + Gacabado
Carga muerta total = 375 + 150 = 525 Kg/m?
La carga total sobre el descanso sera:
qq = (carga muerta total + sobrecarga)-1.6 = (525 +400) - 1.6
qq = 1480 Kg/m?

A continuacion, se observa la grafica de los momentos en el Software SAP2000 donde
los colores mas fuertes indican los momentos positivos maximos y los colores claros

indican los momentos negativos minimos.
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Figura N°3.22: Grafica de los Momentos en el Software Sap2000

llustracién de Gréfica de los Momentos en el Software Sap2000. Fuente: Elaboracion Propia en él
Software Sap2000.

3.5.4.3.7. Calculo de las Armaduras

Para el calculo de la armadura principal se la calculara como una losa maciza de
hormigon armado, transversalmente se dispondra de una armadura de reparto, cuya

cuantia no sera inferior al 20 % de la principal.
Para la armadura en el vano o Seccién A-A
M, =7466.14 kg —m
3.5.4.3.8. Disefio Armadura Longitudinal
Armadura Longitudinal Positiva

- Momento de célculo M; = 7466.14 Kg —m = 746614 Kg — cm
- Anchodelarampla bw=a=165m =165cm

- Recubrimiento r =0.030 m

- Cantoultild=t-r=0.15-0.030=0.12m=12cm

El momento reducido de calculo sera:

My 746614 Kg — cm
by, -d?-f.,q 165 cm- (12 cm)?- 166.67 Kg/cm2

g = = 0.1885
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Con: x4 = 0.1885 se obtiene una cuantia mecanica de @ = (.2170 (Anexo 2 — Tabla
N°2)

fq 166.67
A;=w-bw-d-—=10.2170-165-12-———— = 16.37 cm?
fyd 4347.83

Determinacion de la armadura minima: (As) @wmin = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3)
Ag min = Omin * bw *h = 0.0015 - 165 cm - 15 cm = 3. 71 cm?
Como: As > Ag min
Se escogera el area As= 16.37 cm?. Para determinar el nimero de barras se considerara

el siguiente diametro: @ = 12 mm con un area de As g2 = 1.13 cm?, entonces el nimero

de barras a usar seran:

A, 1637

= +1=1549 ~ 17
Aspr, 113

N°de barras =

Asgi2mm = 17 - 1.13 cm? = 19.21 cm?
19.21 cm? > 16.37 cm?

Determinacion del espacio entre barras:

_ by, 165cm
5= n 17

=9.70=10cm

Se utilizara: 17 @ 12 mm ¢/10 cm
Para la armadura en el vano o Seccion C-C

M, =2518.90 kg —m
Armadura Longitudinal Negativa

- Momento de calculo M; = 2518.90 Kg —m = 251890 Kg — cm
- Anchodelarampla bw=a=1.65m=165cm

- Recubrimiento r =0.030 m

- Cantoltild=t-r=0.15-0.030=0.12m =12 cm

El momento reducido de calculo sera:
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My 251890 Kg — cm

= = 0.0636
by, -d?-f,q 165cm- (12 cm)?-166.67 Kg/cm2

Mg =

Con: ud = 0.0636 se obtiene una cuantia mecanica de @ = 0.0669 (Anexo 2 — Tabla
N°2)

fq 166.67 ,
Ag=w -bw-d-=2=0.0669 16512 ———— = 5.08 cm
£ 4347.83

Determinacion de la armadura minima: (As) @wmin = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3)
Ag min = ®min * by - h = 0.0015 - 165 cm - 15 cm = 3. 71 cm?
Como: As > Ag min
Se escogera el area As = 5.08 cm?. Para determinar el nimero de barras se considerara

el siguiente diametro: @ = 10 mm con un &rea de As 10 = 0.785 cm?, entonces el nimero

de barras a usar seran:

N°de b _ A 5'08+1—747 9
e parras = Asmo_ 0785 = /. ~

Asg1omm = 9+ 0.785 cm? = 7.06 cm?
7.06 cm? > 5.08 cm?

Determinacion del espacio entre barras:

b 165 cm

s=-2= =18.33 ~ 20 cm
n

Se utilizara: 9 @ 10 mm ¢/20 cm
3.5.4.3.9. Disefio de la Armadura Transversal

Se dispondra solo de A; ,,,;, Ya que esta solo es requerida para control del agrietamiento

por temperatura.

Determinacion de la armadura minima: (As) @wmin = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3), de

acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de elemento estructural (Losa).

Ag min = Ws min - by - d = 0.0015 - 100 - 12 = 1.80 ™/,
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e NuUmero de barras y diametro:

Se escogera el area As min = 1.80 cm? Para determinar el nimero de barras se
considerara el siguiente didmetro: @ = 8 mm con un area de As s = 0.503 cm?, entonces

el nimero de barras a usar seran:

4 _ 1'80+1—458 5
~ 0.503 -t

N° de barras =
Asws

Asgsmm = 5 0.503 cm? = 2.52 €M’/
2.52 cm?/m > 1.80 cm?/m
Se utilizara: @8 mm ¢/20 cm/m
Cypecad: @8 mm ¢/20 cm/m

Resumen General de los Resultados:

Tabla N°3.9: Resultados de las Armaduras para la Escalera

Escalera

Disefio Manual

Armadura adoptada
Sap2000

Armadura adoptada

Cypecad

Longitudinal

Inferior Positiva.

20 @ 12 mm c/10 cm

17 @12 mm c/10 cm

17 @12 mm ¢/10 cm

Longitudinal

Superior Negativa.

18 @ 10 mm ¢/10 cm

9@ 10 mmc/20 cm

9@ 10 mm c/20 cm

Transversal Inferior

y superior.

@8 mmc/20 cm

@8 mmc/20 cm

@8 mmc/20 cm

Tabla de Resultados de las Armaduras para la Escalera. Fuente: Elaboracion Propia.

Se observa la representacion grafica de los resultados obtenidos para la escalera con el

programa Cypecad en la Figura N°3.23 y Figura N°3.24
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Figura N°3.23: Disposicion de la Armadura en la Escalera Seccion A-A

Seccidn A-A

330 ‘ 165

200

v35w

Viga

’ @12c/10

$10c/20

@10c/20
@8c/20

@8c/20

9¢10c/20 L=626

30
L

w3

e

17@12¢/10 L=491

:‘.’WW;#—‘—‘—'—*'—‘—'
= P12¢/10

17@12¢/10 L=212

Muro de fabrica

llustracién de Disposicion de la Armadura en la Escalera Seccion A-A. Fuente: Elaboracion Propia.

Figura N°3.24: Disposicion de la Armadura en la Escalera Seccion C-C

Seccién C-C

165 330

Viga

200

Muro de fébrica

©
15
15
©

$10c/20
@8c/20

T @8c/20

$10c/20 o
@12c/10

@12c/10

9%10c/20 L=486

w©

9¢10c/20 L=246

20

30 17%12c/10 L=661

30

lustracion de Disposicion de la Armadura en la Escalera Seccion C-C. Fuente: Elaboracion Propia.
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3.5.4.4. Disefio Estructural de la Rampa

Para la verificacion de la rampa de hormigon armado se realiza el calculo de la misma
como una losa maciza, para el disefio se sacaron los esfuerzos de dimensionamiento

segun el programa de calculo (Cypecad) Figura N°3.25.

- Peso Especifico del Hormigon — preas = 2500 kg/m?
- Canto total de lalosa inclinada ~ hiosa = 15 cm

- Resistencia del Hormigén foc = 250 Kg/ecm?

- Resistencia del Acero fyk = 5000 Kg/cm?

- Altura de recubrimiento minimo para losas di=15cm

- Ancho de la pieza bw=1m

- Momento X, cuantia inferior Mx = 0.43 t-m/m = 43000 Kg-cm
- Momento Y, cuantia inferior My = 0.39 t-m/m = 39000 Kg-cm
- Momento X, cuantia superior Mx = 0.96 t-m/m = 96000 Kg-cm
- Momento Y, cuantia superior My = 1.65 t-m/m = 165000 Kg-cm

Figura N°3.25: Vista de la Rampa

lustracion de Vista de la Rampa. Fuente: Elaboracion en Cypecad.

Determinacion del fca 'y fya resistencia del calculo del hormigoén y del acero



- Resistencia de calculo del Hormigon ~ fca= 250/ 1.5 = 166.67 Kg/cm?
- Resistencia de calculo del acero  fya=5000/1.15 = 4347.83 kg/ cm?

Asumimos un diametro de @ = 8 mm

0 0.8
d=h—d, - —=(15—1.5——> = 13.10 cm
2 2
Cargas actuantes en la losa:
Peso Propio
Py = Yoo * hipsq = 2500 kg/m3- 0.15m = 375 kg/m?
Carga muerta de acabados

Sacavados = 150 kg/mz

Carga de la baranda

—30kg/m—1667 20 k 2
9parandas = 1.80 m - . ~ g/m

Sobrecarga de servicio
Sservicio = 400 kg /m?

Carga muerta total = Qpeso propio + Qacavados T dbaranda

Carga muerta total = 375 + 150 + 20 = 545 Kg/m?

La carga total que actla sobre la losa sera:

Qiosa = (carga muerta total + sobrecarga) - 1.6 = (545 + 400) - 1.6

Quosa = 1512 Kg/m?

3.5.4.4.1. Calculo de la Armadura Inferior Positiva en la Menor Direccion “x”

El momento reducido de célculo sera:

My _ 43000 Kg - cm
by, - d?-f,q 100 cm- (13.1cm)? - 166.67

iy = = 0.020
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Con: ud = 0.020 se obtiene una cuantia mecanica de w = 0.031 (Anexo 2 — Tabla N°2)
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= 1.56 cm?

foq 166.67 Kg/cm?
As=w-bw-d-—=0.031-100-13.1- >
fya 4347.83 Kg/cm

Determinacion de la armadura minima: (As) @wmin = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3), de
acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de elemento estructural (L0sa).
Ag min = ®min " by *d = 0.0015-100 cm - 13.1 cm = 1.96 cm?
Como: As min > As
Se escogera el area As min = 1.96 cm?

Para determinar el nimero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 8 mm con
un area de Asgs = 0.503 cm?, ya que en elementos sometidos a flexion no se deberian

utilizar didmetros menores, entonces el nimero de barras a usar seran:

4, 1.96
= — —+1~490=5
Asgs  0.503

N°de barras =

Agggmm = 5+ 0.503 cm? = 2.52 cm?

Célculo del espaciamiento necesario

100
e = ?=206m

Se tendra un espaciamiento de 20 cm, ya que constructivamente se maneja mejor

Se utilizara: 5@ 8 mm ¢/20 cm

Cypecad: @8 mm c/20 cm
3.5.4.4.2. Calculo de la Armadura Inferior Positiva en la Direccion “y”

El momento reducido de calculo sera:

My 39000 Kg - cm

- = 0.020
by - d?-fq 100 cm-(13.1cm)? - 166.67

Ha =

Con: ud = 0.020 se obtiene una cuantia mecanica de w = 0.031 (Anexo 2 — Tabla N°2)

f, 166.67 Kg/cm?
Aj=w-bw-d =2 =0.031-100-13.1- B/ _ | 56 em?

fyq 4347.83 Kg/cm?
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Determinacion de la armadura minima: (As) @wmin = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3), de
acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de elemento estructural (L0sa).
Ag min = ®Wmin " bw - d = 0.0015 - 100 cm - 13.1 cm = 1.96 cm?
Como: As min > As
Se escogera el area As min = 1.96 cm?

Para determinar el nimero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 8 mm con
un area de Asgs = 0.503 cm?, ya que en elementos sometidos a flexion no se deberian

utilizar didmetros menores, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, 1.96
= +1x2490=5
Asgs  0.503

N°de barras =

Agggmm = 5+ 0.503 cm? = 2.52 cm?

Célculo del espaciamiento necesario

100
e = ?=20cm

Se tendra un espaciamiento de 20 cm, ya que constructivamente se maneja mejor

Se utilizarad: 5@ 8 mm c/20 cm

Cypecad: @8 mm c/20 cm
3.5.4.4.3. Calculo de la Armadura Superior Negativa en la Menor Direccién “x”

El momento reducido de calculo sera:

My 96000 Kg - cm

= = 0.0336
by -d?-f.,q 100cm-(13.1cm)?-166.67

Hg =

Con: ud = 0.0336 se obtiene una cuantia mecénica de w = 0.0348 (Anexo 2 — Tabla
N°2)

foq 166.67 Kg/cm?
A;=w-bw-d-—=0.0348-100-13.1"-

= 1.75 cm?
fq 4347.83 Kg/cm? cm

Determinacion de la armadura minima: (As) @wmin = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3), de
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acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de elemento estructural (L0sa).

Ag min = ®min * by *d = 0.0015-100 cm - 13.1 cm = 1.96 cm?
Como: As min > As
Se escogera el area As min = 1.96 cm?

Para determinar el nimero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 8 mm con
un area de Asgs = 0.503 cm?, ya que en elementos sometidos a flexion no se deberian

utilizar didmetros menores, entonces el nimero de barras a usar seran:

4, 196
= —— +1x2490=>5
Asgs  0.503

N°de barras =

Agggmm =5 0.503 cm? = 2.52 cm?

Calculo del espaciamiento necesario

100
e = ?=20C‘ﬂl

Se tendra un espaciamiento de 20 cm, ya que constructivamente se maneja mejor

Se utilizara: @8 mm ¢/20 cm

Cypecad: @8 mm c/20 cm
3.5.4.4.4. Calculo de la Armadura Superior Negativa en la Direccion “y”

El momento reducido de calculo sera:

My 165000 Kg - cm

by -d?-f.,q 100cm-(13.1cm)?-166.67

Hg =

Con: ud = 0.0577 se obtiene una cuantia mecanica de @ = 0.0605 (Anexo 2 — Tabla
N°2)

f 166.67 Kg/cm?
Ag = w'bW'd'C—dZ 0.0605-100-13.1- &/ = 3.04 cm?

fyq 4347.83 Kg/cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) @min = 0.0015 (Anexo 2 — Tabla N°3), de

acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de elemento estructural (L0sa).



Ag min = ®min " bw *d = 0.0015-100 cm - 13.1 cm = 1.96 cm?

Como:

Se escogera el area

As > As min

Asmin = 3.04 sz
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Para determinar el nimero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 8 mm con

un area de Asgs = 0.503 cm?, ya que en elementos sometidos a flexion no se deberian

utilizar didmetros menores, entonces el nimero de barras a usar seran:

N°de barras =

Asggmm = 7 - 0.503 cm? = 3.52 cm?

A, 3.04

Aggs  0.503

Célculo del espaciamiento necesario

e = 7%1428=15Cm

100

=——+1=704=7

Se tendra un espaciamiento de 15 cm, ya que constructivamente se maneja mejor

Se utilizara: 7@ 8 mm c/15 cm

Cypecad: @8 mm c/15cm

Resumen General de los Resultados

Tabla N°3.10: Resultados de las Armaduras para la Rampa

superior negativa.

Elemento Rampa Disefio Manual Disefo con el Diferencia en
Programa (%)

Armadura longitudinal
inferior positiva, @8mmc/20cm | @8 mm c/20 cm 0
Armadura transversal
inferior positiva. @8mmc/20cm | @ 8 mm c¢/20 cm 0
Armadura longitudinal
superior negativa. @8mmc/20cm | @ 8 mm c¢/20 cm 0
Armadura transversal

@8mmc/l5cm | @8 mm c/l5cm 0

Tabla de Resultados de las Armaduras para la Rampa. Fuente: Elaboracion Propia.
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3.5.4.5. Disefio Estructural de la Columna

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

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

El dbaco utilizado en el disefio de la columna se encuentra en el Anexo 2— Tabla N°4.
Los planos muestran a detalle el armado de cada columna, despiece de columnas y
cuadro de columnas. A continuacion, se realizara la verificacion de la columna mas
solicitada. (Seccién Critica).

Figura N°3.26: Vista de la Columna P21 en Estudio

V = 25x50 cm ci

lustracion de Vista de la Columna P21 en Estudio. Fuente: Elaboracion Propia.

A continuacion, se muestra la verificacion del disefio de la columna P21, teniendo los

siguientes datos generales:
Datos

- Resistencia del Hormigén fox = 250 Kg/ecm?

- Resistencia del Acero fyk = 5000 Kg/cm?
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- Recubrimiento minimo min = 3 cM

- Longitud L=4m

- Dimensiones b=30cm.; h=30cm.

- Axil de célculo Nd =70.31 Tn = 70310 kg

- Momento de calculo en direccidon x ~ Mx = 6.14 Tn-m = 614000 kg-cm
- Momento de célculo en direcciony My =1.29 Tn-m = 129000 kg-cm
- Resistencia de calculo del Hormigon ~ fca= 250/ 1.5 = 166.67 Kg/cm?
- Resistencia de calculo del acero  fya=5000/1.15 = 4347.83 kg/ cm?

A continuacién, se muestra la verificacion del disefio de la columna P21.

Caracteristicas geométricas de la columna

b-h3 .
L=1,= 7 - 67500 cm

A =Db-h =900 cm?

Tabla N°3.11: Geometria de los Elementos que Concurren a la Columna P21

Elemento Longitud (cm) b (cm) h (cm) Ix(cm*) Iy (cm?)
Columna P21 400 30 30 67500 67500
Columna C1 200 30 30 67500 67500
Columna C2 400 30 30 67500 67500
Vigal (V1) 670 25 50 260416.67 65104.17
Viga 2 (V2) 320 20 35 71458.33 23333.33
Viga 3 (V3) 320 20 35 71458.33 23333.33
Viga 4 (V4) 670 25 50 260416.67 65104.17
Viga 5 (V5) 320 20 35 71458.33 23333.33
Viga 6 (V6) 320 20 35 71458.33 23333.33
Viga 7 (V7) 470 25 50 260416.67 | 65104.17

Tabla de Geometria de los Elementos que Concurren a la Columna P21. Fuente: Elaboracion
Propia.



Figura N°3.27: Vista en el Eje X e Y de la Columna P21
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| |
| I
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V3 Baja | B V2 Vi Baja I B
V =20x35cm T V=20x35cm V =25x50 cm ‘]
L=3.20m L=3.20m L=6.70m I

llustracion de Vista en el Eje X e Y de la Columna P21. Fuente: Elaboracién Propia

Determinacion del coeficiente “y”

X (?) de todos los pilares

Ya =
X (?) de todos las vigas
P (?) de todos los pilares
Yp =

X (?) de todos las vigas

Por lo tanto, el coeficiente es:

IxP21 IxCZ

l/)AX _ LP21 LCZ

IxV4 IxV7 I)’VS IyV6
+ VT
Lys,  Ly;  Lys = Lys

67500 cm* + 67500 cm*
Do = 400 400 _
AX 7 260416.67 cm*  260416.67 cm* 23333.33cm?*  23333.33 cm*

670 + 470 + 320 + 320

186

0.31
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IyP21 IyCZ

LP21 LCZ

l/)AY =
Ly, +’yv7 4 Lavs | L

Lys,  Ly;  Lys = Lys

67500 cm* 67500 cm*
Do = 200 "~ 400 _
4Y 7 65104.17 cm* 4 65104.17 cm* 4 71458.33 cm* 4 71458.33 cm*
670 470 320 320

@ Lepa1
_ L¢q Lpyy
ll)BX _I I I
V1 yv2 + yv3
Ly4 Ly, Ly

0.49

67500 cm* 67500 cm*
Doy = 200 400 _
BX = 260416.67 cm® 2333333 cm® | 23333.33 cm?
670 320 320

IyCl IyP21

Wy = Lew  Lpy

0.95

I 74 I I
yvi xV2 xV3
+ +
LV1 LVZ LV3

67500 cm* 67500 cm*
Doy = 200 T 400 _
BY — 65104.17 cm*  71458.33 cm* = 71458.33 cm*
670 + 320 + 320

Wax =031 Py =095

IIJAY - 049 IIJBY =093

0.93

Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la Estructura

Segun el libro Proyecto y Calculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo

45.2.1. Indica que en el caso de estructura de edificacion de menos de 15 plantas en las

— . , . . s 1
que el corrimiento horizontal maximo en el dintel de la Gltima planta no supere prers de

la altura total, podrd comprobarse aisladamente cada pilar con la longitud de pandeo

deducida del monograma del Anexo 2 — Tabla N°4 para estructuras intraslacionales.
Entonces:

Desplazamiento en “x” del pilar = 1.07 mm
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Desplazamiento en “y” del pilar = 0.70 mm

Altura Total = 8.0 m. = 8000 mm

1
750 8000 > 1.07 mm

10.67 mm > 1.07 mm
Se considera portico Intraslacional

Con estos valores se ingresa al monograma confeccionado por Jackson y Moreland

correspondiente a pértico intraslacional (Figura N°3.28).

Figura N°3.28: Nomograma para Determinar la Longitud de Pandeo

A a ' A a 1
- @ g B L
500 - """~ =10= == F 500 500 - """~ =10= == 500
10,0 i +E 100 10,0 1 +E 100
5.0 + | 50 5.0 r | 50
3,0 - 1% ) | 20 3,0 - 1% 7 F 8o
2.0 - 5 7 — 20 2.0 7 — 2,0
_ ’ | i ’ i
| os/ 1 os/
1,0 | / L 10 1,0 | / L 10
0.9 - / 09 094 o7 / 0,9
0.8 1 0.8 0.8 ' / 0.8
0,7 0.69 X / — 07 0,7 - 07
06 57 06 0,6 | +F o7 0.6
05 - 05 05 = / - 05
] i/ ] i/
0,4 —_/ 0,4 04 , 04
| / | /
03 , 03 03 ®, 0.3
0.2 | . - 02 0.2 | P - a2
/ | /
01 ¢ : 0.1 01— 0,1
/ /
/ /
i/ /
D_-__é-_- 05===-- 0 o—-——é-—- 05===-— 0
PORTICOS INTRASLACIONALES PORTICOS INTRASLACIONALES

llustracién de Nomograma para Determinar la Longitud de Pandeo [Figura]. Fuente: Libro
Hormigén Armado, Pedro Jiménez Montoya 152 edicion 2009.

obteniendo de este modo el factor de longitud de pandeo “«

de pandeo “lo”.

a, = 0.69

(13 2

y con este valor la longitud

ay =0.72
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Por lo tanto, la longitud de pandeo Ioes:
l,b=a-l
loy = a,*1=0.69 %400 = 276 cm

[y =a,*1=0.72%400 = 288 cm

Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna

lox 276 cm
A, =—==——=131.87
1 /67500 cm?
A 900 cm?
l 288 cm
}Ly = oy =————=33.26

[T [67500 cm?
A 900 cm?

La esbeltez geométrica sera:

Age = 2= = 2 = 9.20
A, = v = 288 _ g6

Tenemos la esbeltez geométrica en el eje A4, = 9.20 y Ay, = 9.60, por lo tanto la

pieza se considera como corta.

Para esbelteces mecéanicas 1, < 10 se considera como pieza corta, de 35 <A < 100, la
pieza es considerada intermedia. Tenemos la esbeltez mecanica en el eje A, = 31.87
y 4,=33.26 , se calculara por el método aproximado considerando las

excentricidades de 2do orden para columnas intermedias.
Excentricidades de célculo

e Excentricidad minima accidental

ho6b
e, =>e, = 20 =>2cm
30
eg=—=—7—=15cm < 2cm.

20 20
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e, = 2 cm.
30
ec=%=%=1.50m226m

El valor minimo de excentricidad de construccion es 2 cm establecido por la norma.

Adopto: e, =2cm=20mm

e Excentricidad de Primer Orden:

Mg, 614000 kg —cm

_ - 873
Cox =N 70310 kg o
Mg, 129000 kg — cm
- = 1.79
oy TN, 70310 kg o

e Excentricidad ficticia debido al pandeo, equivalente a efectos de segundo orden

fra )\ h+20xe, 1,°
=(3+ 2 .10
Ca ( 3500) h+10+%e, h

4347.83) 30 +20%8.73 2762

=(3+
€fic x ( 3500 / 30+ 10+%8.73 30

*107% =1.32¢cm
4347.83) 30 + 20« 1.79 2882

- =(3+
®ficy ( 3500 / 30+ 10+%1.79 30

x*10™* = 1.27 cm
La excentricidad de célculo total sera:
e(xy)ymax = €o T €fic T €4
eomax = 8.73 +1.32 +2 =12.05cm
eyymax = 1.79 + 1.27 + 2 = 5.06 cm.
La capacidad mecanica del hormigon Uc es:
U= fea Ac = fea b -h= 166.67-30-30

U, = 150003 Kg

Los esfuerzos reducidos seran:
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N; 70310

= =0.47
U. 150003

_ Ng-e, 70310-12.05
~ U,-h  150003-30

Uy

_Ng-e, 70310506
=0 b T 150003 - 30

= 0.080 = 0.01

El mayor de los momentos reducidos seré 4, y el menor p,, para entrar a los abacos,

y asi determinar la cuantia mecanica.
uy=0.18 ; u,=0.01

Con estos valores se entra en el abaco en roseta para secciones rectangulares con seis
armaduras (véase Anexo 2 — Tabla N°5). En el sector correspondiente al valor de v de
que se trate, con los valores p1 y [ € interpolando en caso de ser necesario, se obtiene
la cuantia mecanica total ®. Como px > py entramos en el &baco con p1 = 0.18 y g2 =

0.01 resultando las siguientes cuantias mecanicas.

v=0.47 - ow=20.18
Para v = 0.47 resulta necesaria una cuantia w = 0.18
3.5.4.5.1. Célculo de la Armadura Longitudinal

e Laarmadura necesaria sera:

w-b-h-
fadi= 0 bohfy - A=200 T
fyd
0.18-30-30 - 166.67
Ag = = 6.21 cm?
4347.83

e Calculo del area minima

Determinacion de la armadura minima: (As) @wmin = 0.005 (Anexo 2 — Tabla N°3), de

acuerdo al tipo de acero “AH-500"y tipo de elemento estructural (Pilares).
A min = 0.005-b - d

Ag min = 0.005 - 30 - (30 — 3) = 4.05 cm?
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Como: As > As min
Entonces el area de célculo sera:
As = 6.21 cm?
e NuUmero de barras y diametro

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: @ = 12 mm

con un area de As 12 = 1.13 cm? entonces el nimero de barras a usar seran:
N°de barras = 4912 + 2912
A1z = 4113 cm? = 4.52 cm?
Agpro = 2113 cm? = 2.26 cm?
Con un area total de célculo de:
As real = 6.78 cm?
6.78 cm? > 6.21 cm?
Se utiliza: 4 @ 12 mm (esquinas) + 2 @ 12 mm (lateral)
Cypecad: 4 @ 12 mm (esquinas) + 2 @ 12 mm (lateral)
3.5.4.5.2. Célculo de la Armadura Transversal
e Laseparacion que tendré la armadura transversal sera:
s < b 6 h (menor dimension de la pieza)
6
s < 15 - @ de la armadura Longitudinal
s <30cm
s<15-1.2=18cm
e Separacion adoptada de estribos s =15cm

El didmetro del estribo sera:
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1 7
Q)Estribo = 4 ) Q)de la armadura longitudinal O @Estribo = 6 mm

1.2 =0.3cm = 3 mm

e

DEstribo =
Diametro del estribo adoptado @ gspipe=6 Mm
Se utiliza: @ 6 mm c¢/15 cm
Cypecad: @6 mm c/15 cm

Tabla N°3.12: Resultados de las Armaduras para Columna P21

Elemento Disefio Manual Disefio con el Diferencia
Columna Programa en (%)
Armadura 4 @12 mm (esquinas) +2 | 4 @12 mm (esquinas) + 0
Longitudinal. @ 12 mm (lateral) 2 @12 mm (lateral)
Armadura
Transversal. 28 @6 mm c¢/15cm 28 @6 mm c¢/15cm 0

Tabla de Resultados de las Armaduras para Columna P21. Fuente: Elaboracion Propia.

Para la verificacion de la columna cuadrada, los datos fueron obtenidos del programa
Cypecad. De acuerdo a los resultados, se nota que el armado que realiza el software y

el que se adopta de forma manual son iguales, como se muestra en la siguiente Tabla
N°3.12.

Figura N°3.29: Disposicion de Armadura de la Columna en Estudio

P21 +4.00
\Vi
|
Pos.|Diam.|No.|Long. | Tota
(cm) | (cm)
il @12 8| 435 | 261
2 26 | 28| 112 | 3136
9
E 0
30 « 3w
<> s >
25 &
r — [——
o@ [ ] 0
M | o
A | L~
8P1812 L=435  28P206 L=112 0.00
| /

lustracién de la Disposicion de Armadura de la Columna en Estudio. Fuente: Elaboracién Propia.
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3.5.4.6. Disefio Estructural de la Zapata Aislada

Se realizara el analisis para la “zapata aislada correspondiente a la columna P21, dado
que es el elemento mas solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes

solicitaciones obtenidas mediante el programa cypecad.
Datos:

- Dimension de la base de la columna en X a0 =30 cm

- Dimension de la base de la columna en Y bo= 30 cm

- Armadura: @16 mm

- Carga: N =71.29 Tn=71290 Kg — 71290/1.6 = 44556.25 Kg

- Momento en direccion X Mx =1.99 Tn-m = 199000 Kg-cm
- Momento en direccion Y My =1.23 Tn-m = 123000 Kg-cm
- Cortante en direccion X Qx=1.08 Tn=1080 Kg
- Cortante en direccion Y Qy =-0.20 Tn =-200 Kg

- Tension admisible sobre el terreno:  adm = 2.10 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero: fyk = 5000 kg/cm?
Resistencia caracteristica del hormigon:  fo = 250 kg/ecm?

- Coeficiente de minoracion del acero  »s=1.15

- Coeficiente de minoracion del hormigén — yc=1.5

- Resistencia de calculo del Hormigon — fca = fek/ yc = 166.67 Kg/em?
Resistencia de calculo del acero  fya = fyk / ys = 4347.83 kg/ cm?

- Recubrimiento inferior de la armadura r=5cm

Resistencia a cortante del hormigén:

foa =05+ /foa =05V 16667 = 6.46 kg/cm?

Peso propio del elemento (Se asumira como 10% de “N”)
3.5.4.6.1. Disefio Geométrico de la Zapata
Se asumira que la zapata tiene una seccién cuadrada, por tanto:

a=hb - A =a%2=Dp?
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1.10-N 1.10-N

Oadm = a-b a2
1.10-N 1.10-44556.25
a= = = 162.77 =170 cm
Cudm 2.10
a=b=170cm

e Presion admisible del terreno sobre la zapata:

N 4455625
“a-b 170 -170
1.54 kg/cm? < 2.10 kg /cm?

oy = 1.54 kg/cm?

e Calculo del canto atil de la zapata:

4 fra 4646
~ypror  1.60-1.54

ap.b a.b ap+ b
dlz\/o 0+ 0 0

k =10.50

4 2.k—1 4

_ \/30 - 30 170-170 30+ 30

= _ = 25.86
1 2 T21050-1 4 cm
2 -(a—ay) 2-(170 — 30)
= = :1 . 1
d 4+k 4 +10.50 .31 em
2 .(b=by) 2-(170 =30
3= ( 0)= ( )=19.31cm
4+ k 4+ 10.50

Por tanto, se asume una altura total “h = 32.5 cm”, empleando un recubrimiento
geométrico de “r =5 cm” y un diametro “@ = 1.2 cm”

Por lo tanto, el d sera calculado de la siguiente manera:

0] 1.6
d=h—7‘—§=32.5—5—7=26.70€m

e Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones

a—a, 170cm—30cm
v = > = > =70cm
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Dado que el vuelo “v=70 cm” es mayor que “2h = 65 cm”, se trata una zapata flexible.

Figura N°3.30: Geometria de la Zapata en estudio P21

a=170cm
i
ap=30cm
5
I g o
P21 % T
| -1 o
El
o
- - 0
&
ag =30 cm i
=
! a=170cm

lustracién de la Geometria de la Zapata en estudio P21. Fuente: Elaboracién Propia.

3.5.4.6.2. Determinacion de las Armaduras: Momentos en Secciones 1-1y 1°-1°.

Datos:
- a,= 30cm - d= 26.70cm
- a=170cm - Y= 16
- b,=30cm - N = 44556.25 kg
- b=170cm

Figura N°3.31: Momentos en las Secciones 1-1 y 1’-1”

h

-

lustracion de Momentos en las Secciones 1-1 y 1’-1°. Fuente: Libro Hormigon Armado, Pedro
Jiménez Montoya 142 edicion 2000.
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Calculo del momento en la direccion “a”:

_ N oama ‘a,)
Mag =2 ( >+ 0.15 a,)
M. o 164455625 (170 —39 01 30)2 = 1163756.83 K
ad = 5170 2 ' - S
e Momento reducido
M,, 1163756.83
B _ = 0.058

T b-d?-f, 170-26.70% - 166,67

e Cuantia Geométrica

wy =ug - (1+ u,) = 0.058-(1+0.058) =0.061
e Determinacion de la Armadura necesaria

ws - b -d-fed 0.061 - 170 -26.70 - 166.67

= 10.61 cm?
fyd 4347 83 e

Ag =

e Armadura minima

5000k
COﬂ fyk = g

Wmin = 0.0015

cm?

Agmin = Wmin *b+d =0,0015 - 170 - 26.70 = 6.81 cm?
Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A, = 10.61 cm?
e Determinacién del nimero de barras

Conunabarra @ = 16 mm; Ay = 2.01 cm?

A, 10.61
N° Barras = —=——+1 = 6.28 = 8 barras
Ay 2.01

e Determinacion del espaciamiento

b—2-r 170-2-5

20 = s =20cm
N°B 8

S =

Se utilizara: 8 @ 16 mm ¢/20 cm

Cypecad: 8 @16 mm c/20 cm
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Calculo del momento en la direccion “b”:

2

Yr- N (b — b, )
M,, = . 0.15-b
ba =5 > + 0
1.6 - 44556.25 /170 — 30 2
Myy = : ( +0.15 - 30) = 1163756.83 Kg — cm
2-170 2
e Momento reducido
Myy _ 1163756.83

= 0.058

Mo = a2 £, ~ 170 -26.70% - 166,67

e Cuantia Geométrica

wy = - (14 ) = 0.058-(1+40.058) = 0.061
e Determinacion de la Armadura necesaria

ws b -d-fed 0.061 -170 -26.70 - 166.67

=10.61 cm?
fyd 4347.83 e

As =

e Armadura minima

5000k
COﬂ fyk = g

Wmin = 0.0015

o2
A min = Wmin " b +d = 0,0015 - 170 - 26.70 = 6.81 cm?
Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A, = 10.61 cm?
e Determinacion del nimero de barras

Conunabarra @ = 16 mm; Ay = 2.01 cm?

A, 10.61
N° Barras =—=——+4+1 =~ 6.28 = 8 barras
Ay 2.01

e Determinacion del espaciamiento

b—2-r 170—-2-5
N°B 8 B

s = 20 = s =20cm

Se utilizara: 8 @ 16 mm ¢/20 cm

Cypecad: 8 @16 mm c/20 cm
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Comprobacion de la respuesta del suelo

Llevando los valores caracteristicos de las acciones a la base de la zapata y teniendo en
cuenta el peso propio de la misma, comprobamos que las tensiones trasmitidas al

terreno son aceptables.

Admitiendo la hipotesis de que la distribucion de las tensiones es plana, las tensiones

en los puntos extremos se calculan segun la conocida formula (Calavera Ruiz):

N  6-M, 6-M,
ab” a-b%? " b-a?

g =

Las tensiones trasmitidas al terreno se consideran aceptables si se cumple que:

Omax < Oadm

e Hallamos peso propio de la zapata, los Momento en el plano de cimentacion y

con ellas las tensiones en cada punto
Caélculo del peso propio de la zapata

k
B, = Vol * ygeyse = 0.94 m3 - 2500m_g3 = pp, = 2350 Kg

Npeas = N + Pesopropio = 44556.25 + 2350 = 46906.25 Kg

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

siguientes ecuaciones:
Mx=Mxt(h-Qy) ; My=Mydxh-Qx)
Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestidn tiene el mismo sentido
que el momento, y es negativo si tiene sentido contrario.
Mx = 199000 — (32.5-200) = 192500 kg — cm
My = 123000 + (32.5-1080) = 158100 kg — cm

46906.25 6-192500 6-158100 Kg

o, = — _ =1.19
170-170 170-170%2 170 - 1702 cm?




_46906.25 6192500 . 6 - 158100

"~ 170-170 170-1702 170 - 1702

_ 46906.25 . 6-192500 6158100

"~ 170-170  170-1702 170 - 1702
_ 46906.25 6-192500 6 158100
=170-170 T 170 1702 T 1701702

Omax <= Oadm

2.04 kg/cm? < 2.10 kg /cm?

observamos que es estable frente al hundimiento

Calculo de la longitud de anclaje

200

Kg

cm?

Kg

cm?

Kg

cm?

La longitud de anclaje no podra ser inferior al valor mayor de los siguientes:

a)
b)

c)

10-0
15cm

La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la

reduccion 0.7 - [,

Figura N°3.32: Longitud de Anclaje en Centimetros (@ en centimetros)

h

— m ¢—frk—g44—m o 4

|

28,5

| mgt g +— mD {2 g o—+ |
| ' h |
! POSICION Il :
i POSICION | ﬂ |
| |
| |
| |

lustracion de Longitud de Anclaje en Centimetros (& en centimetros) [Figura]. Fuente: Libro

Hormigén Armado, Pedro Jiménez Montoya 152 edicidn 20009.

De Anexo 2 — Tabla N°6, se obtiene mz = 11 para hormigones de 250 kg/cm? y barras

de 5000 kg/cm?.
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_ 2 5 fyk —11 - 162 > 29,
l, =m3.0 228_5.®215cm I, =11 - 1.6 2 os 1.6 >15cm

l, =28.16 cm = 28.07 cm = 15 cm

a) 10-1.6=16cm
b) 15cm
c) 0.70 - 28.07 = 19.64 cm

Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 20 cm en forma de patilla.

Verificacion al vuelco

a
_ NReal * 72 - 15
WeSM,+q,-h =
46906.25 - 179
25"
= =20.70 > 1,5 Cumple
Yva = 192500 + (200 - 0.325) ” P
b
NReal * 72 > 15
Yob = 2 1,
P My, + Q- h
46906.25 -12L0

Yvb = 158100 + (1080 - 0.325) =
Comprobacién a Esfuerzo Cortante

Yo'N a—-a

0
I D) < ds fua

1.6 - 44556.25 170 — 30
170 -170 ( 2

—26.70) <19.31-6.46

106.81 <124.74 - Cumple

Verificacion a la Adherencia

T, = Va <fbd=k3/f2
>709.d.n.m.0 yled

k = 2 para zapatas Flexibles

foa =2+ 166,672 = f,4 = 60.57 kg/cm?

=25.16 > 1,5 - Cumple



Lado a
Y N (A G .
Vg = (5> +0.15"a,)
1.6 44556.25 (170 — 30
Vig = ———o0— ( S +0.15- 30) = 31241.80 Kg
~ 31241.80 S
e = 092670 (8) w16 = Jpa =K e
32.33<60.57 Cumple
Lado b
‘N ,a—a
Vy =L (—5—=2+015-4q,)
1.6 - 44556.25 /170 — 30
Vap =~ ( +0.15 - 30) = 31241.80 Kg

~ 31241.80
b= 092670 (8) 7~ 1.6

< fpa = 2+ 1/166.672

32.33<60.57 Cumple

Resumen General de los Resultados:

Tabla N°3.13: Resultados de las Armaduras para la Zapata P21

202

Elemento Disefio Manual Disefio con el Diferencia
Zapata Programa en (%)

Armadura en
direccion “a”. 8 @16 mm c/20 8 @16 mm c/20

Armadura en

. ., 8@ 16 mm c/20 8 @ 16 mm c/20
direccion “b”.

Tabla de Resultados de las Armaduras para la Zapata P21. Fuente: Elaboracion Propia.
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Figura N°3.33: Disposicion de la Armadura en la Zapata P21

P31 P21
k85— s 5 k8B5S s 85y
Ry N
L | I
= ” 816¢/20 L=198 | | 8@16¢/20 L=198 Ha

30 5]

24

170
<30+
g
o
6X1@12 L=85
24
‘o

170

lustracion de Disposicion de la Armadura en la Zapata P21 [Figura]. Fuente: Elaboracién Propia.
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3.6. ESTRATEGIAS PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO
3.6.1. Especificaciones Técnicas

Las especificaciones técnicas materializadas para cada item, comprende los siguientes
puntos:

- Definicion.

- Materiales.

- Herramientas y equipo.

- Procedimiento para la ejecucion.

- Forma de medicion.

- Forma de pago.
Las especificaciones técnicas detalladas por cada item se encuentran en el Anexo 6.
3.6.2. Cbomputos Métricos

Se obtuvieron los volimenes del proyecto tomando en cuenta todos los elementos

estructurales disefiados.
Las cantidades resultantes de los computos se muestran en el Anexo 7.
3.6.3. Precios Unitarios

El analisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes

puntos:

A: Costo del Material.
B: Costo de Mano de Obra.

C: Costo Equipo, Maquinaria y Herramientas.

- Costo Directo del ITM= A+B+C.

- Cargas Sociales 55.00% del costo de la mano de obra.

- IVA (Impuesto al Valor Agregado) 14.94% del costo de la mano de obra.
- IT (Impuesto a las Transacciones) 3.09% del costo directo.

- Herramientas Menores 5.00% del costo de la mano de obra.

- Gastos Generales 10.00% del costo directo.
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- Utilidades 10.00% resulta de la suma del costo directo mas los gastos generales.
Los precios unitarios se detallan en el Anexo 8.
3.6.4. Presupuesto General

El presupuesto total de la obra se realizd considerando una serie de gastos,
determinados a partir del analisis de precios unitarios para todas las actividades del
proyecto. Una vez definidas las cantidades y volimenes de obras se presenta en forma
de listado, el presupuesto de cada item considerando la unidad de cada actividad, precio

unitario y el precio total.
El presupuesto Total se muestra en Anexo 9.
3.6.5. Cronograma de Ejecucion del Proyecto

El cronograma de ejecucion de obras se lo realizo aplicando el método de barras Gantt
para la construccion del Centro de Salud del barrio Jardin. En el Anexo 10, se presenta
el cronograma general realizado con el programa (Microsoft Project 2016) y

actividades para el proyecto.
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APORTE ACADEMICO
4.1. OBJETIVO

Se realizara el disefio estructural de la viga de eje curvo de hormigén armado tomando
en cuenta los momentos torsores que se produce y se elaborard una comparacion
técnica de la cuantia de acero determinada segin la Norma CBH — 87 en Software
Cypecad y la Norma ACI 318-14 en Software Sap2000.

4.2. MARCO TEORICO

Como veremos el momento torsor lo resistiremos con armaduras longitudinales,

transversales y los estados limites que se podran alcanzar seran:

» Agotamiento de la armadura transversal.
» Agotamiento de la Armadura longitudinal.
» Ancho excesivo de la fisuracion por torsion.
» Compresion excesiva del hormigdn por torsion.
La torsion rara vez se presenta como solicitacion aislada en las estructuras de edificios,

sino que frecuentemente, aparece combinada con flexion y esfuerzo cortante.

En el caso de secciones macizas, el hormigon del nucleo interior de la pieza contribuye
muy poco a la resistencia y la rigidez a la torsién, de forma que, una vez fisurada la
pieza todos los efectos, se pueden sustituir por una seccion hueca de espesor “he”

denominada seccién hueca eficaz.

El momento torsor ultimo por agotamiento de la armadura transversal, viene dado por
la siguiente expresién, ademas al igualar este con el momento torsor de disefio nos

brinda la armadura transversal.

M _ 2'Ast'Ace'fytd _ MggS
Tul — ST 54 .
N 2-Ace fytd

Donde:

Mr,1: Momento torsor ultimo por agotamiento de la armadura transversal.

- S: Separacion de estribos.
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- Ag.: Area encerrada por una linea media de la seccion hueca eficaz.

- Ag,: Area de una rama de estribo.

- fyta- Limite elastico de calculo de la armadura transversal, que viene limitado por
CBH-87, de manera andloga a las que vimos en el esfuerzo cortante en 500 MPa.

El momento torsor Gltimo por agotamiento de la armadura longitudinal, viene dado por

la siguiente expresion, ademas al igualar este con el momento torsor de disefio nos

brinda la armadura longitudinal.

Z'Asl'Ace'fyd
Mpy, = ——— A

_ Mrgqu
| =———
Ue s 2-Ace'fyd

Donde:

Mr,,,: Momento torsor ultimo por agotamiento de la armadura longitudinal.
- Ag: Area total de la armadura longitudinal a torsion.
- fya: Limite elastico de calculo de la armadura longitudinal de torsion.
Como puede observarse, no se considera colaboracion del hormigén a torsion. Eso es
debido a que se entiende a que en la mayoria de los casos practicos la capacidad

resistente a resistir tensiones tangenciales habréa sido utilizada en resistir el cortante.

La torsidn a través de la figuracion, produce, como el esfuerzo cortante, un incremento

de traccién en la armadura longitudinal de traccion.
Combinacion de Torsion y Esfuerzo Cortante

Se deben calcular amabas armaduras por separado, el area de estribos necesarios por
torsion se suma a la necesaria por cortante, ademas para evitar compresiones excesivas
se debe cumplir la siguiente condicion.

Mrq
MTu3

v,
G+ <1
Vu
Ademas:

he
Miys = k" fea " Ace * e V,=030"fq-by-d :8:2'(1_?)

Donde:
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- Mgpy,3: Momento torsor ultimo por agotamiento de las bielas comprimidas de
hormigon.

- k: Coeficiente de vale 0.6 si hay estribos Unicamente a lo largo del perimetro
exterior y 0.75 si hay estribos en ambas caras de la seccion hueca o real de la pieza.

- V,: Cortante de agotamiento por compresion excesiva del alma.

- B:Segln normativa se debe adoptar un valor de § = 2 para todos los casos.

Combinacién de Torsion, Flexion, Esfuerzo Axil

La solucion de superponer la armadura de flexion con la longitudinal de torsién

conduce a una seguridad suficiente y en bastantes casos superior a la estrictamente
necesaria, para evitar una seguridad superflua, puede tenerse los siguientes consejos.

e En la zona friccionada, se sumaran ambas cuantias (flexion + torsion).
e Enla zona comprimida, se colocara la mayor de las cuantias obtenidas (flexion
0 torsion), de forma simplificada.

Figura N°4.1: Analogia de una Celosia para un Elemento Sometido a Torsion

llustracion de la Analogia de una Celosia para un Elemento Sometido a Torsion [Figura]. Fuente:
Apuntes Hormigon Armado y Hormigén Pretensado Luis Bafion Blazquez.

Figura N°4.2: Seccion Equivalente de Pared Delgada para Estudio de la Torsion

perimetro u perimetro ue seccion Ae

Lr A

-
¥ he i,
|
|
|
|
|

—>

llustracion de la Seccion Equivalente de pared delgada para el estudio de la Torsion [Figural].
Fuente: Apuntes Hormigdn Armado y Hormigdn Pretensado Luis Bafion Blazquez.
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Casos de Calculo
a) Torsion Pura
En la pieza Gnicamente existen esfuerzos internos generados por la torsiéon. En
la practica es raro que se dé.
b) Torsién Compuesta
En la pieza existen tensiones tangenciales generadas tanto por torsion como por

cortante, asi como tensiones normales generadas por la flexion o axil.
Simplificaciones de Calculo:

=  Se desprecia el efecto del alabeo, que genera tensiones normales.

=  Seasume el comportamiento del hormigdn a torsién como el de una seccion hueca
cerrada.

= Disposiciones Constructivas

e Laarmadura longitudinal ha de estar constituida por barras o alambres paralelos a
la directriz de la pieza, distribuidos a una separacion uniforme y no superar los 300
mm ni a u/8, debiendo situarse al menos 1 barra en cada esquina.

e La armadura transversal ha de estar constituida por estribos cerrados, realizando

el cierre en zonas alejadas de los centros de los lados mayores.

4.3. Disefio Estructural de la Viga Curva segun la CBH — 87

Figura N°4.3: Viga de Eje Curvo

V!

/1]
AV

AW

llustracién de la Viga de Eje Curvo [Figura]. Fuente: Elaboracién propia segun el Software
Cypecad.
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Determinacion del Canto de la Viga
Segun la normativa, en estructuras de edificacion.
Asumiremos como predimensionamiento una base de la viga de:
b=0.25m.
Dichas bases de vigas dependeran de la luz de cada viga, teniendo b = h/2.
% Longitud de laviga: | = 5.20 m.

l 5.20m
h = — =
12 12

= 043 cm

= Constructivamente se puede asumir h = 0.50 m.
= Constructivamente se puede asumir b = 0.25 m.

Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:

- Momento Torsor Mt = 0.60 Tn-m = 60000 Kg-cm
- Resistencia del Hormigén fok = 250 Kg/em?

- Resistencia del Acero fyx = 5000 Kg/cm?

- Coeficiente de minoracion del acero  ps=1.15

- Coeficiente de minoracién del hormigon  yc=1.5

- Resistencia de calculo del Hormigén  feo = fox/ pc = 166.67 Kg/em?

Resistencia de célculo del acero  fya = fyk / ys = 4347.83 kg/ cm?
4.3.1.Disefio a Torsion
= El espesor eficaz viene dado por:
Area de la pieza = 25 - 50 = 1250 cm?

Perimetro de la Pieza = 2 - (25 ¢cm + 50cm) = 150 cm

A 1250 cm?
u - 150 cm

h, = =8.33 cm he=2-c=2-25cm=5cm

Se adopta como espesor eficaz he el menor de ambos valores h, = 5 cm

= El area encerrada por una linea media de la seccion hueca eficaz es:
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Ag=A—-(b-2-h)h—2"h,)=1250— (25 —2-5)(50 —2-5) = 650 cm?
** El perimetro de la linea media de la seccion hueca eficaz es:
u, =2-[(b—hy)+th—h)]=2-[(25-5) + (50 —5)] =130 cm
= Se comprueba la combinacion de torsion y esfuerzo cortante
Myys =k fog Az h, =0.6-166.67 - 650 -5 = 325006.5 kg — cm
El cortante de agotamiento por compresidn excesiva del alma viene dado por:
V,=0.30"f.q" by, d=030"166.67 - 25 - 47.5 = 59376 kg

Determinacion del Momento Torsor que puede Resistir las Bielas Comprimidas

La condicion de agotamiento, por compresion del hormigon de las piezas de seccién

maciza o hueca, viene dado por:

Ty < Ty,
Ty, =036-fq A4, he 5 feqg <250 Mpa
Entonces:
Ty, = 0.36-166.67 - 650 -5 = 195003.9 kg — cm
Verificando

Ty < Ty,

60000 kg — cm < 195003.9 kg — cm
Dado que (T, > T,) el torsor de disefio no provoca rotura a compresion en las bielas.

Torsion y Flexion Combinadas

Si una seccion sometida a torsion con momento torsor de célculo T4 esta sometida a
flexion con esfuerzos cortante Vq, la condicién de agotamiento por compresion del

hormigon es:
Td Vd
GO+ =1
Tu1 Vu

60000 N 12080
195003.9) (59376

0.51<1 0Ok

y<1
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= Calculo de la armadura longitudinal a torsion
Mrq-ue 60000 kg —cm-130 cm

= = = 1.38 cm?
2-A, fya 2650 cm? - 4347.83 kg/cm? cm

1451

= Calculo de la armadura transversal a torsion

Mpg - S 60000 kg — cm - 100 cm

N = = 1.06 cm?
24, fya 2-650 cm - 4347.83 kg/cm? cm®/cm

Iqst

4.3.2.Disefio a Flexion
Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:

- Momento Méaximo Positivo Mayorado Md = 6.12 Tn-m = 612000 Kg-cm

- Canto de la Viga h=50cm

- Base de la Viga bw=25cm

- Resistencia del Hormigon fo = 250 Kg/cm?

- Resistencia del Acero fyk = 5000 Kg/cm?

- Coeficiente de minoracion del acero  ys=1.15

- Coeficiente de minoracién del hormigon  yc=1.5

- Resistencia de calculo del Hormigon — feca = fek/ yc = 166.67 Kg/em?
Resistencia de célculo del acero  fya = fyx / ys = 4347.83 kg/ cm?

- Recubrimiento minimo nom = Imin = 2.5 cm

Figura N°4.4: Envolvente del Momento Flector en E.L.U. para la Viga

I'n —m

>11 P17

M_.Flector

lustracion de la Envolvente del Momento Flector en E.L.U para la viga. Fuente: Elaboracién
Propia.
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e Calculo del recubrimiento mecénico
Asumimos un diametro para las barras longitudinales y un diametro para estribos

Destribos = 8 MM X @barras = 16 mm

Q)barras l.6cm

I'mecanico = Tom T Destribos T — = 25cm+ 0.8 cm + = 4.1cm

Canto util de la seccion
d=h — 1ecanico = 50 —4.1 = 4590 cm
e Verificacion de la armadura longitudinal positiva para la viga entre P11y P17

Determinacion del momento reducido de calculo: ud

Mg B 612000 kg - cm
by, -d?-f.,q 25cm-(45.9cm)?-166.67 kg/cm?

g = = 0.0697

Entonces: ziim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fyx = 5000 Kg/cm?

(Anexo 2 — Tabla N°1).
Como:
g < Wim NO Se necesita armadura a compresion
0.0697 < 0.319
Calculo de la armadura en traccién

Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple

o compuesta se obtiene “ws” (Anexo 2 — Tabla N°2).
Con: pa = 0.0697 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.0736

e Determinacion de la armadura: As

fea 166.67 kg /cm?
As =ws b, -d-—=0.0736-25cm-45.9cm -
fya 4347.83 kg /cm?

= 3.24 cm?
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e Determinacion de la armadura minima: As min

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fyx = 500 MPa
(Anexo 2 — Tabla N°3),

wmin= 0.0028
Ag min = Wmin " by - d = 0.0028 - 25 cm - 45.9 cm = 3.21 cm?
Como: AS > As min
Entonces el area de célculo sera:
As = 3.24 cm?

Determinacién de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo apoyado

sobre la columna P11
Momento Méaximo Negativo Mayorado Md = 8.02 Tn-m = 802000 Kg-cm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My 802000 kg - cm

= =0.0914
b, -d?-f.q 25cm-(45.9cm)?-166.67 kg/cm?

Mg =

Entonces: uim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fyx = 5000 Kg/cm?

(Anexo 2 — Tabla N°1).
Como:
1< Luim NO Se necesita armadura a compresion
0.0914 <0.319
Célculo de la armadura en compresion

Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple

0 compuesta se obtiene “ws” (Anexo 2 — Tabla N°3).
Con: pa = 0.0914 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.0977

e Determinacion de la armadura: As
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A.=w. b, -d de—00977 25 45.9 166'67](‘9/””2—430 2
s T 0w T o2 M 434783 kg/em?z 00 ™

e Determinacion de la armadura minima: As min

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fyx = 500 MPa
(Anexo 2 — Tabla N°2).

omin= 0.0028
Ag min = Omin " by *d = 0.0028 - 25 cm - 45.9 cm = 3.21 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo sera:
As=4.30 cm?

Determinacién de la armadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado

sobre la columna P17
Momento Mé&ximo Negativo Mayorado Md = 14.76 Tn-m = 1476000 Kg-cm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My B 1476000 kg - cm
by +d2-fq  25cm- (45.9 cm)? - 166.67 kg/cm?

g = = 0.1681

Entonces: im = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero fyx = 5000 Kg/cm?

(Anexo 2 — Tabla N°1).
Como:
Wa< pim NO Se necesita armadura a compresion
0.1681 < 0.319
Célculo de la armadura en compresion

Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de calculo a flexion simple

0 compuesta se obtiene “ws” (Anexo 2 — Tabla N°3).

Con: pd = 0.1681 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.1898 — Dominio 3
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e Determinacion de la armadura: As

fea 166.67 kg /cm?
As=wg b, d-—=0.1898-25cm-459 cm - = 8.35 cm?
fya 4347.83 kg/cm?

e Determinacion de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fyx = 500 MPa
(Anexo 2 — Tabla N°2),

omin= 0.0028
Ag min = Wmin " by *d = 0.0028 - 25 cm - 45.9 cm = 3.21 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo sera:
As = 8.35 cm?
4.3.3.Calculo de la Armadura Transversal en la Viga

Figura N°4.5: Envolvente del Cortante en E.L.U. para la Viga

=

11.59 Valor del cortante a una
distancia "d" del apoyo

Vipi1=9.71 Tn

P11 P17

Cortante

Valor del cortante a una
distancia "d" del apoyo

a1* 3801t
Vip17=-11.97 ITn

T [T T T [T A [T T [T AT T [T T [T I T [ TP T [T7oT ]

| 520m I
| |

llustracion de la Envolvente del Cortante en E.L.U para la viga. Fuente: Elaboracion Propia.

El cortante mayorado sera:

V4 =11.97 Tn=11970 Kg
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El cortante de disefio es V,; = 11970 Kg (cortante ubicado a una distancia “d” desde

la cara del apoyo).

Nota: Se disefa con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo,

debido, a que a partir de esa distancia aparece la fisura por el corte.

Datos:
- Canto de la Viga h=50cm
- BasedelaViga bw=25cm
- Resistencia del Hormigdn fok = 250 Kg/cm?
- Resistencia del Acero fyk = 5000 Kg/cm?
- Resistencia de calculo del Hormigén — feca = foc/ 1.5 = 166.67 Kg/cm?
- Resistencia de célculo del acero fya= fyx/ 1.15 = 4347.83 kg/ cm?
- Recubrimiento minimo ~ rnom = rmin = 2.5 cm
- Canto atil de la seccion d=45.9cm

Cortante de agotamiento por compresion del alma (Vou)
Esta se la comprueba en una seccién situada sobre el borde del apoyo.
Vou=Vy1 =030 f.q-b, d=0.30-166.67 - 25 -45.9
V,, =V, = 57376.15 Kg
Donde:
Vu1 > Vg

V, =57376.15Kg >V, =11970Kg Cumple!!!

Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vu2):
Viz = Veu = fva " bw " d

La comprobacion correspondiente a Vu2 se efectia para una seccion situada a una

distancia del canto util del borde del apoyo directo.

Siendo fcv la resistencia virtual al cortante del hormigon dado por la expresion:

fvd =0.5-,/fcd = 0.5-V166.67 = 6.46 kg/cm?*
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Verificacion de la armadura transversal para la seccion de la viga

Por lo tanto:
Kg
ch = fvd - bW . d = 6.466‘77’1_2. 25 cm - 45.9 cm = 7412.85 kg

e (Caso 1: Utilizar armadura minima:
Donde: Vi<V
11970 kg < 7412.85 kg No cumple
No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
e Caso 2: Calcular la armadura transversal:
Veu <Va < Vou

7412.85 < 11970 < 57376.15 Cumple !!!

e Caso 3: Esnecesario aumentar las dimensiones de la seccion:
Va 2 Vou
11970 = 57376.15 No Cumple
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Vd)
El esfuerzo cortante Gltimo con armadura transversal es:
Va = Veu + Vo

Donde el primer término del segundo miembro es la contribucién del hormigoén vy el

segundo la contribuciédn de las armaduras transversales

Por lo tanto:

Va = 11970 Kg Cortante situado a una distancia “d” de un canto Gtil del borde del apoyo
Veu = 7412.85 Kg Cortante absorbido por el hormigon.

Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales
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Veu = 11970 — 7412.85 = 4557.15 Kg

Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

L 0.90-d Ay fq

su
S

Se calculara el area de acero para 1m de cortante, utilizando 1,

4 V'S 4557.15-100
$7090-d-fyd 0.9-45.9-4347.83

= 2.54cm?/m

Determinacidn del &rea minima.

L _002fed-bw:'s _002:16667:25:100
s min = fyd - 4347.83 = 1.92 em”/m

Adoptamos el area mayor:
A, = 2.54 cm?/m

Armadura Necesaria Total

=  Armadura Longitudinal

Viga entre las Columnas P11y P17 Torsién | Flexion | Total SUCIETEE!

en (%)

Armadura longitudinal inferior positiva. 0.46 3.24 3.70 12.43

Arma}dur:fl longitudinal superior negativa 0.23 4.30 453 508

lado izquierdo apoyado sobre P11.

Armadura longitudinal superior negativa

lado derecho apoyado sobre P17. 0.23 8.35 8.58 2.68

Arrr_1adura longitudinal en la cara lateral de 0.46 0.46

la viga.

Armadura Longitudinal Positiva para la Viga entre P11y P17

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm

con un area de As 16 = 2.01 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, 3.70
Agre 201

n
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Se utiliza: 2 @ 16 mm

e Determinacion de la separacion de las barras dentro de la pieza

b,, — 2r — 2ds — db * N2 de barras
N¢ de barras — 1

S =

25em —2x25cm—-2%08cm — (1.6 cm * 2)
s = 1 =15.20cm

Se puede apreciar que la separacién es mayor a 2 cm, por lo tanto, es adecuada.
Para Armadura Longitudinal Negativa lado izquierdo apoyado sobre P11

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 12 mm
con un area de As g2 = 1.13 cm? y @ = 10 mm con un area de As gi0 = 0.785 cm?

entonces el numero de barras a usar seran:

N° de barras = 3012 + 2010

Agp12 = 3-1.13 cm? = 3.39 cm?

Agp1o = 2+0.785 cm? = 1.57 cm?
Con un érea total de célculo de:

As real = 4.96 cm?
4.96 cm? > 4.53 cm?

Se utiliza: 3@ 12 mm +2 @ 10 mm

e Determinacién de la separacion de las barras dentro de la pieza

b, — 2r — 2ds — db * N2 de barras
N2 de barras — 1

S =

25em —2x25ecm—2+x08cm—(1.2cm +*3 4+ 1cm * 2)
s = 1 =32cm

Se puede apreciar que la separacidn es mayor a 2 cm, por lo tanto, es adecuada.
Para Armadura Longitudinal Negativa lado derecho apoyado sobre P17

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: @ = 20 mm
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conunarea de As 20 = 3.14 cm?y @ = 10 mm con un area de As g10= 0.785 cm? entonces
el nimero de barras a usar seran:
N° de barras = 3020 + 2010

Aggr0 = 3+3.14 cm? = 9.42 cm?

Agpr0 = 2+0.785 cm? = 1.57 cm?
Con un &rea total de célculo de:

As real = 11 cm?
11 cm? > 8.58 cm?

Se utiliza: 3@20mm +2 @ 10 mm

e Determinacién de la separacion de las barras dentro de la pieza

25ecm —2+25em—-2%x08cm—(2cm*3+1cm=*2)
s = c 1 =2.6cm

Se puede apreciar que la separacién es mayor a 2 cm, por lo tanto, es adecuada.
Para Armadura Longitudinal en la cara Lateral de la Viga

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 6 mm

con un area de As gs = 0.283 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

As 046
=" =—"—=162~2
Ags  0.283

n
Se utiliza: 2 @ 6 mm

Estaran ubicadas en el centro de las caras laterales de la viga, como la altura de la viga

es de 0.5 m estaran ubicadas a 0.25 m.

=  Armadura Transversal

Viga entre las Columnas P11y P17 Torsion Cortante Total

Armadura transversal 1.06 cm?®/m | 2.54 cm?/m | 3.60 cm?/m
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Determinacion del nimero de Estribos, empleando las barras de 8 mm, entonces " n "

es.

"= Aps 0503

Determinacion de la separacion entre estribos “t”:

100 100 cm
n - 8

Determinacion del nUmero estribos

El Espaciamiento entre estribos es de t = 12.5 cm para obtener un nimero de estribos

exacto.

. x 5225cm
N°estrivos = T T2sem 41.8 = 42

Por lo tanto, para el tramo se tiene:
Se utiliza: 42@ 8 mmc/12.5cm
Resumen General de Resultados de las Armaduras de la Viga

Tabla N°4.1: Resultados de las Armaduras de la Viga (Norma CBH-87)

Disefio Manual Software Cypecad

Viga entre las Columnas P11y P17
Area (cm?) CBH-87 Area (cm?) CBH-87

Armadura longitudinal inferior positiva. 3.70 3.50

Armadura longitudinal superior negativa 453 435
lado izquierdo apoyado sobre P11.

Armadura longitudinal superior negativa 8.58 8.08
lado derecho apoyado sobre P17.

Armadura Transversal 42@38mmec/125cm | 42@38mmc/125cm

Armad_ura longitudinal en la cara lateral > @6 mmec/25cm
de la viga.

Tabla de Resultados de las Armaduras de la Viga (Norma CBH-87). Fuente: Elaboracion Propia.
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llustracion de la Disposicion de la Armadura en la Viga. Fuente: Elaboracién Propia.
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4.4. Disefio Estructural de la Viga Curva segun la Norma ACI 318-14

Figura N°4.7: Disefio de la Viga Curva en el Software Sap2000

llustracion de la Viga Curva en el Software Sap2000. Fuente: Elaboracion Propia en el Software
Sap2000.

Figura N°4.8: Envolvente del Momento Flector en E.L.U. para la Viga Curva en el
Software Sap2000

lustracion de la Envolvente del Momento Flector en E.L.U para la viga Curva en el Software
Sap2000. Fuente: Elaboracion Propia en el Software Sap2000.

Figura N°4.9: Envolvente del Cortante en E.L.U. para la Viga Curva en el Software
Sap2000

llustracion de la Envolvente del Cortante en E.L.U para la viga Curva en el Software Sap2000.
Fuente: Elaboraciéon Propia en el Software Sap2000.
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Figura N°4.10: Envolvente del Momento Torsor en E.L.U. para la Viga Curva en el
Software Sap2000

llustracién de la Envolvente del Momento Torsor en E.L.U para la viga Curva en el Software
Sap2000. Fuente: Elaboracién Propia en el Software Sap2000.

4.4.1.Disefio a Flexién
Datos geomeétricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:

- Momento Maximo Positivo My =6.12 Tn-m = 612000 Kg-cm
- Canto de la Viga h=50cm

- BasedelaViga bw=25cm

- Resistencia del Hormigon fc = 250 Kg/cm?

- Resistencia del Acero fy = 5000 Kg/cm?

- Recubrimiento minimo nom = Imin = 2.5 cm

e Calculo del recubrimiento mecanico
Asumimos un diametro para las barras longitudinales y un diametro para estribos

Eestribos = 8 mm ; @barras = 16 mm

Qbarras 1.6cm
I'mecanico = Tom T+ Destribos + > =25cm+ 08cm+ > = 41cm

Canto util de la seccion

d= h — 1yecinico = 50 —4.1 = 45.90 cm
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e Verificacién de la armadura longitudinal positiva para la viga entre P11y P17

Determinacion del momento cuantia: p

085 f, 2- M,
P\ - 1_(¢-0.85-f’c-b-d2)

0.85 - 250 2612000
p=<—>- 1- 1—( ) = 0.00267

5000 0.9-0.85-250-25-45.9?

e Determinacion del area de la armadura: As
A;=p-b,d=0.00267 - 25-45.9 = 3.06 cm?

e Determinacion de la armadura minima: As min

0.80 - /F", 0.80 - V250 ,
smin:T'bw' ZW'25'45.9=2.90cm
A 14 b, -d 14 25459 = 3.21 cm?
in = 7 ° A4 =———" 459 =3.21 cm

smin ﬁy w 5000

Vemos que el acero minimo es mayor que el calculado (As) por tal motivo segun la

Norma ACI 318-14 trabajos con la siguiente ecuacion:

4 4 5
Asmin :§'As = g 3.06 = 4.08 cm

Como: As min > As
Entonces el area de calculo sera:

As=4.08 cm?
Verificacion del Disefio
Profundidad del bloque de Esfuerzos:

Ay f,  4.08-5000
 0.85-f'_-b 0.85-250-25

a =3.84cm

0.05- (f', —280) 0.5 _ 005 (250 — 280)
70 o 70

= 0.87

ﬁl = 0.85 -
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0.65>p, <0.85 -~ B, =085
Distancia de la fibra superior al eje neutro:

c=p,-a=0.85-384=326cm
Deformacion Unitaria de Tension

c _d—c
0.003 &

0.003-(d—c) 0.003-(45.9 — 3.26)

= 0.039 = 0.005
c 3.26

&t
Fuerza de tension
T = A - f, = 4.08 - 5000 = 20400 kg
Momento Nominal
a 3.84
M,=T-(d- E) = 20400 - (45.9 - T) = 897192 kg — cm = 897 Tn — m
®M,, =090-897 =8.07Tn—m
M, > M,
807Tn—m =>6.12Tn—m - Cumple

Determinacién de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo apoyado

sobre la columna P11
Momento Maximo Negativo Mu=8.02 Tn-m = 802000 Kg-cm

Determinacién del momento cuantia: p

_ 085 f', 2-M,
S 1_<¢-0.85-f'c-b-d2>

0.85 - 250 2-802000
p=(—)- 1— 1—( ) = 0.00353

5000 0.9-0.85-250-25-45.92
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e Determinacion del area de la armadura: As
Ag =p b, -d=0.00353-25-45.9 = 4.05 cm?

e Determinacion de la armadura minima: As min

080 /f", , _ 0.80 - V250

smin = fy w 5000 +25+45.9 = 2.90 cm?

14 14 5
As min =E'bw'd =m'25'45.9 =3.21cm

Como: As > As min
Entonces el area de calculo sera:
As = 4.05 cm?

Determinacién de la armadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado

sobre la columna P17
Momento Maximo Negativo Mu=14.76 Tn-m = 1476000 Kg-cm

Determinacién del momento cuantia: p

085, 2-M,
e e e i e oo

0.85 - 250 2 - 1476000
p=<—)- 1- 1—( ) — 0.00677

5000 0.9-0.85-250-25-45.92

e Determinacion del area de la armadura: As

Ag=p-by,-d=0.00677 25459 = 7.76 cm?

e Determinacion de la armadura minima: As min

080 Jf", , _ 0.80 - V250

smin—T w = 5000 +25+45.9 = 2.90 cm?

14 14 5
A min _E'bw'd =m'25'45.9 = 3.21cm



229

Como: As > As min
Entonces el area de célculo seré:
As=7.76 cm?
4.4.2.Disefio a Cortante y Torsion
Datos geométricos, esfuerzos maximos y caracteristicas mecanicas de los materiales:

- Momento Torsor Tu=0.60 Tn-m =5.89 KN-m
- Cortante Vu=11.97 Tn=117.42 KN

- Canto de la Viga h =500 mm

- Base dela Viga bw =250 mm

- Resistencia del Hormigon fc=25 MPa

- Resistencia del Acero fy = 500 MPa

- Recubrimiento minimo Fnom = I'min = 2.5 CM
- Canto util de la seccion  d =459 mm

- Diédmetro del estribo  dot=8 mm
Disefio Torsion
Ay =b+h = 250500 = 125000 mm?

P, =2+ (b+h) =2 (250 + 500) = 1500 mm

7 2
s T (42)

12 \ P,

T, < 0.85 -

V25 <1250002

= 9236.11 N —
17 1500) 3689236 mm

589 KN —m < 3.69KN —m
No cumple necesita refuerzo por torsion

Propiedades de la seccion

dpt 8
Xy =b— (rec +7) = 250 — <41 +§> = 205 mm
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dpt 8
y1 =h— (rec +7) =500 — <41 +§) = 455 mm

Aop = X1y, = 205 - 455 = 93275 mm?
A, =0.85-A,, = 0.85-93275 = 79283.75 mm?
P,=2-(x;+y,) =2-(205 + 455) = 1320 mm
Verificacion Seccion Transversal

1. Calcular el cortante que soporta el concreto segun seccion 22.5.5.1. de la norma
ACI 318-14.

v, =017 - /f’c -b-d =0.17 -V25- 250 - 459 = 97537.5 N = 97.54 KN

2. Segun la seccion 22.7.7.1. de la norma ACI 318-14 Verifica si cumple

2

2 .
S (et 50 vose 7o

<117420 )2+< 5890 - 1317 )2<085 97537'5+066 VE
250 - 459 1.7-(92780.56)2/ ~ 7 250-459

1.02 N/mm? < 3.53 N/mm?

La seccion es optima para resistir los esfuerzos a torsion
Refuerzo Transversal por Torsion optima

1. Utilizar el torque nominal obtenido del analisis estructural.
T, 5.89

T,=—=——=693KN —
n=% T 085 m
2. Segun la seccidon 22.7.6.1.2. de la norma ACI 318-14:
6 = 45

3. Obtener A;/s de la ecuacion dada en la seccion 22.7.6.1. de la norma ACI 318-
14:
24,

.A .
T, =+fy-60t(9)
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2-79283.75 - A, - 500
6.93 - 10002 = - - Cot(45)

A./s = 0.0876 mm?/mm

4. El éarea de acero por unidad de longitud A;/s esta dado para una rama del

estribo.
Refuerzo Transversal por Corte

1. Verificar si es necesario el refuerzo por cortante, se tiene que cumplir que:

1
Vu>E'VC

1
V> 3586

117.42 KN > 17.93 KN
2. Necesita refuerzo por cortante 1, se calcula como:
V,— ¢V, 117.42—0.75-35.86

= = 120.7 KN
s ¢ 0.75
3. Obtener A, /s de la ecuacion que esta en la norma ACI 318-14:
V= A, fy-d
S
A, - 500 - 459
120.7-1000 = ——

A,/s = 0.526 mm?/mm
4. El area de acero por unidad de longitud A,,/s esta dado para las dos ramas del

estribo.
Disefio de Estribos

1. Segun la seccion 22.7.7.1.2. de la norma ACI 318-14 el area total de acero para
los estribos se puede calcular como:
Aptt _ 2-A
S S

A
+ ?” = (2-0.0876) + 0.526 = 0.70 mm?/mm

2. Determinar el area transversal de la varilla propuesta para los estribos, varilla

didmetro 8 mm:
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m - (8)

= 50.26 mm?

bt =
3. Encontrar la separacion a la que se deben colocar los estribos

2-(A 2-(50.26
s = (Ap0) = ( ) = 143.6 mm = 125 mm
Apit 0.70
S
4. Verificar la separacion maxima de los estribos, segun la norma ACI 318-14,

usar el menor de:

P, 1320
—=——=165mm
8 8

Espaciamiento maximo 300 mm

Se adopta un espaciamiento de 125 mm.

Refuerzo Longitudinal
1. Seguln la seccion 22.7.6.1. de la ACI 318-14 el area de acero longitudinal se

calcula como:

y

500
A; = (0.0876) - 1320 - (ﬁ) - Cot(45)? = 115.63 mm? ~ 116 mm?

A; = 116 mm? = 1.16 cm?

2. Verificar que:

A; b
—>0.175-—
S fyt

250

A 0.175
s 500

0.0876 = 0.0875 — Cumple
3. El acero longitudinal por torsion se debe repartir en las cuatro esquinas de la

seccion transversal de la viga y en las barras superiores se debe adicionar el

acero requerido por flexion.
4. Las varillas en las esquinas superiores e inferiores requeridas por torsion se

suman a las requeridas por flexién.
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Armadura Necesaria Total

=  Armadura Longitudinal

Diferencia
en (%)

Viga entre las Columnas P11y P17 Torsién | Flexion | Total

Armadura longitudinal inferior positiva. 0.39 4.08 4.47 8.72

Armadura longitudinal superior negativa

o 0.195 4.05 : 4.48
lado izquierdo apoyado sobre P11. 4.24

Armadura longitudinal superior negativa

0.195 7.76 7. 251
lado derecho apoyado sobre P17. %

Armadura longitudinal en la cara lateral de

. 0.39 0.39
la viga.

Armadura Longitudinal Positiva para la Vigaentre P11y P17

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm

con un area de Asg1s = 2.01 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N°de barras = 3016

Agpr6 = 3°2.01 cm? = 6.03 cm?
Con un area total de célculo de:
As real = 6.03cm?
6.03 cm? >4.47 cm?

Se utiliza: 3@ 16 mm
Para Armadura Longitudinal Negativa lado izquierdo apoyado sobre P11

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 12 mm
con un area de Asgi2 = 1.13 cm? y @ = 10 mm con un area de As g0 = 0.785 cm?

entonces el niimero de barras a usar seran:

N° de barras = 39012 + 2010
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Agp12 = 3113 cm? = 3.39 cm?
Agpr0 = 2-0.785 cm? = 1.57 cm?
Con un area total de célculo de:
As real = 4.96 cm?
4.96 cm? > 4.24 cm?

Seutiliza: 3@ 12mm+2 @ 10 mm

Para Armadura Longitudinal Negativa lado derecho apoyado sobre P17

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: @ = 20 mm
con un area de As g20=3.14 cm?y @ = 10 mm con un &rea de As g10= 0.785 cm? entonces

el nimero de barras a usar seran:
N°de barras = 3020 + 2010
Aggr0 = 3+3.14 cm? = 9.42 cm?
Agpr0 = 2-0.785 cm? = 1.57 cm?
Con un area total de célculo de:
As real = 11 cm?
11 cm? >7.96 cm?

Seutiliza:3@20mm +2 @ 10 mm

Para Armadura Longitudinal en la cara Lateral de la Viga
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 6 mm
con un area de As s = 0.283 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, 039
n=-—"2=—"""=138=~2
Ags  0.283

Se utiliza: 2 @ 6 mm

Estaran ubicadas en el centro de las caras laterales de la viga, como la altura de la viga

es de 0.5 m estaran ubicadas a 0.25 m.
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=  Armadura Transversal

A;/s = 0.0876 mm?/mm = 0.876 cm?/m

A,/s = 0.526 mm?/mm = 5.26 cm?/m

Viga entre las Columnas P11y P17 Torsion Cortante Total

Armadura transversal 1.75 cm?/m | 5.26 cm?/m | 7.01 cm?/m

Determinacion del namero de Estribos, empleando las barras de 8 mm.

El Espaciamiento entre estribos es de t = 12.5 cm para obtener un nimero de estribos
exacto.

. x 5225cm
N°®estribos = ? = 12.5 Cm_ =41.8= 42

Por lo tanto, para el tramo se tiene:
Se utiliza: 42@ 8 mmc/12.5cm
Resumen General de Resultados de las Armaduras de la Viga

Tabla N°4.2: Resultados de las Armaduras de la Viga (Norma ACI 318-14)

Disefio Manual Software Sap2000
Viga entre las Columnas P11y P17 ACI 318-14 ACI 318-14
Area (cm?) Area (cm?)

Armadura longitudinal inferior positiva. 4.47 5.03
Armadura longitudinal superior negativa 4.24 3.65
lado izquierdo apoyado sobre P11.
Armadura longitudinal superior negativa 7.96 8.92
lado derecho apoyado sobre P17.
Armadura Transversal 42@38mmc/125cm | 42@8mmc/12.5cm
Armadura longitudinal en la caralateralde | 2 @6 mmc/25cm
la viga.

Tabla de Resultados de las Armaduras de la Viga (Norma ACI 318-14). Fuente: Elaboracion Propia.
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llustracion de la Disposicion de la Armadura en la Viga. Fuente: Elaboracién Propia.
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Al realizar el disefio manual a torsion con las dos normas CBH — 87 y ACI 318-14 se

resaltan algunas diferencias en el célculo:

e En la norma CBH — 87 el calculo del area longitudinal a torsion es
independiente del calculo del area transversal a torsion.
e Enlanorma ACI 318-14 el céalculo del area longitudinal a torsion depende del

calculo del area transversal a torsion.

Las ecuaciones para disefiar a torsién son similares en el calculo de la armadura
transversal (estribos) en ambas normas CBH — 87 y ACI 318-14, pero tiene variaciones

en el célculo y posicionamiento de la armadura longitudinal a torsion.

Comparacion de la Cuantia Longitudinal de la Viga de eje Curvo Segun la Norma
CBH - 87 y ACI 318-14 (Diseilo Manual):

Tabla N°4.3: Comparacion de la Cuantia Longitudinal Segin la Norma CBH — 87 y
ACI 318-14 (Disefio Manual):

Viga entre las Columnas Software Cypecad Software Sap2000 | Diferencia
P11y P17 CBH-87 ACI 318-14 en (%)
Area (cm?) Area (cm?)

Arm{idura N longitudinal 3.70 447 17.22

inferior positiva.

Armadura longitudinal

superior  negativa  lado 4.53 4.24 6.40

izquierdo apoyado sobre P11.

Armadura longitudinal

superior  negativa  lado 8.58 7.96 7.23

derecho apoyado sobre P17.

Tabla de Comparacién de la Cuantia Longitudinal Seguin la Norma CBH —87 y ACI 318-14
(Disefio Manual). Fuente: Elaboracion Propia.

A continuacion, se observa la diferencia de la Cuantia Longitudinal Segin la Norma
CBH — 87 (Disefio Manual) y ACI 318-14 (Disefio Manual):

En la armadura longitudinal inferior positiva es de 17.22%, en la Armadura

longitudinal superior negativa lado izquierdo apoyado sobre P11 es de 6.40% y en la



238

Armadura longitudinal superior negativa lado derecho apoyado sobre P17 es de 7.23%.

Se observa que al realizar el disefio estructural por dos normas diferentes en este caso
las norma CBH — 87 (Disefio Manual) y ACI 318-14 (Disefio Manual) las diferencias

estan arriba del 6% pero no superan el 20%.

Comparacion de la Cuantia Longitudinal de la Viga de eje Curvo Segun la Norma
CBH - 87 y ACI 318-14 (Disefio en Software):

Tabla N°4.4: Comparacion de la Cuantia Longitudinal Segln la Norma CBH — 87y
ACI 318-14 (Disefio Software):

Viga entre las Software Cypecad | Software Sap2000 | Software Cypecad
Columnas P11y P17 CBH-87 ACI 318-14 ACI 318-11
Area (cm?) Area (cm?) Area (cm?)

Armadura longitudinal
inferior positiva.

3.50 5.03 5.64

Armadura longitudinal
superior negativa lado
izquierdo apoyado
sobre P11.

4.35 3.65 4.13

Armadura longitudinal
superior negativa lado
derecho apoyado sobre
P17.

8.08 8.92 9.41

Tabla de Comparacion de la Cuantia Longitudinal Segun la Norma CBH — 87 y ACI 318-14.
Fuente: Elaboracion Propia.

A continuacidn, se observa la diferencia de la Cuantia Longitudinal Segin la Norma
CBH — 87 (Software Cypecad) y ACI 318-14 (Software Sap2000):

En la armadura longitudinal inferior positiva es de 30.42%, en la Armadura
longitudinal superior negativa lado izquierdo apoyado sobre P11 es de 16.09% y en la

Armadura longitudinal superior negativa lado derecho apoyado sobre P17 es de 9.42%.

También se verifico la Cuantia Longitudinal Segun la Norma ACI 318-11 en el
software cypecad, donde a continuacion se muestran las diferencias en comparacién
con la Norma ACI 318-14 en el software Sap2000:
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En la armadura longitudinal inferior positiva es de 10.82%, en la Armadura
longitudinal superior negativa lado izquierdo apoyado sobre P11 es de 11.62% y en la

Armadura longitudinal superior negativa lado derecho apoyado sobre P17 es de 5.21%.

Se observa que al realizar el disefio estructural por dos normas diferentes en este caso
las norma CBH — 87 (Software Cypecad) y ACI 318-14 (Software Sap2000) las

diferencias estan arriba del 9% pero no superan el 32%.

Sin embargo, al realizar el disefio estructural con las mismas normas ACI 318-11
(Software Cypecad) y ACI 318-14 (Software Sap2000) las diferencias estan arriba del

5% pero no superan el 12%.

Tenemos que estar conscientes de que cada software tiene sus ventajas y desventajas

al momento de realizar un disefo estructural.

Llegando a la conclusién que técnicamente es recomendable realizar un disefio en dos
softwares para asi ver sus diferencias, ain mas teniendo en el disefio elementos con eje

curvo de hormigdn armado los cuales necesitan ser verificados.
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CONCLUSIONES

En el Disefio estructural del “Centro de Salud del Barrio Jardin” se llegé a las

siguientes conclusiones:

- Se cumplio el principal objetivo, el de Realizar el analisis y disefio estructural del
“Centro de Salud del Barrio Jardin”, de la ciudad de Tarija aplicando los criterios
y lineamientos establecidos por la Norma Boliviana CBH — 87, para asi poder
mejorar la calidad de vida de las personas.
El estudio de suelo que se realizo en el lugar de emplazamiento de proyecto fue
realizado a una profundidad de 2 m, dando como resultado una resistencia de 2.10
kg/cm?y usando el método de Terzaghi para lograr respaldar el resultado obtenido
en campo se determind una carga admisible de 2.22 kg/cm?, se trabajé con una
resistencia de disefio de 2.10 kg/cm?.

- El disefio de los elementos de hormigén armado fue realizado por el programa
computacional Cypecad en base a prescripciones de la Norma Boliviana CBH — 87.
Se realizo la verificacion de cada elemento estructural donde se pudo comparar los

resultados obtenidos manualmente con los obtenidos con el programa de disefio.

- Serealizo el disefio estructural de la viga de eje curvo de hormigdn armado tomando
en cuenta los momentos torsores que se produce y se logré elaborar una
comparacion técnica de la cuantia de acero determinada segun la Norma CBH — 87
en Software Cypecad y la Norma ACI 318-14 en Software Sap2000, donde luego se
observo, que al realizar el disefio estructural por dos normas diferentes en este caso
las norma CBH — 87 (software cypecad) y ACI 318-14 (Software SAP2000) las
diferencias estan arriba del 9% pero no superan los 32%. Llegando a la conclusion
que técnicamente es recomendable realizar un disefio en dos softwares para asi ver
sus diferencias y verificar el disefio elementos con eje curvo de hormigon armado.

- Eltiempo de ejecucion de la obra es de 460 dias calendarios, se tiene un area cubierta
de 1934.85 m?2 y un costo estimado del proyecto de 4,572,619.73 Bs, por lo que el
costo aproximado de la obra por metro cuadrado sin tomar en cuenta la supervisién

y el equipamiento de dicho centro es de 2,363.29 Bs/m?.
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RECOMENDACIONES

Se recomienda uniformizar el tamafio de los elementos estructurales para que asi
constructivamente sea facil y rapido de realizar.

Para poder llegar a obtener la resistencia de Hormigén solicitada usar agregados de
buena calidad y un buen control.

Es de fundamental importancia tomar en cuenta el recubrimiento en las piezas de
hormigdn armado, ya que el recubrimiento en las piezas cumple la funcion de
proteccién de las armaduras contra la corrosion.

Implementar el uso de programas computacionales para el andlisis y disefio de
estructuras, logrando de esta manera aprovechar el factor tiempo al maximo, sin
embargo, se debe realizar la verificacion manual del elemento més solicitado lo que
nos dara la seguridad de que el disefio es el correcto.

En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalles y
especificaciones técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.

Para las maximas solicitaciones obtenidas realizar una verificacion en otro programa
de calculo diferente, para contrastar resultados en casos de diferencias.

Se recomienda construir el Centro de Salud en base a este disefio.



