1. ANTECEDENTES.

1.1. EL PROBLEMA.

Actualmente el incremento de la poblacion en areas rurales exige contar con mejores
estructuras de uso comudn, como son los centros de salud que en este caso son los
encargados de acoger los problemas de salud de la poblacién. La comunidad de Tolomosa
Grande actualmente cuenta con un centro de salud pequefio, que en algin momento sera
insuficiente para acoger a los habitantes del lugar y de lugares cercanos a dicha

comunidad.
1.1.1. Planteamiento.

La causa principal de plantear una solucion a la falta de atencion médica adecuada es el
incremento de la poblacion del lugar, ya que actualmente la comunidad cuenta con 1207
habitantes entre hombres y mujeres, de los cuales se tiene que la poblacion méas propensa
a sufrir algin problema de salud esta entre las edades de 0-5 afios y personas de la tercera
edad.

Tabla 1. 1. — Poblacién mas propensa a sufrir problemas de salud

oas BOLETAS 0-5 Mas 60 Al

No FAMILIAS H M H M ZONAS
1 ZONA1 43 6 13 8 13 40
2 ZONA?2 93 21 17 17 14 69
3 ZONA3 73 12 13 9 16 50
4 ZONA 4A 33 7 5 7 7 26
5 ZONA 4B 34 9 5 3 5 22
6 ZONA5 50 7 10 12 18 47
326 62 63 56 73 254

Fuente: Censo 2017 DESCOM FI Proy. Mej. S.A.P. Tolomosa Grande

De la Tabla 1.1. se puede obtener que un 21% del total de la poblacion esta en riesgo de
sufrir algin problema de salud, por lo que se debe de dar una solucion inmediata para

evitar que este porcentaje de poblacién tenga complicaciones en cuanto a su salud. Los



principales problemas que tiene la comunidad de Tolomosa Grande al no contar con un

centro de salud adecuado son:

- Migracién de la poblacion hacia centros de salud de la ciudad de Tarija
- Carencia de laboratorios adecuados en el actual centro de salud

- Poco personal en el actual centro de salud
Se hace necesario plantear como solucion las siguientes alternativas:

- Construccion de un centro de salud que cuente con ambientes amplios
para cubrir las necesidades basicas.

- Postas moviles, que puedan llegar hasta los lugares mas alejados de la
comunidad.

- Una ambulancia, de tal modo que preste servicio desde la comunidad
de Tolomosa Grande hasta el hospital de la ciudad, para asi tener un

servicio de emergencia rapido.

Con la construccion de un centro de salud se puede solucionar el problema en la atencion

medica de dicha comunidad.

1.1.2. Formulacion.

¢Cdémo mejorar la calidad de atencion médica en la comunidad de Tolomosa Grande, sin
tener que migrar hasta la ciudad de Tarija por una atencion oportuna y con las necesidades

basicas de cada habitante de la comunidad?
1.1.3. Sistematizacion.

¢Cuenta la comunidad de Tolomosa con un area destinada para acoger los problemas de
salud que puedan suscitarse en el dia a dia?

¢En qué condiciones se encuentra actualmente la atencion médica para los habitantes de
la comunidad de Tolomosa Grande?

¢COmo se podra evitar casos de mortalidad o infecciones respiratorias dentro del entorno
de la zona de estudio sin tener que recorrer grandes distancias?

¢Se podra reducir la mortalidad en nifios con la construccion de un centro de salud amplio

y con instalaciones adecuadas para acoger a todo el personal necesario?



1.2. OBJETIVOS.

1.2.1. General.

Realizar el disefo estructural del “Centro de Salud de la comunidad de Tolomosa Grande”,
aplicando los conceptos basicos de céalculo estructural, cuya funcion sera brindar

condiciones adecuadas para la atencién médica de los habitantes del lugar.

1.2.2. Especificos.

- Analizar y asignar las cargas vivas y muertas que solicitaran a cada ambiente del
centro de salud, de acuerdo a la funcién que tendra cada uno de ellos.

- Establecer las normativas de construccion con las que se realiza el disefio estructural
que serd la normativa vigente en nuestro pais CBH — 87.

- Disefiar la cimentacion que tendra la estructura de acuerdo al tipo de suelo y capacidad
de soporte.

- Comparar las armaduras obtenidas por medio del software de calculo estructural y las
armaduras disefiadas por medio de otro método de calculo (métodos simplificados).

- Determinar el costo econdmico aproximado de la obra gruesa y acabados que generan
cargas permanentes sobre la estructura, realizando el analisis de precios unitarios para
cada uno de los items correspondientes.

- Realizar el cronograma de ejecucién del proyecto.

1.3. JUSTIFICACION.

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

siguientes:
1.3.1. Académica.

Con la elaboracion del proyecto “DISENO ESTRUCTURAL DEL CENTRO DE SALUD
DE LA COMUNIDAD DE TOLOMOSA GRANDE” se pretende dar a conocer los
conocimientos adquiridos a lo largo de los 9 semestres cursados de la carrera de ingenieria
civil, priorizando el uso de las asignaturas de Estatica, Resistencia de Materiales, Analisis
Estructural, Estructuras Metalicas, Hormigon Armado, Presupuesto y Evaluacion

Economica de obras, Planificacion y Evaluacion de obras y otras asignaturas



complementarias que ayuden al desarrollo correcto del proyecto planteado. Dicho
proyecto terminado y aprobado servira para poder obtener el Titulo de Licenciatura en

Ingenieria Civil.
1.3.2. Técnica.

Los motivos para realizar el presente proyecto de disefio se centran en mejorar la calidad
de vida de los habitantes del lugar, brindandoles un disefio moderno con materiales de
construccion innovadores y con un disefio estructural adecuado, empleando métodos de
calculo actuales utilizando un software de apoyo como lo es el CYPECAD y la Norma
Boliviana CBH — 87.

Se emplearan alternativas de disefio buscando la mejor en cuanto a los aspectos técnicos
y economicos, teniendo como principal parametro la seguridad de la estructura, realizando

el andlisis de carga de la misma.
1.3.3. Social.

Con el proyecto planteado se pretende mejorar la calidad en la atencion medica de la
comunidad de Tolomosa Grande, dicho proyecto beneficiara directamente a los habitantes
de esta zona, que actualmente son 1207 entre hombres y mujeres. Este proyecto busca
mejorar la calidad en la atencion médica en la comunidad, 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 béasicas para un buen
funcionamiento, se podréa crear un clima laboral eficiente por el lado del personal de salud,
otorgandoles lugares adecuados donde puedan desempefiar sus funciones, esto traera
consigo la posibilidad de incrementar el nimero de personal y servicios que puedan
reflejarse a futuro. Con la construccion de dicho centro se podra evitar que la poblacion
tenga que recorrer grandes distancias hasta la ciudad de Tarija en busca de atencién

médica especializada.
1.4. ALCANCE DEL PROYECTO.

El proyecto contempla el disefio estructural del centro de salud de Tolomosa Grande, por
lo que se analiza previamente la informacion del estudio de suelos y plano topografico
obtenidos por fuente propia, el plano arquitectdnico fue proporcionado por el Gobierno
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Autonomo Municipal de la Ciudad de Tarija y la provincia Cercado, y en base a estos
documentos se elabora el planteamiento estructural y se realiza el disefio de todos los
elementos pertenecientes a la estructura como ser: fundaciones, columnas, vigas, escaleras
de H°A® losa alivianada y otros elementos estructurales mediante lo estipulado por la
Norma Boliviana CBH - 87. En el disefio estructural se plasmara el siguiente contenido:
memoria de calculo, planos estructurales, especificaciones técnicas, presupuesto,

volimenes de obra y tiempo de ejecucion fisica del proyecto.
1.5. RESTRICCIONES DEL PROYECTO.

Debido a que el proyecto se enfoca principalmente al disefio estructural, no se calculara
ningun tipo de instalaciones en el proyecto como instalacion sanitaria, eléctrica, agua

potable, etc.
1.6. LOCALIZACION.

El proyecto se encuentra localizado en la comunidad de Tolomosa Grande, departamento
de Tarija. Esta ubicado a 17.8 km de la ciudad capital, aproximadamente a 30 min dentro

de la provincia cercado como se muestra en la Figura 1.1.

Figura 1. 1. — Ubicacion de Tolomosa en el Departamento de Tarija
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Fuente: Internet (http.//www.tarcotour.com.bo)


http://www.tarcotour.com.bo/

1.6.1. Descripcion del Lugar de Emplazamiento.

En lo que respecta al lugar de emplazamiento del proyecto, el terreno cuenta con una
superficie Gtil de 3500 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 de los habitantes de la comunidad, con una altitud promedio de 1928 msnm,

con poca vegetacion en el area exacta de emplazamiento (Figura 1.2).

Las coordenadas geograficas en las que se encuentra el lugar donde se emplaza el Centro

de Salud se muestran en la Figura 1.2. y son:

Latitud sur: 21°37°42.14” Longitud oeste: 64°46°35.03”

Altitud:1928 m.s.n.m.

Figura 1. 2. — Ubicacion del Proyecto en Tolomosa Grande

Fuente: Internet (Google Earth Pro)

1.7. SERVICIOS EXISTENTES EN EL AREA DEL PROYECTO.

La comunidad de Tolomosa Grande cuenta con los servicios de agua potable, luz eléctrica,

gas natural, servicios de telefonia e internet.

6



1.7.1. Agua Potable.

El sistema de agua potable de la comunidad cuenta con: obras de toma de agua conectadas
a las tuberias, con filtrante, camaras colectoras que captan agua superficial y
subsuperficial. Ademas, cuenta con una linea de aduccidn, tanques de almacenamiento,

tuberias y demas.
1.7.2. Luz Eléctrica.

El servicio de energia eléctrica es proporcionado por SETAR (Servicios Eléctricos Tarija),

el cual cobra una tarifa a todos los consumidores de dicho servicio.
1.8. ASPECTOS DEMOGRAFICOS.

La comunidad de Tolomosa Grande se encuentra asentada con viviendas concentradas,
con algunas viviendas dispersas, tiene seis zonas designadas sobre todo por su ubicacion:
ZONA 1, ZONA 2, ZONA 3, ZONA 4, ZONA 4B Y ZONA 5.

La poblacion de la comunidad de Tolomosa Grande esta conformada por 328 familias, el
total de habitantes es de 1207 personas.

Tabla 1. 2. — Poblacién de Tolomosa Grande

BOLETAS 0-5 6-14 15-25 26-44 4560 | Mas 60
TOTAL
ZONAS
No ZONAS
H|{M|H|M|H|M|H|M|H[M| H|M
FAMILIAS
1 | ZONA1 43 6 | 13| 13| 8 | 19 | 17 | 16 | 16 | 14 | 12| 8 | 13 155
2 | ZONA2 93 20 | 17 | 29 | 33 | 24 | 33 | 41 | 51 |17 |21 |17 | 14 328
3 | ZONA3 73 12 |13 | 29 | 34 | 81 | 37 | 39 | 38 | 9 | 23| 9 |16 308
ZONA
4 33 7|5 | 12|13 |10| 5 | 19|15 |7]|6/|7]7 109
4A
ZONA
5 45 34 9 | 5 |12 | 8 | 13| 14|17 |16 |3 |6]|3]|5 115
6 | ZONAS 50 7 |10 15 | 11 | 11 | 20 | 22 | 22 |12 | 26 | 12 | 18 192
TOTAL 326 62 | 63 | 110 | 107 | 108 | 126 | 154 | 158 | 56 | 94 | 56 | 73 | 1207

Fuente: Censo 2017 DESCOM FI Proy. Mej. S.A.P. Tolomosa Grande



1.9. Clima en el Area de Proyecto.

El clima caracteristico es templado semihimedo. Las temperaturas y los riesgos climaticos
gue se dan son muy variados (sequias, granizadas, riadas), definidos de acuerdo a épocas
y meses del afio. Temperaturas medias y extremas que van entre los 30 °C a 40 °C; como
también épocas secas y temperaturas bajas extremas de hasta O grados. La estacion seca
va de abril hasta octubre, donde la precipitacién llega sélo al 13% anual.



2. MARCO TEORICO.
2.1. LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO.

El levantamiento topografico consiste en realizar una topografia de un lugar determinado,
es la primera fase del estudio técnico y descriptivo de un terreno. Se trata de examinar la
superficie cuidadosamente teniendo en cuenta las caracteristicas fisicas, geograficas y
geoldgicas del terreno. En realidad, un levantamiento topografico consiste en un acopio
de datos para poder realizar, con posterioridad, un plano que refleje el mayor detalle y

exactitud posible del terreno en cuestion.

La principal mision en un levantamiento topogréafico es llevar a cabo una representacion
grafica de un terreno lo mas fielmente posible. Para ello, hay que establecer cuales son las
posiciones relativas de varios puntos tanto en el plano horizontal, es decir, lo que se conoce
como planimetria, por un lado y por otro determinar la altura entre varios puntos tomando
como referencia el plano horizontal, la nivelacion directa. Segun sea el terreno donde se

realice el levantamiento topogréafico se pueden distinguir:
- Levantamientos topogréaficos urbanos.
- Levantamientos topogréaficos catastrales.
- Levantamientos topogréaficos de construccion.

Instrumentacién utilizada en los levantamientos topograficos. - La instrumentacion
necesaria para realizar levantamientos topograficos consta de equipos que miden angulos,
desniveles, distancias y coordenadas. Existen instrumentos Optico-mecanicos como las
brajulas taquimétricas, los teodolitos y los taquimetros. Con el avance de la tecnologia y
la introduccion del GPS ha surgido un instrumento electro-6ptico con el que se pueden
llevar a cabo los distintos tipos de medidas que antes necesitaban equipos diferentes. Se
trata de las estaciones totales. Las estaciones totales son el resultado de incorporar un
distanciometro (medidor de distancias) a un teodolito electrénico. Con la estacion total se
puede calcular a tiempo real distancias, elevaciones o desniveles de distintos puntos.
Ademas, de la estacion total, los receptores con GPS también se han convertido en un

instrumento de gran utilidad en los trabajos relacionados con el levantamiento topografico.



Son especialmente Gtiles para determinar de manera precisa y exacta las coordenadas de

los terrenos reduciendo al minimo los margenes de error.
2.2. ESTUDIO DE SUELOS.

Un estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecéanicas del
suelo, es decir la composicion de los elementos en las capas de profundidad, asi como el
tipo de cimentacion méas 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.
- 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 irén al laboratorio.

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

al laboratorio para realizar los ensayos correspondientes.

Redaccion 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/cimentacion es mas conveniente

realizar.
2.2.1. Capacidad de Soporte del Suelo.

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 distribucién granulométrica 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.

Analisis granulométrico por mallas. - Un analisis granulométrico por mallas se efectla

tomando una cantidad de suelo seco, bien pulverizado y pasandolo a través de una serie
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de mallas cada vez mas pequefias y con una charola en el fondo. La cantidad de suelo
retenido en cada malla se mide y el por ciento acumulado de suelo que pasa a traves de
cada malla es determinado. Este porcentaje es generalmente denominado el “porcentaje

que pasa’.

La Tabla 2.1 contiene una lista de los nimeros de mallas usadas en Estados Unidos y que
se utilizan en nuestro medio y el correspondiente tamafio de sus aberturas, estas mallas se

usan comunmente para el andlisis de suelos con fines de clasificacion.

Tabla 2. 1. — Tamaios 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

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

El porcentaje que pasa por cada malla, determinado por un analisis granulométrico por
mallas, se grafica sobre papel semilogaritmico, como muestra la Figura 2.1. El diametro
del grano D se grafica sobre la escala logaritmica y el porcentaje que pasa se grafica sobre

la escala aritmética.
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Figura 2. 1. — Granulometria de un Suelo de Grano Grueso Obtenida por un

Analisis Granulométrico por Mallas

100
g 0 \ =i
ﬁ- N
8 \
S N\
= 60
g
L
p=1
S 40
[=]
g
)
5 20 '.\
A N

o Ml

10 1 0.1 0.01
Tamafio del grano, D (mm)

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

Tamafo de particula de suelo. - Independientemente de su origen, los tamafios de

particulas que conforman el suelo pueden variar en un amplio intervalo.

Tabla 2. 2. — Limites de Separacion de Tamafio de Suelo

Sistema de Clasificacion Tamafio del Grano (mm)

Grava: 76.2 mm a4.75 mm
Unificado Arena: 4.75 mm a 0.075 mm
Limo y Arcilla (finos): <0.075 mm

Grava: 76.2 mma2 mm
Arena: 2 mm a 0.075 mm
Limo: 0.075 mm a 0.002 mm
Arcilla: <0.002 mm

AASHTO

Fuente: Fundamentos de Ingenieria Geotécnica Braja M. Das

Los suelos en general son llamados 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 tamafio de
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suelo. La Tabla 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.

Limites de Atterberg. - Cuando un suelo arcilloso se mezcla con una cantidad excesiva
de agua, este puede fluir como un semiliquido. Si el suelo es secado gradualmente, se
comportara como un material plastico, semisélido o solido, dependiendo de su contenido
de agua. Este, en por ciento, con el que el suelo cambia de un estado liquido a un estado
plastico se define como limite liquido (LL). Igualmente, los contenidos de agua, en por
ciento, con el que el suelo cambia de un estado plastico a un semisolido y de un semisélido
a un solido se definen como el limite plastico (PL) y el limite de contraccion (SL),

respectivamente. Estos se denominan Limites de Atterberg (Figura 2.2).

Figura 2. 2. — Definicion de los Limites de Atterberg

Estado Estado Estado Estado
| s6lido | semis6lido pléstico semiliquido Incremento del
I " contenido de agua
Volumen de la
mezcla /
suelo-agua
SL PL YLL
Contenido
~ de agua

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

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

agua con el cual se cierra una ranura de %2 pulgada (12.7 mm) mediante 25 golpes.
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- Ellimite 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 contraccion se define como contenido de agua con el cual el suelo no
sufre ningin cambio adicional de volumen con la pérdida de agua (Designacion
de prueba D-427 de la ASTM). La Figura 2.2 muestra este limite.

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

un suelo, o:
IP=LL - LP

Sistema de clasificacion de suelos. - Los sistemas de clasificacion de suelos dividen a
estos en grupos y subgrupos en base a propiedades ingenieriles comunes tales como la
distribucion granulométrica, el limite liquido y el limite plastico. Los dos sistemas
principales de clasificacion actualmente en uso son (1) El Sistema AASHTO (American
Association of State Highway and Transportation Officials) y (2) el Sistema Unificado de
Clasificacion de Suelos (Unified Soil Classification System). El sistema de clasificacion
AASHTO se usa principalmente para clasificacion de las capas de carreteras. No se usa

en la construccién de cimentaciones.

— AASHTO. - Este sistema de clasificacion estd basado en los resultados de la
determinacion en laboratorio de la distribucion del tamafio de particulas, el limite
liquido y el limite plastico. La evaluacion de los suelos dentro de cada grupo se
realiza por medio de un indice de grupo, que es un valor calculado a partir de una
ecuacion empirica. Los suelos clasificados dentro los grupos A-1, A-2 'y A-3 son
materiales granulares de los cuales 35% o0 menos de las particulas pasan a través
del tamiz N° 200. Los suelos que tienen méas del 35% de particulas que pasan a
través del tamiz N° 200 se clasifican dentro de los grupos de material fino A-4, A-
5, A-6 y A-7. Estos suelos son principalmente limo y materiales de tipo arcilla.

— Sistema unificado. - El sistema de clasificacion unificado esta basado en la
determinacién en laboratorio de la distribucion del tamafio de particulas, el limite
liquido y el indice de plasticidad. Este sistema de clasificacion puede ser aplicado
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a la mayoria de los materiales sin consolidar y se representa mediante un simbolo
con dos letras (Tabla 2.3).
Tabla 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

Organico @) Limite liquido alto (>50) L
Turba Pt Limite liquido bajo (<50) H

Fuente: Elaboracion Propia

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
2.3).

Figura 2. 3. — Grafica de Plasticidad del Sistema Unificado
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Fuente: commons.wikimedia.org

Prueba de penetracién estandar — SPT. - 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.
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Constituye el ensayo o prueba més 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 relacion
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 2.4).

Figura 2. 4. — Ensayo de Penetracion Estandar — SPT
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Fuente: http://www.sondajesluksic.cl

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.

— Trabajo de campo. - Se refiere a utilizar solamente el equipo del SPT, en esta

etapa se desea saber el numero de golpes que se requiere para que la en esta etapa
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se desea saber el numero de golpe que se requiere para que la prueba de

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

el martillo de 63.5 kg a una altura de caida de 76.2 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 63.5 kg (140 libras), con caida libre de 76 cm
(30”).
Base de equipo: Tripode de acero con dispositivo para sujecién

Véastago de penetracién

Muestreador: Diametro exterior 2” y diametro interior 1/8”.

— Procedimiento general. -Es prudente definir una metodologia segn corresponda

el caso que se presenta:

Se observa la excavacion a nivel de fundacion 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

Ilaves 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.
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Se desinstala el seguro del ademe sujetador del martillo, para que el mismo
cuando alcance los 76.2 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

penetracion, 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 nimero de golpes obtenido en el ensayo de SPT se ingresan
a los abacos correspondientes para obtener los valores de cargas admisibles
maximos probables en (kg/cm?), (Figura 2.5 — Figura 2.6).
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2.2.2. Incremento del Esfuerzo Vertical en una Masa de Suelo Causado por

Carga de Cimentacion.

En 1885, Boussinesq desarrollo las relaciones matematicas para la determinacion de los
esfuerzos normal y de corte en un punto cualquiera dentro de medios homogéneos,
elasticos e isotropicos debido a una carga puntual concentrada localizada en la superficie,
como muestra la Figura 2.7. De acuerdo con su analisis, el incremento del esfuerzo vertical

(Ap) en el punto A (Figura 2.7) causado por la carga puntual de magnitud P es:

3P
Ap = 5/2

2mz? [1 + (E)Z]

Figura 2. 7. — Esfuerzo Vertical en un Punto A, Causado por una Carga Puntual

sobre la Superficie

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

Donde r=r2+y?

X, Y, Z = coordenadas del punto A

Note que la ecuacion de Ap, no es una funcién de la relacion de Poisson del suelo.

Esfuerzo debajo de un area rectangular. — EIl procedimiento de integracion de la

ecuacion de Boussinesq también permite la evaluacion del esfuerzo vertical en cualquier
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punto A debajo de una esquina de una superficie flexible rectangular cargada. Los
ingenieros en cimentaciones usan a menudo un método aproximado para determinar el
incremento del esfuerzo con la profundidad causado por la construccion de una
cimentacién, denominado método 2.1 (Figura 2.8). De acuerdo con este, el incremento del

esfuerzo a la profundidad z es:

Figura 2. 8. — Método 2:1 para encontrar el Incremento de Esfuerzo Debajo de una

Cimentacién

Cimentacién B X L

2 vertical a
1 horizontal

2 vertical a
1 horizontal

=‘ B+ 2z 1

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das

Ap = qo X B XL
P=B+2L+2)

Donde:

Ap = Incremento de esfuerzo vertical

q, = Carga sobre el terreno

B = L = dimensiones de las zapatas

z = profundidad a la que se desea determinar el incremento del esfuerzo

Note que la ecuacion se basa en la hipotesis de que el esfuerzo se difunde después de la

cimentacion a lo largo de lineas con una pendiente de 2 vertical a 1 horizontal.
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2.3. IDEALIZACION ESTRUCTURAL.

El primer paso para analizar una estructura es su idealizacion, que consiste en reducirla a
un modelo matematico que la represente en forma adecuada y permita estudiar
analiticamente su comportamiento ante las cargas. El disefio completo de una estructura

puede establecerse a través de los siguientes pasos:

Determinacién de la forma general
- Investigacion de las cargas
- Anadlisis de esfuerzos
- Seleccidn de distintos elementos
- Dibujo y detalles
2.3.1. Determinacion de la Forma General.

La forma general para una estructura se selecciona entre varias alternativas posibles. Lo
primero que se debe de tener en cuenta es el requisito de funcionalidad de la estructura,
esto es, si va a servir para vivienda, como puente o para cubrir un espacio. Deberan
examinarse varias consideraciones secundarias, entre ellas los aspectos econémicos,

estéticos, legales y financieros.
2.3.1.1.  Andlisis de alternativas.

El analisis de alternativas de solucidn se basa en un estudio de andlisis de costo y ventajas

de los materiales por utilizar para poder elegir la alternativa mas viable.
2.3.1.2.  Alternativa seleccionada.

Bajo un estudio realizado se define la alternativa que sera desarrollada en el proyecto, es
la alternativa cuyas ventajas que ofrece de forma estructural, econémica y constructiva

respecto a las otras alternativas plateadas es la mas viable.
2.3.1.3. Planteamiento estructural.

Se presenta el planteamiento estructural de toda la estructura y posteriormente el esquema
estructural por plantas con sus respectivas dimensiones detalles de los diferentes

elementos a utilizarse.
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2.3.2. Investigacion de las Cargas.

La informacion general acerca de las cargas a imponer sobre la estructura viene dada
generalmente en las especificaciones y en las normas. Basicamente es parte de la
responsabilidad del disefiador especificar las condiciones de carga y tener cuidado en los

casos especiales. Las cargas pueden clasificarse en cinco tipos:

- Peso propio

- Carga permanente
- Sobrecarga de Uso
- Accion del viento

- Accion sismica
2.3.2.1. Peso propio.

Son las que corresponde a la accion del peso del elemento resistente que se calcula, con

exclusion de las cargas propias que actdan sobre él.
2.3.2.2. Carga permanente.

Corresponde al peso de las cargas muertas, pisos, mamposteria y otros elementos de

presencia permanente y que no son la estructura resistente.
2.3.2.3.  Sobrecarga de servicio.

Cargas debidas a la ocupacion y uso o servicio que presta la estructura. Por ejemplo: peso

de personas y muebles en edificios, mercaderias en depdsitos, vehiculos en puentes, etc.
2.3.2.4.  Accion del viento.
Es la producida por las presiones y succiones que el viento origina sobre las superficies.
2.3.2.5. Accibn sismica.
Es la producida por las aceleraciones de las sacudidas sismicas.
2.3.3. Analisis de Esfuerzos.

Una vez definidas las cargas externas, debe hacerse un andlisis de esfuerzos con el fin de
determinar las fuerzas internas, algunas veces conocidas, como esfuerzos, que se

produciran en los diferentes elementos.
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Cuando intervienen sobrecargas, deben analizarse con todo cuidado los esfuerzos
méaximos posibles en cada uno de los elementos de la estructura. Para obtener lo anterior,

no solamente debe conocerse la magnitud de la carga, sino el lugar de aplicacion.
2.3.4. Seleccion de los Distintos Elementos.

La eleccion de los materiales y dimensiones de los elementos de una estructura se basa en
los resultados del Analisis de esfuerzos junto con las condiciones dadas por las

especificaciones y normas.
2.3.5. Dibujoy Detalles.

El paso final es el dibujo y los detalles que proporciona la informacion necesaria para la

construccion.
2.4.NORMAS DE DISENO.

CBH-87 (Cddigo Boliviano del Hormigon Armado). Por Decreto Supremo N° 17684 de
7 de octubre de 1980, se crea la Comisién Permanente del Hormigdén Armado, que se
encarga de redactar la CBH-87, con los avances cientificos y tecnoldgicos 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.
2.5. HIPOTESIS DE CARGAS.

Para encontrar la hip6tesis de carga méas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de
comprobacidon y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipotesis de
carga que a continuacion se indican y se elegird la que, en cada caso, resulte mas

desfavorable.

En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion

simultanea sea compatible.

Hipétesis I: Yig - G+ viq " Q
Hipétesis II: 0.9(Ygg - G+ v5qQ) + 0.9 - ygq - W
Hipétesis I11: 0.8(Ytg - G + vqQeq) + Feq + Weq
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G: Valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter permanente.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, 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.

Weq: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se

tomara Weq = 0.
En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara: Weq = 0.25 - W,
F .. = Valor caracteristico de la accion sismica.

2.6. MATERIALES.

Para el disefio estructural se utilizara el hormigon (conjunto de elementos que forman una

masa) y el acero.
2.6.1. Hormigén.

El hormigdn en masa presenta una buena resistencia a compresion, como les ocurre a las
piedras naturales, pero ofrece muy escasa resistencia a la traccion, por lo que resulta
inadecuado para piezas que vayan a trabajar a traccion, pero si refuerza el hormigén en
masa disponiendo barras de acero en las zonas de traccién, el material resultante, llamado
hormigon armado, esta en condiciones de resistir los distintos esfuerzos que se presentan

en las construcciones.

Resistencia del Hormigén. - Resistencia caracteristica de proyecto fcces el valor que se
adopta en el proyecto para la resistencia a comprensiéon como base de los calculos,
asociados con la norma CBH-87 a un nivel de confianza del 95 % se denomina, también,
resistencia especificada. Resistencia caracteristica real de obra fcr es el valor que
corresponde al cuantil del 5 % en la curva de distribucion de resistencias a compresion del

hormigdn colocado en obra. Dicho de otro modo, fer (histograma), es el valor de la
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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 hormigdon especificado. Resistencia
caracteristica estimada fce es el valor que estima o cuantifica la resistencia caracteristica
real de la obra, a partir de un nimero infinito de resultados de ensayos normalizados de
resistencia a comprension, sobre probetas tomadas en obra. Abreviadamente, se puede

denominar resistencia caracteristica.

Resistencia de célculo. - Se considerara como resistencias de célculo, o de disefio del
hormigon (en compresion feq 0 en traccion few), el valor de la resistencia caracteristica de
proyecto correspondiente, dividido por un coeficiente de minoracion c, que adopta los
valores indicados en la Tabla 2.4. Cuando se trate de elementos hormigonados
verticalmente, la resistencia del calculo debera reducirse ademas de un 10 % para tener en
cuenta la disminucion de calidad que el hormigdn de estas piezas experimenta por efecto

de su modo de puesta en obra y compactacion.

Tabla 2. 4. — Estados Limites Ultimos - Coeficientes de Minoracion de la
Resistencia de los Materiales

_ o Nivel de 3
Material Coeficiente basico Correccioén
control
Reducido +0.05
Acero =115 Normal 0
Intenso -0.05

Reducido (1) +0.20

Hormigén = 1.50 Normal 0
Intenso (2) -0.10

En el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la resistencia del proyecto del

hormigon debera, ademas, minorarse en un 10 %.

(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigdén mayor de
15 MPa.
(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion

industrial con control a nivel intenso.

Fuente: Norma boliviana CBH — 87
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Resistencia minima del hormigon en funcidén de la del acero. - A fin de no usar aceros
de resistencia muy alta con hormigones de baja resistencia, la resistencia de proyecto del

hormigodn fe, no sera menor que la indicada en la Tabla 2.5, en funcion del tipo de acero.

Tabla 2. 5. — Resistencia del Hormigén en Funcién del Tipo de Acero

Valor minimo de la )
) ) Tipo de
) L resistencia de proyecto del .
Tipo de acero Solicitacion o ) hormigo
hormigon a los 28 dias, fek,
n
en MPa
AH?215L Estética 12.5 H12.5
Estética 15 H 15
AH 400
Dinémica 20 H 20
Estética 175 H 17,5
AH 500
Din&mica 20 H 20
Estatica 20 H 20
AH 600
Dinamica 20 H 20

Fuente: Norma boliviana CBH — 87

Diagrama real, tension —deformacidn. - El diagrama real, tension-deformacion presenta
formas generales segun la naturaleza de los constituyentes y la velocidad de deformacion,
la abscisa correspondiente a la maxima ordenada esta comprendida entre 2 por mil y 2.5
por mil, el acortamiento Ultimo &, oscila alrededor de 3.5 por mil y la tension ultima ocy,
estd comprendida entre 0.75 f. y 0.85 fc. Dada la dificultad de la determinacién del
diagrama real, tension deformacién del hormigon, a nivel de valores de calculo, en la
practica se utiliza cualquiera de los diagramas simplificados que se indican en las Figuras
2.9y 2.10.

Diagrama de célculo, tension — deformacion. - Para el calculo de secciones sometidas
a solicitaciones normales en los estados limites Gltimos 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, llaméandose la atencién respecto a que dichos

diagramas no sirven para la determinacion del modulo de deformacion longitudinal.
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Diagrama paréabola-rectangulo. - Formado por una parabola de segundo grado y un
segmento rectilineo (Figura 2.9.). El vértice de la pardbola se encuentra en la abscisa 2
por mil (deformacion de rotura del hormigon, a compresion simple) y el vértice extremo
del rectangulo 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 fcq. La

ecuacion de la parabola es:

Gc = 850fcq - ec (1 - 250 &)
donde:
ec = esta expresado en fracciéon decimal

Figura 2. 9. — Diagrama Parébola-Rectangulo

ac b

OE5 fed |~ 7777 ==

EC

0.00z20 0.0035

Fuente: Norma boliviana CBH — 87

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 feg (Figura 2.10.).

a) El 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 duracidn), pero no tiene un papel de coeficiente de seguridad.

b) Cuando la seccidn no esta toda ella comprimida, puede admitirse una distribucion
simplificada, rectangular, de tensiones de compresion. Esta distribucién se define
como se indica a continuacion (siendo x la distancia del eje neutro a la fibra méas
comprimida de la seccion):
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1) Hasta una distancia de 0.2 x, a partir del eje neutro, la tensidn es nula.
2) En la zona comprimida restante, la tension es constante e igual a:

- 0.85 fcq, para zonas comprimidas, de ancho constante y para aquellas en las que el

ancho crece hacia las fibras méas comprimidas.

- 0.80 fcq, para zonas comprimidas cuyo ancho decrece hacia las mismas fibras. El
valor 0.80 fcq es aplicable, por ejemplo, a las zonas de forma circular, triangular con veértice
en la fibra mas comprimida, o trapezoidal (casos que se presentan en una seccién

rectangular, en flexion desviada).

Figura 2. 10. — Diagrama Rectangular

0.85 fcd

0.8x

Fuente: Norma boliviana CBH — 87

Modulo de deformacion longitudinal. - Para cargas instantaneas o rapidamente
variables, el mddulo de deformacion longitudinal inicial Eo del hormigon (pendiente de la
tangente en el origen de la curva real ¢ - € seglin el diagrama real, tension — deformacion),

a la edad de “” dias, puede tomarse igual a:
Epj = 6640Vf; ;en MPA
donde:

f; = resistencia caracteristica a compresion del hormigéon a “j” dias de edad. Debe
expresarse en MPa. Como modulo instantaneo de deformacién longitudinal, secante, Ej

(pendiente de la secante), se adoptara:
E;j = 6000Vf; ;en MPA
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valido siempre que las tensiones, en condiciones de servicio, no sobrepasen el valor de

0,5 fj. En esta expresion debe entrarse con fj en MPa.

Como valor medio del modulo secante de la deformacion longitudinal del hormigon Ecm,
se adoptara el dado por la siguiente expresion:

E. = 9500 (f. + 8)/3

Normalmente, fe esta referido a la edad de 28 dias y, por consiguiente, el valor de Ecm
corresponde a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion
para deducir Ecm a partir de una resistencia fj (to), correspondiente a una edad to, dada.
Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de “E” los
dos tercios (2/3) de los valores anteriores, en climas humedos, y los dos quintos (2/5), en
climas secos. Las dos (2) primeras formulas incluidas en las prescripciones para el calculo

de los modulos de deformacion, se transforman en las siguientes, al expresarlas en kp/cm?:
Eo; = 21000Vf; Eoj = 19000Vf;

Coeficiente de Poisson. - Para el coeficiente de Poisson, relativo a las deformaciones
elasticas, bajo tensiones normales de utilizacion, se tomara un valor medio, p, igual a 0.20.

En ciertos calculos, puede despreciarse el efecto de la dilatacion transversal.

Coeficiente de dilatacion térmica. - Como coeficiente de dilatacion térmica del
hormigén armado, se tomara: a = 1.0 x 10 por grado centigrado. Los ensayos han
demostrado que este coeficiente puede variar en una proporcion 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 méas

elevados con aridos siliceos.
2.6.2. Aceros.

Resistencia caracteristica. -La resistencia caracteristica del acero fy, se define como el

cuantil 5 % del limite elastico en traccion (aparente fy, 0 convencional al 0.2 %, fo.2).

Resistencia de calculo. -Se considera como resistencia de calculo, o de disefio, del acero,

el valor fyq, dado por:
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fyk
Vs
donde:
fyk = Esfuerzo de fluencia del acero

vs = coeficiente de minoracion (Tabla 2.4).
La anterior expresion es valida, tanto para traccion como para compresion.

Diagrama tension — deformacién. - Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que
se adopta como base de los calculos, 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 tension, 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.

Diagrama de calculo tension — deformacion. - Los diagramas de calculo tension-
deformacion del acero (en traccién 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/ ys. Estos diagramas vienen representados en las Figuras 2.11.ay 2.11.b

Figura 2. 11. — Diagrama de Calculo Tension-Deformacion

Oy .p""d-ﬂ
G f = fo. r-——-;'?" :
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Fuente: Norma boliviana CBH — 87

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

valor 3.5 por mil.
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Maédulo de deformacion longitudinal. - Para todas las armaduras tratadas en la norma

CBH-87 se tiene como mddulo de deformacion longitudinal:
Es =210 000 MPa

Coeficiente de dilataciéon térmica. - El coeficiente de dilatacion térmica del acero se

tomara igual al del hormigon, es decir: a= 1.0 x 107, por grado centigrado.
2.7. HORMIGON ARMADO.

El hormigdn 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 traccion. Pero si se refuerza el
hormigén en masa disponiendo barras de acero en las zonas de traccion, el material
resultante, llamado hormigén armado, estd en condiciones de resistir los distintos

esfuerzos que se presentan en las construcciones.

Adherencia entre el hormigon y el acero. -La adherencia entre el hormigon-acero es el
fendmeno bésico sobre el que descansa el funcionamiento del hormigén armado como
material estructural. Si no existiese adherencia, las barras serian incapaces de tomar el
menor esfuerzo de traccion, ya que el acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda
su longitud y no acompafiaria al hormigén en sus deformaciones, lo que causaria una
rotura brusca. La norma boliviana de hormigén armado dice “la adherencia permite la
transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigdn 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
aparecen en la armadura principal como consecuencia de las variaciones de su tension

longitudinal.
2.7.1. Disposicion de las Armaduras.

Las armaduras que se disponen en el hormigdn 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 traccion directa, o bien
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reforzar las zonas comprimidas del hormigon. Las armaduras transversales se disponen
para absorber las fuerzas de traccion 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; las armaduras 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.

Colocacién de las Armaduras. - Las armaduras se colocaran limpias, exentas de 6xido
no adherente, pintura, grasa o 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 disposicion es siempre recomendable, cualquiera que sea el elemento de que
se trate. En estas zonas cuando se doblan simultineamente muchas barras, resulta
aconsejable aumentar el diametro de los estribos o disminuir la separacién. Las barras
corrugadas de didmetro @ > 32 mm, s6lo podran 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 idéneo, 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 podrén utilizar, no obstante, en un mismo elemento, dos tipos diferentes de
acero, uno para la armadura principal y otro para los estribos.
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Distancias entre barras. -Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas

de hormigén armado deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la

colocacion y compactacion del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que

no queden coqueras. Las prescripciones que siguen son aplicables a las obras ordinarias

de hormigdn armado, ejecutadas in situ. Cuando se trate de obras provisionales, o en los

casos especiales de ejecucidon particularmente cuidada (por ejemplo, elementos

prefabricados con riguroso control), se podran disminuir las distancias minimas que se

indican, previa justificacion especial.

a)

b)

d)

La distancia horizontal libre o espaciamiento entre dos barras aisladas, consecutivas

salvo lo indicado en e), serd igual o superior al mayor de los tres valores siguientes.

- .2cm.
- El diametro de la mayor.

- 1.2 veces el tamafio maximo del &rido.

La distancia vertical libre, o espaciamiento, entre dos barras aisladas consecutivas

cumplird las dos primeras condiciones del parrafo anterior.

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.

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 diametro por una barra ficticia, con el mismo centro de gravedad que el

paquete y de un diametro “equivalente” @,, , dado por la expresion:

Gn=0-Vn
Si el paquete estd formado por n barras de didmetros distintos, @,, sera el diametro de
la barra ficticia que tenga, igual area y el mismo centro de gravedad que el paquete.

En los grupos el nimero de barras y su diametro, seran tales que el diametro

equivalente del grupo, definido en la forma indicada en el parrafo anterior, no seréa
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mayor que 50 mm, salvo en piezas comprimidas que se hormigonen en posicién
vertical, en las que podra elevarse a 70 mm. La limitacidn anterior. En las zonas de

traslapo, el nUmero maximo de barras en contacto, en la zona de empalme seré cuatro.
2.7.1.1. Recubrimiento.

Recubrimiento geométrico. - Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o
simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el paramento mas

proximo de la pieza.

Recubrimiento mecéanico. - En los célculos se denomina recubrimiento mecénico a la
distancia entre el centro de gravedad de una armadura y el paramento méas proximo, en la

direccion del brazo mecénico.

El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras, tanto de la corrosién como de la
posible accion del fuego, es fundamental la buena compacidad del hormigdn del

recubrimiento, mas aun 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, serd igual o superior al didmetro de dicha barra o a los 6/5 del tamafio maximo
del &rido. En el caso de grupos de barras, para la determinacion de esta distancia, se
partird 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 funcion de las condiciones ambientales, se indican en la siguiente Tabla 2.6.

Tabla 2. 6. — Recubrimientos Minimos en Milimetros

Valores basicos Correcciones para
Condiciones ambientales Hormigén
Armaduras ) H125 | H40
Moderada ] losas 6
No severas sensibles a la . H 15 H 45
mente Severas . laminas
(mm) corrosion H175 | H50
severas
H 20 H 55
15 25 35 +10 -5 +5 -5

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
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Las correcciones indicadas en la tabla pueden acumularse: pero, en ningln caso, el

recubrimiento resultante podra ser inferior a 15 mm.

b) En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control, y siempre que la resistencia
caracteristica del hormigdn sea superior a 25 Mpa, podra omitirse la 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) La distancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado no seréa
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) La distancia 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 cimentacion que vayan a estar sometidos a la accion de aguas
subterraneas deberan protegerse superficialmente con una impermeabilizacién

adecuada para evitar la corrosion de las armaduras.

En cualquier caso, con el fin de garantizar la adecuada proteccién 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 cimentacién, 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.
2.7.1.2.  Doblado de las armaduras.

La operacion de doblado se realizara 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
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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:

dzz'_;—y"-(p : d>10¢ : d>d,
ck

Donde:
f,, =Limite elastico caracteristico del acero

f,. = Resistencia caracteristica del hormigon.
¢ = Diametro de la barra.

d,, =Diametro del madril 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 2d.

Figura 2. 12. — Diametros Internos para Patillas en Barras Corrugadas

PATILLA NORMAL PARA

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

2.7.1.3. 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:

- Por prolongacién recta.
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- Por gancho o patilla
- Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo);

- 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 célculo 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 préctica 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:

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

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

- De la posicion de las armaduras en relacion a la seccién 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 0 muro. Las longitudes de anclaje dependen de la
posicion que ocupan las barras en la pieza con respecto al hormigonado. Se distinguen la

posicion 1y II:

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

hormigonado.
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- Posicion 1l: de adherencia deficiente, para las armaduras que durante el
hormigonado, no se encuentran en ninguno de los casos anteriores. En esta
posicion, las longitudes de anclaje seran iguales a 1.4 veces las de la posicion I.

Debe disponerse armadura transversal:

- Enel caso de anclajes de las barras de traccion, cuando no existe una comprension

transversal adecuada, por ejemplo, la originada por una reaccion de apoyo.
- 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 tensién de adherencia es constante e

igual al valor, medio que se define convencionalmente.

b) Que en las partes curvas del anclaje se superpone a la adherencia un rozamiento entre

el acero y el hormigon.

Estas hipotesis conducen, en el anclaje total por prolongacion recta, a la siguiente
ecuacion de equilibrio:

A 'fyd =u-ly Tpm
Despejando £p, queda:

_0 Iy

l, =
b 4‘Tbu

Donde:

I, = Largo de anclaje para una barra rectilinea.

fya = Resistencia de calculo del acero

@ = Diametro de la armadura con la cual se esta trabajando
Tpy = Tension de adherencia dltima del hormigén.

Anclaje de barras corrugadas

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

siguientes:

- 100
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- 15cm
- la tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la
reduccion 0.7 - 1p

Figura 2. 13. — Longitud de Anclaje en Centimetros (& en centimetros)

#— Mz 41—%9% %mm 41—%@# \

POSICION ||

N
S
| POSICION | ‘

|
|
|
h
|
|
|

b—m g g+ Fma@ 52 g

Fuente: Hormigon Armado “Pedro Jiménez Montoya”, (14°Ed.)
Donde:

fyr = Resistencia de calculo del acero MPa

@ = Diametro de la armadura con la cual se esta trabajando

De tabla 11 — Anexo 3, se obtiene m1, mz, mzy ms, para hormigones de 250 kg/cm? y
barras de 5000 kg/cm?.

2.7.1.4. 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 direccidn 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 méximo.
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Figura 2. 14. — Empalme por Traslape o Solape

i

' 4]

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon 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 y (Tabla
2.7.). Que lleva en cuenta la cantidad de las barras traccionadas empalmadas en la misma

region.
a) Empalmessinganchos [, =y -1,
b) Empalmes con gancho

n, < 1.5 Parabarras lisas

20cm
lv=1,l}-lb—15-(2)2{ 100
05lb

n, = 1.5 Para barras corrugadas
20cm

lv=¢-lb—10-®z{ 100
05 " lb

El coeficiente 1 depende de los siguientes factores:

a) Del porcentaje de las barras empalmadas en la misma seccién.
b) De la distancia (a) entre los ejes del empalme en la misma seccion

c) De ladistancia (b) entre la barra empalmada del extremo y la fase externa de la pieza.
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Tabla 2. 7. — Porcentaje Maximo de Barras Empalmadas con Relacion a la Seccién
Total del Acero

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

. 20% | 25% | 33% | 50% | >50%
externa de la pieza

a<100 b<5¢ 1.2 1.4 1.6 1.8 2
a>100 b>50 1 11 1.2 1.3 14

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

Este es el porcentaje maximo permitido para el empalme de las barras traccionadas en una
misma seccion. En el caso de que las barras estén comprimidas se considera como una

seccidn de buena adherencia y el coeficiente y es igual a 1, por lo tanto, el coeficiente no
mayora el largo del anclaje en zona comprimida:
Ilv=1b

2.8. COEFICIENTES DE MINORACION DE RESISTENCIAS Y
MAYORACION DE CARGAS.

Los coeficientes de seguridad para el estado de limite Gltimo son:

— Coeficiente de minoracion del acero s=1.15

— Coeficiente de minoracion del hormigon ve = 1.50

— Coeficiente de ponderacién de las acciones

de efecto desfavorable. .~ Yfg = Yiq= 1.60
de efecto favorable permanente viq = 0.90
de efecto favorable permarente viq = 0.0

2.9. JUNTAS DE DILATACION.

Se denominan juntas de dilatacién, a los cortes que se dan a una estructura, con el objeto

de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la retraccion
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de fraguado, o los asientos de los apoyos. Excepto en el caso de los asientos, normalmente,
solo se tienen en cuenta los efectos de estos movimientos en direcciéon horizontal. Su
magnitud puede determinarse previamente, con exactitud, mediante el célculo. 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 seré superior a:
- Enregiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.

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

AL = a-L-AT
Donde:

o= coeficiente de dilacidn térmica del hormigon
L= longitud de calculo

AT= variacion de temperatura
2.10. DISENO DE LOSAS.
2.10.1. 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 actlian sobre
las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es
de flexion. EI proyecto se elaborard con losas alivianadas, compuestas por viguetas
prefabricadas de hormigon pretensado, carpeta de hormigon y complemento aligerante de
plastoformo. 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
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requerido, el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcién estructural
integrar y dar continuidad al sistema. Al realizarse el colocado del concreto en la obra, se
integra en forma monolitica la vigueta con la capa de compresion (como si todo se
colocara al mismo tiempo). La resistencia minima del concreto colocado en obra sera de
fc = 25 MPa, fabricado con tamafio méximo de agregado de 15 mm (3/4"), y debe vibrarse
para asegurar su 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. EIl espesor

de la placa de compresion “h,” (Figura 2.15).

Figura 2. 15. — Losa Alivianada con Viguetas pretensadas

COMPLEMENTO D€
PLATOFORM CONCRETEC

Fuente: Ficha técnica — Concretec

2.10.1.1. Viguetas pretensadas.

En el medio existen viguetas pretensadas y, el proveedor, sera el encargado del
dimensionamiento en funcion 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 2.8). Si se hard la comprobacion de la fuerza de
pretensado de la vigueta se deben de verificar los esfuerzos admisibles y las pérdidas de

pre esfuerzo.
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Tabla 2. 8. — Dimensiones de las Viguetas

o ) Dimensiones (cm)
Descripcion Referencia i
Simple Doble
Distancia entre ejes (paso) D 50-55-58-60 62-70-72
Altura de complemento hy de 10a 25 de12a25
Altura de carpeta de compresion h, 5 5
Altura paquete estructural H de 15a 30 de 17a 30

Fuente: Ficha técnica - Concretec

Esfuerzos admisibles. - Son esfuerzos en el hormigén 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 compresion en fibras extremas oti =—0,6- f'ci
Esfuerzo de tension de fibras extremas oti =0.8-,/fci
Esfuerzo de compresion en fibras extremas ocf =—-045-fc
Esfuerzo de tension de fibras extremas otf =1.60-\/fc

Perdidas 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 Hormigén. - A medida que la fuerza del tendén se
transfiere al concreto, se presenta una deformacién de compresion eléstica e
instantanea en el concreto, que tiende a reducir el esfuerzo en el acero de pre

esfuerzo adherido.
Afpes = <E_p->-fcgp
Eci
Donde:
Eci = Moddulo de deformacion longitudinal del concreto para la edad j

correspondiente al momento de la puesta en carga de las armaduras activas.

Ep = Mddulo de deformacion longitudinal de las armaduras activas.
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Pérdidas Diferidas. - Se denominan pérdidas diferidas a las que se producen a lo largo

del tiempo, después de ancladas las armaduras y se evalUa a detalle con las siguientes

pérdidas:

Contraccion del Hormigén. - 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.
Afpsg = (117 —1.03-H) - 10
H = El promedio anual de la humedad relativa del ambiente (%).

Fluencia lenta del hormigén. - Propiedad de muchos materiales mediante la cual,
contintian deforméndose a través de lapsos considerables de tiempo bajo un estado

constante de esfuerzo o carga.

E
Afpcr = ker - E—i - (fcir — fcds)

Donde:

feas = Esfuerzo en el hormigon 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.

Aprz = [Kre -] (AprS + AfpSR + AfPCR)] ¢

Donde:

Af,gs = Perdida por Acortamiento Elastico del Hormigon (Ib/pulg?)
Af,sr = Perdida por Contraccion del Hormigén (Ib/pulg?)

Af,cr = Perdida por Fluencia lenta del hormigdn (Ib/pulg?)

Los valores de Kre, J y C se obtienen de la Tabla 2.9 y Tabla 2.10. Para entrar a la

Tabla 2.10 necesitamos los valores de fyi y fou donde:
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Tabla 2. 9. — Valores de Krey J

Tipo de cable Kre (psi) J
Corddn o alambre alivianado de tensiones Grado 270 20000 0.15
Corddn o alambre alivianado de tensiones Grado 250 18 500 0.14
Alambre aliviado de tensiones Grado 240 o 235 17 600 0.13
Cordén de baja relajacion Grado 270 5000 0.040
Alambre de baja relajacion Grado 250 4630 0.037
Alambre de baja relajacién Grado 240 o0 235 4400 0.035
Alambre de baja relajacién Grado 145 o 160 6 000 0.05

Fuente: Apuntes de Hormigon Pretensado

Tabla 2. 10. — Valores de C

Barra aliviada de
Cordon o alambre )
folfou o ) tensiones, o cordon o
aliviado de tensiones ) L
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

Fuente: Apuntes de Hormigon Pretensado

fpi = Tension en el acero de pretensado debida a Ppi/Aps

Ppi = Fuerza de pretensado en los cables en la ubicacidn critica del tramo luego de
efectuar las reducciones debidas a las perdidas por friccion y en los dispositivos
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de anclaje, pero antes de efectuar las reducciones debida al acortamiento eléstico

y todas las perdidas deferidas en el tiempo.
Aps = area total del acero de pretensado

Nota: como se trata de un elemento (vigueta) pretensado donde no hay friccion ni
dispositivo de anclaje entonces el valor de Py seré la fuerza total de preesforzado

debido a todos los cables de preesfuerzo.
2.10.1.2. 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 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:

4 _ 50 he _ 200
= fsd _fsd

Donde:

Anin: Es la armadura de reparto (cm?/m)
ho: Espesor de la losa de compresion (cm)

fsq: Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

Figura 2. 16. — Armadura de Distribucién de la Losa Alivianada

Fuente: CONCRETEC
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2.10.2. Losa Casetonada.

Las losas casetonadas son aquellas losas formadas por un reticulado de vigas las cuales se
vinculan por medio de losas. Es la que se realiza colocando en los intermedios de los
nervios estructurales, bloques, ladrillos, casetones de madera o metalicos (cajones) o
poliestireno expandido con el fin de reducir el peso de la estructura, y el acero en barras

concentrado en puntos llamados nervios.

Caracteristicas Generales. - Las losas casetonadas son mas eficientes que las losas
macizas ya que permiten tener espesores mayores sin aumentar el volumen de concreto
con respecto a una losa maciza. Podriamos decir que, ante una carga normal de vivienda
u oficinas, las losas macizas son eficientes para luces pequefias, las aligeradas en una
direccidn son econdémicas en luces intermedias, 3 a 6m, y las aligeradas en dos direcciones
resultan ser mas economicas para luces grandes (Figura 2.17). La ventaja principal se este
tipo de construcciones es, ademas de lo ya mencionado, el ahorro de un importante
volumen de materiales (hormigon y acero) y por consiguiente una drastica reduccién del
peso muerto de la estructura y su costo. Implicitamente, al mencionar estas ventajas se
pueden inferir la posibilidad de que existan un menor niumero de columnas por planta, con

lo cual se logran mayores superficies Gtiles y mas libertad arquitecténica.

Figura 2. 17. — Losa Casetonada

Nervadura
20 a 150mm

Loseta de compresion Malla superior

Malla inferior

Panel nervado LOSATEC

Fuente: Catalogo Losatec
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Casetdn de Poliestireno. - El poliestireno expandido, también Ilamado plastoform, es un
material plastico espumado, fabricado bajo un proceso de expansion con vapor de agua y
tiene como caracteristicas principales su ligereza, resistencia a la humedad y capacidad de
absorcion de impactos. Es un material muy econémico y versatil que puede ser cortado en
cualquier forma que sea requerido, siendo ideal para su aplicacion en construcciones. Se
utiliza como aislante térmico y sonoro en diferentes ambientes y construcciones de todo
tipo. Utilizando principalmente como complemento en losas alivianadas, reduciendo

significativamente el peso de la losa, permitiendo optimizar las secciones de la estructura.
Entre sus principales ventajas se tiene:

- Velocidad y facilidad en el colocado.
- Aislante térmico.

- Aislante acustico.

- Aliviana peso a la estructura.

- Fécil manipulacion y corte.

- Auto extinguible - no inflamable.
La norma boliviana del hormigdn armado CBH-87 establece que:

Los nervios: Son elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion entre nervios puede ser variable en funcion del disefio estructural, la separacion
méaxima de 100 cm y el ancho de nervio de 10 cm y 15 cm (articulo 37.2.4 de EHO08), pero
no menor a 7 cm (CBH-87).

Capa de compresion: Las losas reticulares o aligeradas deberan disponer de una capa de

compresion no inferior a5 cm y esta debera disponer de una armadura de reparto en malla.

Canto de la losa: EIl canto 6ptimo de losa aligerada debe disponer de un canto total de
espesor constante no inferior a L/24 < hir < L/20, siendo L la luz de calculo mayor entre

los soportes, debera ser superior a 25 cm.

Pilar: La menor dimensién de la seccién transversal del pilar, no deberé ser inferior a 25

cm.
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Dimensionamiento de secciones placasen T o L

Anchura eficaz de la cabeza. - La anchura eficaz be, de la cabeza de compresion de una
viga T, simplemente apoyada, sometida a una carga uniformemente repartida, se tomara,
en funcién de la anchura real b, sacado de tablas, segun se trate de vigas aisladas o
multiples respectivamente. Si sobre la viga actla una carga concentrada en una zona de
amplitud «a» en la direccién de la luz, los valores dados por las tablas deberan
multiplicarse por el factor de reduccion k, dado en la siguiente tabla: valores de los
coeficientes k de la Norma Boliviana (CBH-87). En todos los casos y a efectos de
determinar la anchura eficaz de la cabeza, deben tenerse en cuenta ademas las

observaciones siguientes:

— Los valores indicados en las tablas son validos también para cargas triangulares,

parabolicas o sinusoidales, asi como para el caso de momentos constantes.

— Las tablas son igualmente aplicables al caso de vigas continuas, considerando
como valor de la luz la distancia que resulte, para cada estado de carga, entre

puntos de momento nulo.

— En las proximidades de un apoyo, la anchura eficaz de la cabeza de compresion, a
cada lado del nervio, 0.5*(be - bw), no sera superior a la distancia entre apoyo y

seccion considerada.

— Enel caso de piezas T provistas de cartelas de anchuras b y altura he, se sustituird

la anchura real bw, del nervio, por otra ficticia bw.

b,=b,+2b, Si b,<h.o0 b,=b,+2h, si b,>h,

Viga T aislada. - Anchura de la cabeza de compresion b; = be'zbw que debe tomarse a

uno y otro lado del nervio, en centro luz, cuando la viga este sometida a carga

uniformemente repartida. El ancho de colaboracion o ancho efectivo depende de:

- Laforma de la carga: uniforme, puntual directa o indirecta.
- Las condiciones de apoyo: viga simple, viga continua o en voladizo.
- Laforma de la seccidn: vigas T simétricas o asimétricas.

- Relacion entre espesor del ala y altura del nervio.
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- Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no.

- Laluzde laviga (I); y la distancia entre nervios (a).

Figura 2. 18. — Transmision de Cargas de Nervio a Placa

‘I
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Fuente: Hormigon Armado “Jiménez Montoya” (14 ed.).

Para vigas T simétricas (con alas de ambos lados), se considera el menos valor de b entre:

luz al a2

Siendo (a) la distancia libre hasta las vigas més cercanas a ambos lados.

Para vigas L (con ala de un solo lado), se considera el menor valor de “b” entre:
bh<-—= b < by, + 6hs b<by,+3
Siendo a la distancia libre hasta la viga mas cercana.

2.10.2.1. Determinacién de la Armadura a Flexion (Método de

Coeficientes).

Para determinar los momentos y deformaciones de la losa se empleard el método de
Coeficientes (Unicamente para el célculo de los momentos y deformaciones). El analisis
se realizara para un ancho de 1my ademas se asumira que el eje neutro se encuentra dentro
de la capa de compresion. Para el calculo de momentos en los extremos de las losas se
utilizaran tablas para obtener los coeficientes para el disefio de losas nervadas

rectangulares sustentadas perimetralmente, sometidas a cargas informes distribuidas.
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Armadura longitudinal. - Al analizar la resistencia de una viga placa se presentan
diferentes situaciones segun la posicion que ocupe el eje neutro. Eje neutro dentro del ala
de la viga, o sea c¢ <hy, laaltura del a&rea comprimida es menor que el espesor del ala. Es
muy frecuente que al calcular en rotura una seccion T sometida a flexion simple, la
profundidad del eje neutro resulte menor que el espesor de la losa, en cuyo caso debe

calcularse como seccion rectangular de ancho b.

Determinacion de la cantidad minima de acero. - En losas de espesor constante, cuando
se utilice acero de refuerzo con fyk = 5000 Kg/cm2, la cuantia minima para resistir
cambios de temperatura y retraccion de fraguado omin Serd de 0.0015. En las losas
reticulares, la cuantia minima de flexién omin S€ calculara como una viga, tomando como

ancho de la franja de hormigon el ancho de los nervios.
2.10.2.2. Comprobacion de flechas de forjados reticulares.

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH 87 (pag. 196) el valor méximo de la
flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es 1/300,
siendo | la luz del elemento considerado. Para la determinacion de esta flecha se
considerara unicamente la flecha producida por la actuacion simultanea de cargas
permanentes y cargas variables, ya que no existen cargas de muros ni tabiquerias sobre la
losa reticular de cubierta. En caso de vigas o forjados que vayan de soportar muros o

tabiques que han sido construidos con mortero de cemento, la flecha méaxima sera

.. 1
admisible — .
500

2.10.2.3. Abacos.

La zona macizada alrededor de los soportes en los forjados reticulares recibe el nombre
de abaco y tiene la misién fundamental de canalizar las cargas que transportan los nervios
a los pilares y resistir los cortantes de punzonamiento que se producen alrededor de los
mismos. En la actualidad, los dbacos se encuentran practicamente siempre embebidos en
los espesores de los forjados, sin que acusen su presencia descolgandose bajo los mismos.
El tamafio de los abacos contemplado en los manuales y normas, pretende reforzar la losa
buscando los puntos de momentos nulos bordeando los pilares; es decir, los puntos de

inflexion donde la placa invierte su curvatura negativa a curvatura positiva y, es por ello,
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que suelen fijar la distancia del eje del soporte al borde del abaco en un valor no menor de

0.15 de la luz correspondiente al recuadro seleccionado (Figura 2.19).
Figura 2. 19. — Tamafio Minimo Recomendado para Abacos

3 i £ —\+

PT—— T +

27

Fuente: Los Forjados Reticulares “Regalado Tesoro Florentino”
Para el disefio de los abacos se tiene la condicion:

My > My, Necesita dbaco

M; < My, No necesita abaco
Donde:

M; = Momento de disefio correspondiente a todas las cargas de la estructura

Miimm = Momento que resiste la losa reticular
2.10.2.4. Armadura de cortante.

De acuerdo con la experimentacion en que se basa la “Teoria de Lineas de Rotura™ cuando
una losa rectangular, sustentada en todo su perimetro sobre vigas de mayor peralte y
sometida a una carga uniforme distribuida que actda en toda la superficie, se encuentra al
borde del colapso, se fisura conformando tridngulos y trapecios. Las secciones criticas de
las losas, para el disefio a cortante, se ubican en los sectores de ordenada méxima de los

triangulos y trapecios, préximos a las vigas de apoyo (Figura 2.20).
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Figura 2. 20. — Area de Carga para el Disefio de Armadura a Corte

Area de carg

Seccion de diseno

Fuente: Elaboracion Propia

2.10.25. Armadura de reparto por temperatura y retraccion de

fraguado.

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. 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 - ho _ 200

Amin = >
e fsd fsd

Donde:

Anin: Es la armadura de reparto (cm?/m)
ho: Espesor de la losa de compresion (cm)
fsq: Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

2.11. DISENO DE VIGAS.

Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccidn

transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se
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analizard el caso de secciones rectangulares de hormigon armado, ya que el proyecto esta

disefiado con vigas rectangulares.

Figura 2. 21. — Esquema del Comportamiento de una Viga a Flexion

Seccion de la Viga
- 0.85f ok

1. As &, T ;‘%S fy
| /
Deformaciones Esfierzos
F——b—— Unitarias Reales

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

2.11.1. Dominios de Deformacion.

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacién,
conducen a admitir varios dominios que han sido esquematizados en Figura 2.22, este

diagrama es conocido con el nombre de diagrama de pivotes.

Figura 2. 22. — Diagramas de Pivotes

K= -

.
=

10% 2%

Fuente: Jiménez Montoya — Hormigén Armado
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— Dominio de Traccion Simple o Compuesta.
Dominio 1: Traccion simple o compuesta, en donde toda la seccidn esta en traccion. Las
rectas de deformacion que representan los planos de rotura giran alrededor del punto o
pivote A, Figura 2.23. Las tensiones en el hormigon son nulas en este caso, y ambas

armaduras trabajan a traccion.

Figura 2. 23. — DOMINIO 1 - Traccion Simple o Compuesta

=0
f.l N ; !
Seccidn de la Viga S E L
_ =____ |1
d;'{_ I 0-52 .,
As €3 As2 T,
nd —
el
Aa 3 a
(ﬂ_ o Agl / il 5l )
L= Asl Ty
F—bw—
Fuente: Jiménez Montoya — Hormigén Armado
Simbologia

Nu = Esfuerzo normal de agotamiento (esfuerzo producido por la pieza).

el =Excentricidad de la carga Nu(la distancia de la carga hasta la armadura mas
traccionada).

As1 =Area de la seccion de la armadura mas traccionada

As2 = Area de la seccion de la armadura menos traccionada

X = La distancia del eje neutro a la fibra mas comprimida.

d = Altura util.

h = Altura total de la pieza.

d1 = Distancia del centro de gravedad de la armadura As1 a la fibra mas traccionada.
d2 = Distancia del centro de gravedad de la armadura As2 a la fibra mas comprimida.
0514 = Tension de célculo de la armadura As1

0524 = Tension de célculo de la armadura As2
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Ecuaciones de compatibilidad

Ecuacion de equilibrio
Nu = Asl 0414 + AS2 * 0524
Nu-el = As2-054(d —dy)
— Dominios de Flexion Simple o compuesta.

Dominio 2: Flexion simple o compuesta, en donde el hormigdn no alcanza la rotura. Las
rectas de deformacion que representan los planos de rotura contintan girando alrededor

del pivote A, Figura 2.24.

Figura 2. 24. — DOMINIO 2 - Flexién Simple o Compuesta

Deformaciones Tensiones del acero
35%0  08Sfed |
| ; —
o l ! A
DALY W J |
__(1_2'_ - cd__ﬁ_ - - —|A2ﬁa-ﬂ
= /€ —_——
As2 § 7AL e
_____________ | M ell
h d :
|
|
Agl Al Al
JdT__ [ R
—bw— Tensiones del hormigdn

Fuente: Jiménez Montoya — Hormigén Armado

El eje neutro varia entre x = 0 y x = 0.259d, la deformacion del H® es >0 y <3.5%o.
Ecuaciones de compatibilidad
0<x<0.259-d

Eqg &y 0.010
x x-d, d-x
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Ecuaciones de equilibrio
Nu=bw-x-fcd- -+ As2- 05, —Asl- fyd
Nu-el = Nc(d —A-x)+ As2:05(d —d5)
Donde:

w = Constante de integracion del diagrama parabdlico de las tensiones del hormigon.

A =Valor del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la parabola de las
tensiones del hormigdn. (Coeficiente que da el area de la parabola y permite el calculo del

esfuerzo del H°).

, ., ., X
Las constantes estan tabuladas en funcion de la relacion ¢ = d

Dominio 3: Flexion simple o compuesta en donde las rectas de deformacion
representantes de los planos de rotura giran alrededor del pivote B (Figura 2.25),

correspondiente al maximo acortamiento del hormigén ¢ = 3.5 %e..

Figura 2. 25. — DOMINIO 3 - Flexién Simple o Compuesta

Deformaciones Tenstones del acero i L
Nu
35%0  085fed |
TdT e | A2+fyd
=+ 0.416x «—
A =) [T I
? / | N el
h d [ = —_——— ]
|
|
Asl 4 AL *fvd
L . Al ALy
d] — |
i I
— bw— Tensiones del hormigén

Fuente: Jiménez Montoya — Hormigon Armado
El eje neutro varia en el intervalo 0.259 -d < x < xj;;,
Ecuaciones de compatibilidad

£,4 = 0.0035

£yq < €1 < 0.0010
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0.0035 &5 &1
x  x—d, Td—x

Ecuaciones de equilibrio
Nu=bw-x-fcd- 06681+ As2-fyd — Asl- fyd
Nu-el=0.6881-bw-x-fcd(d —0.416-x) + As2 - fyd(d — d,)

Dominio 4: Flexion simple o compuesta, en donde las rectas de deformacién
representantes de los planos de rotura contintan girando alrededor del pivote B (Figura
2.26). El alargamiento de la armadura mas traccionada estd comprendido entre ey
(deformacion del limite eléstico) y cero. El eje neutro es mayor o igual a xlim y es menor
oigual a la altura 1til de la pieza, la deformacion en el acero es mayor o igual a “0” menor
que la deformacion del limite elastico. La ruptura de las piezas es por aplastamiento del
hormigon con una ruptura fragil y en la vida util de la pieza no se aprovecha toda la
resistencia del acero.

Figura 2. 26. — DOMINIO 4 — Flexién Simple o Compuesta

Deformaciones Tenstones del acero | _
N
35%, 0.85fcd T
T 11 tod = : “i fyd
Ax2 . | —
[ Ne 9].
4 ? |
I
A I
Asl TAl*a
| & é ‘. J. AL_A'G |
I L
— bw— Tensones del hormigén

Fuente: Jiménez Montoya — Hormigén Armado
Ecuaciones de compatibilidad
xlim<x<d

£,4 = 0.0035

0< Esd < gyd

0.0035 &5 &1
x  x—d, d—x
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Ecuaciones de equilibrio
Nu = 08095 " bW X .de +A52 'fyd _ASI 01
Ny, -e; =0.8095- by, - x - frq(d — 0416 - x) + Ay - fq - (d — d3)

Dominio 4a: Flexién compuesta, en donde todas las armaduras estan comprimidas y
existe una pequefia zona de hormigdn en traccién. Las rectas de deformacion que
representan los planos de rotura contintan girando alrededor del punto B (Figura 2.27).
en este dominio se cubre el campo de profundidades del eje neutro comprendidas entre x
= d y x = h. Ambas armaduras trabajan en este caso a compresion, la menos comprimida

Al, con una pequefia tension o, y la mas comprimida A2 con una tension igual a su

resistencia de calculo fy.

Figura 2. 27. - DOMINIO 4a — Flexion Compuesta

Deformaciones Tensiones del acero
35%0 0.85fcd

1 A2*fyd
fvd T"‘i}‘

|

——
2
IN—-:
I

] .‘:O’
Al IA.l 1

el

Ax2

Asl

|

F——Dbw— Tensiones del hormigén

Fuente: Jiménez Montoya — Hormigén Armado
Ecuaciones de compatibilidad

d<x<h
&cq = 0.0035
0.0035 &5 &1

x x—d, x-—d

Ecuaciones de equilibrio
Nu = 08095 " bW "X .de +A52 'fyd +A51 - 0’1

Nu ey = 08095 . bW X 'fcd(04‘16 X — dz) +A51 *0q1" (d - dz)
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— Dominios de Compresion simple o compuesta.

Dominio 5: Compresion simple o compuesta, en donde ambos materiales trabajan a
compresion. Las rectas de deformacion representantes de los planos de rotura giran
alrededor del pivote C (Figura 2.28), definido por la interseccion de las dos rectas
dibujadas en la figura (en compresion simple la deformacion de rotura del hormigén es el
2%0).

Ecuaciones de compatibilidad

Ecuaciones de equilibrio
N, :lp'bw'h'fcd-l'AsZ'fyd+A51'01
Ny-e; =9 by h-foq:(A-h—dy) +As 01 (d—dy)

Figura 2. 28. - DOMINIO 5 — Compresion Simple o Compuesta

Deformaciones Tensiones del acero

&£=3.5%0 | ggsfed!

TdZ T 1 A2+fyd
il Ag? Ea E fyd A : T a
h d 1%0 7 — I::%
T a5l x5 % ! Al i Ao
e B L - e /= _{_
F——bw—H

Tenstones del hormigdn

Fuente: Jiménez Montoya — Hormigén Armado
2.11.2. Calculo a Flexion Simple.

Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys que se
obtiene de la seccion 2.8. (Coeficientes de minoracion de resistencias y mayoracion de
cargas).

Mg =ys-M
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Se debera calcular el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:

ud_bw'dz'fcd

Donde:

bw = Ancho de la viga

d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mMAas traccionada (también llamado “canto util”)

fea = Resistencia de disefio del hormigon.
Se calculara el valor ulim, se obtiene de la Tabla 3 — Anexo 3.
Si:wim > ud  NO Se necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte

los esfuerzos de traccion 'y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Con el valor del momento reducido se entra a la Tabla 4 — Anexo 3, y se obtiene la

cuantia mecénica de la armadura

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

A= bw-d- 1

fyd

Donde:
Ws = Cuantia mecéanica de la armadura
fys = Resistencia de calculo del acero

As=Area de la armadura a traccion.
3) Calcular la armadura minimay el valor de w,;,, se obtiene de la Tabla 5 — Anexo 3.
Ag min = Wmin " by - d
La ecuacion que se muestra solo es para secciones rectangulares
4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo
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Si:wim < ug  Se necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita

armadura de compresion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

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

j r
d
_ Ug —Ugiim _
Wgo = 1 — f W1 = Wiim + Wso

Donde:

wiim= Este valor se obtiene de la Tabla 3 — Anexo 3
ws1= Cuantia mecanica para la armadura a traccion
Ws2= Cuantia mecéanica para la armadura a compresion
[ = Relacién entre el recubrimiento y el canto (il

r = Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

_fcd'wsl'bw'd _fcd'wsz'bw'd
ASl = ASZ -
fyd fyd

Donde:
Asl= Area de la armadura a traccion.
As2= Area de la armadura a compresion.

T . Asz. compresién

h

J P » As1. traccion

fF——bw——

3) Calcular la armadura minima, y el valor de w,,;, Se obtiene de la Tabla 5 — Anexo 3.
As min = Wmin " by - d

4) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados. Tanto para
Asl como para As2.
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2.11.3. Esfuerzo cortante.

En el dimensionamiento a cortante en la situacion de rotura suele admitirse la colaboracion
del hormigon, resultando una férmula aditiva que suma la contribucion del mismo con las
armaduras. El estado de agotamiento por esfuerzo cortante puede alcanzarse ya sea por
agotarse la resistencia a compresion oblicua del alma o por agotarse su resistencia a
traccion oblicua, en consecuencia, es necesario comprobar que se cumple

simultaneamente.
Vrd < Vul Vrd < Vuz

Donde:

Vu1 = Cortante ultimo por compresion oblicua del alma

V2 = Cortante de agotamiento por traccion del alma

V4 = Cortante reducido de célculo

Vid = Vg + Vi

V4 = Valor de célculo del esfuerzo cortante producido por las acciones exteriores.

Ve = Valor de célculo de la componente paralela a la seccidn, de la resultante de tensiones
normales, tanto de compresion como de traccion, sobre las fibras longitudinales de

hormigon, en piezas de seccion variable.
Vi =Vy
Procedimiento de calculo
Agotamiento por compresion oblicua del alma (Vu1):
Esta se la comprueba en una seccion situada sobre el borde del apoyo.

Vyy =030 foq- by -d

Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vw2):
Viz = Veuw = foa"bw - d

La comprobacion correspondiente a V. se efectlia para una seccion situada a una distancia

del canto dtil del borde del apoyo directo.
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Donde:
fvd = 0.5 -/ fcd = Resistencia convencional del hormigon a cortante (Kg/cm?).

fcd = fek _ Resistencia de céalculo del hormigdn (Kg/cm?).
v

d = Canto util.

b =Ancho del alma.
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)

El esfuerzo cortante altimo con armadura transversal es:

Donde el primer término del segundo miembro es la contribucion del hormigén y el

segundo la contribucion de las armaduras transversales. Por lo tanto:
Vou=Va—Veu
Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

090 d " Agt " fya
N S

su

Se calculara el area de acero para 1m de cortante, utilizando V,,

As = Vsu-S
$7090-d-fyd
Determinacion del area minima.
) 0.02-fcd-bw-s
Asmin =

fyd
Adoptamos el area mayor.
2.11.4. Estado Limite de Fisuracion.

Ya se sabe que en estructuras de hormigdn armado suele ser inevitable la aparicion de
fisuras que no se suponen inconvenientes para su normal utilizacion, siempre que se limite
su abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad,
funcionalidad, estanqueidad y apariencia, la clave de la verificacion es entonces mantener

la abertura de fisura (de trabajo) por debajo de los valores méximos dados en funcion del
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tipo de ambiente (agresividad del ambiente). La norma CBH-87 recomienda los valores

para Wma:
w; =01mm, w,=02mm, w; =04mm

Consiste en satisfacer la siguiente inecuacion:

Donde:
W\ = Abertura caracteristica de la fisura

Whax = Abertura maxima de la fisura
2.12. 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 o flexion compuesta.
La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que acttan sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obray, 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 colaboracion con el hormigén, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura
por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos constituyen
la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales

comprimidas y contribuir a resistir esfuerzos cortantes.

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

68



— Excentricidad minima de célculo

La norma 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 direccion
considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben

también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos principales.
— Excentricidad de primer orden

Sera la correspondiente al extremo de mayor momento

M

e, = —
Ny

Donde:
M = Momento de disefio en la direccion “x” o “y”

Ng = Normal de disefo

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 hormigon, la menor
dimension de los soportes debe de ser 20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25

cm si la seccién es circular.

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, Al y A2, las siguientes

limitaciones:
As1+ fyea = 0.05- Ny
Ag1* fyca < 0.5 fq- A
Asz* fyca = 0.05- Ny
Az fyca < 0.5 feq-A
Donde:

fyca = resistencia de calculo del acero a compresion
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N, = esfuerzo normal mayorado de compresion

fea = resistencia de calculo del hormigdn en compresion

Ag1 y As, = 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:

As* fyea = 0.1-Ng

Ay 'fyc,d 2 fcd Ac

Donde:

fyc,a = resistencia de calculo del acero a compresion

N, = esfuerzo normal mayorado de compresion

fea = resistencia de calculo del hormigdn en compresion
A . = érea de la seccion total de hormigdn

A ¢ = area de acero utilizado en la pieza de hormigdn armado

Pandeo en piezas comprimidas de hormigén armado. - Una estructura se llama
intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de célculo, presentan desplazamientos
transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista de la

estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo Lo de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de

momento nulo del mismo.

La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en la tabla 18 en funcion de la
sustentacion de la pieza. 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 esta parte, siendo para ello preciso
decidir previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse

traslacional.

lob=a-1
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Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

X (EZI) de todos los pilares

X (ET) de todos las vigas

Y = (igual para Yp)

— Esbeltez geométrica y mecanica

= \I/”— < 35 Esbeltez mecanica

La pieza puede
considerarse corta

A= Eo < 10 Esbeltez geométrica

Donde:

lo: Longitud de pandeo
i: Radio de giro

k: Coeficiente de pandeo
Los valores limites para la esbeltez mecanica son los que mencionan a continuacion:

e Para esbelteces mecanicas A < Alim la pieza puede considerarse corta,
despreciandose los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar
ninguna comprobacion de pandeo. Segun la Instruccion espanola Alim esta
asociada a una pérdida de capacidad resistente menor del 10 % respecto
del soporte considerado corto, y vale:

C
Alim = 35\/

v = Axil reducido de célculo que solicita al soporte.

0.24
1+—+34(——1)2 <100

/h €2

Donde:

Ny
Ac fea
el = Mayor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.

v =

e2 = Menor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.
h = Dimension del soporte en el plano de flexion considerado.
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C = Coeficiente que depende de la disposicion de armadura: 0.24 para
armadura simétrica en las dos caras

e Para esbelteces mecanicas 100 <A <200 (geométricas 29 < Lo <58), debe
aplicarse el método general, para soportes de secciones y armadura
constante.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado

con esbelteces mecanicas A > 200 (geométricas Ao > 58).
2.12.1. Armadura Longitudinal.

Las armaduras longitudinales tendran un diametro 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.

- Laseparacion méaxima 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.

- Para que el hormigdn 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.
2.12.2. Armadura Transversal.

La mision 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 v,
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 hormigon. EI didmetro de las armaduras transversales debe

ser al menos igual a 6mm, o a la cuarta parte del diametro maximo de las barras

72



€6 9
S

longitudinales comprimidas. La separacion “s”, entre estribos, no debe sobrepasar a la

menor de las tres (3) cantidades siguientes:
- 12 veces el didametro minimo de las barras longitudinales.

- La menor dimensién del nudcleo de la seccidn, limitado por el borde exterior de la

armadura transversal.
- 300 mm.

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

distribucion helicoidal de la armadura transversal.
2.13. ESTRUCTURAS COMPLEMENTARIAS (ESCALERAS).

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 distribucién minima colocada a lo largo del paso (Figura 2.29).

Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacion que presente
varios niveles. La funcion primordial que tienen es conectar un punto de la estructura con

otro, ubicado dentro de la misma, pero con diferentes cotas de nivel.
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 del escalon.

- Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

- Contrahuella: Parte vertical del escaldn.

- Baranda: Proteccién de la escalera.

73



Figura 2. 29. — Armadura y Encofrado de una Escalera

Colocacion de peldafios

Fuente: https://www.ar.pinterest.com

Figura 2. 30. — Partes de una Escalera

Pasamanos

Baranda

Descanzo

Huella -

Contrahuella
) 1] | Tramo

Escalon de Arranque Voladizo

Fuente: www.peldanea.com

Condiciones de calculo. - Para el célculo de escaleras no existe una metodologia
normada, es por eso que, cominmente se las calcula como losas macizas, representadas

por vigas en su mayor longitud, variando de acuerdo a diferentes analisis los tipos de
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apoyos longitudinales que puedan tener. La Figura 2.31.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 calculo. La losa esta simplemente apoyada en las vigas del inicio y final, de manera
gue 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 porcion del méximo positivo o una
armadura negativa igual a una porcion de la calculada para el momento méaximo positivo.
La Figura 2.31.b representa una viga de igual geometria a la anterior. Sin embargo, se
encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores maximos positivos
resultan en consecuencia menores que los de la Figura 2.31.a, sin embargo, se generan

momentos de distinto signo.

Figura 2. 31. — Condiciones de Borde en Tramos de Escaleras

2.31.a. Viga isostatica (momento 2.31.b. Viga hiperestatica (momento
maximo positivo) maximo negativo)
Yetbrdvded by dbibed VI

Fuente: Elaboracién propia

Este planteamiento es basado en obtener un célculo 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
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dimensionamiento de armaduras para el momento flector positivo correspondiente a la
Figura 2.31.a, tomando previsiones en el armado para cubrir los momentos negativos

correspondientes al funcionamiento estructural indicado en la Figura 2.31.b.
2.13.1. Cargas que Acttan sobre la Escalera.
a) Peso propio de la escalera
Losa de los tramos de subida y bajada:
Qrampla = U VHeao " Q
peldaiio = VOlpeldaﬁo “Yreae " N°petdasios
Losa de descanso:
Qdescanso = U VHeao " @
Donde:

a = Base de la losa.

t = espesor de la losa
b) Cargas permanentes

La sobrecarga por el peso de acabados y la baranda seré la especificada en el Anexo 4.
Por lo tanto, la carga permanente seré:

CIpermanente = Gacabados + 9varandas
c) Carga de disefio
La sobrecarga de disefio es la indicada en el Anexo 3 - Tabla 1.

Qsobrecarga = 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 2.31.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 anélisis de la viga, Figura 2.31.b, se obtendra el momento

flector maximo negativo, con el cual se debe calcular los refuerzos negativos.
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2.13.2. Célculo de las Armaduras.
Se debe realizar la mayoracion de las solicitaciones, con la ecuacién:
Mg = vf " Minax
Momento reducido de célculo (uq), se debe calcular aplicando la ecuacion:

“d_bw'dz-fcd

Posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (wim) con el Anexo 3 -

Tabla 3.
a) Armadura positiva
Con pgq Se obtiene una cuantia mecéanica de w valor extraido del Anexo 3 - Tabla 4.

Determinacién de la armadura (As), aplicando la ecuacion:

f
As=w-bw-d-2
£y

b) Armadura minima

Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenido del

Anexo 3 - Tabla 5y 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
s1 As min

¢) 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 pgq Se obtiene una cuantia mecanica w de valor extraido del Anexo 3 - Tabla 4.
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Determinacién de la armadura negativa (As-), aplicando la ecuacion:

f
As=w-bw-d-2
£y

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

cuantia minima).
d) Refuerzo transversal por temperatura

La armadura para este proposito (Ast), debe ser calculada con la cuantia minima aplicando

la ecuacion:

Ast =Wpin-L-d
Asimismo, para determinar el nimero de barras se considerara un didmetro, entonces el
numero de barras a usar seré:

A
N°de barras = —
Ao

2.14. RAMPA DE HORMIGON ARMADO.

Figura 2. 32. — Rampa de Hormigon Armado

Fuente: Elaboracion propia
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Las rampas de hormigén 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.
Proceso de calculo
Se debe realizar la mayoracion de las solicitaciones, con la ecuacién:
My = Yr- M ax
a) Calculo de la armadura positiva en la menor direcciéon “x”

Momento reducido de célculo (uq), se debe calcular aplicando la ecuacion:

ud_bw'dz'fcd

Posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (wim) con el Anexo 3 -
Tabla 3.
Con pq Se obtiene una cuantia mecanica de w valor extraido del Anexo 3 - Tabla 4.

Determinacion de la armadura (As), aplicando la ecuacion:

f
As=oo-bw-d-Ld
fya

Determinacién de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenido del
Anexo 3 - Tabla 5y con la ecuacién:

Ag min = Wpin " by *h
En seguida, se toma el mayor valor entre la armadura positiva y la armadura minima,

como en la ecuacion:

A
Ay > { s
s1 As min

b) Calculo de la armadura positiva en la direcciéon “y”

(Y3

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

minima.
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Determinacién de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenido del
Anexo 3 - Tabla 5y con la ecuacién:
Ag min = Wmin " by *h
c) Calculo de la armadura negativa en la menor direccién “x”
Momento reducido de célculo (uq), se debe calcular aplicando la ecuacion:

My

ud=bw'd2'fcd

Posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (wim) con el Anexo 3 -

Tabla 3.
Con pq Se obtiene una cuantia mecanica de w valor extraido del Anexo 3 - Tabla 4.
Determinacion de la armadura (As), aplicando la ecuacion:

f
Aszu)-bw-d-Ld
fya

Determinacién de la armadura minima con una cuantia geométrica minima obtenido del
Anexo 3 - Tabla 5y 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
s1 As min

d) Calculo de la armadura negativa en la direccion “y”

(Y3

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

Anexo 3 - Tabla 5y con la ecuacion:

Ag min = Wpin by - h
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2.15. ZAPATAS AISLADAS.

Toda cimentacion ha de garantizar, de forma permanente, la estabilidad de la obra que
soporta. Por ello, deberd calcularse teniendo en cuenta, por una parte, el adecuado
coeficiente de seguridad frente al hundimiento; por otra, los asientos que pueden
producirse, los cuales deben ser compatibles, con la capacidad de formacion de la
estructura cimentada, con el fin a que la misma va destinada y con la calidad del terreno
que sirve de sustentacion. 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.

Figura 2. 33. — Cimentacién Sometida a Momentos y Fuerzas Horizontales

-
-
-

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

La comprobacion consistird en verificar que los momentos estabilizadores de las fuerzas
exteriores respecto al punto “A” (Figura 2.33) superan los momentos de vuelco; es decir,

que se cumple:
(N+G)(a2)=M+V.h) 1
donde:

N, M,V = esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante, en la cara superior de la
cimentacion
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G = peso propio de la cimentacién

A =ancho del elemento de cimentacion

h = altura total del elemento de cimentacion

v1 = coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se recomienda adoptar el valor 1.5

En la anterior expresién no se incluye el peso del terreno que gravita sobre el elemento de
cimentacion, cuyo efecto es estabilizador, ya que, para poderlo tener en cuenta, tendria
que existir absoluta certeza de que dicho efecto actuard, de modo permanente, durante
toda la vida de servicio de la cimentacion y con el valor que para el mismo se hubiese
adoptado en el calculo. Para la comprobacién de la seguridad al deslizamiento, como
fuerza estabilizante se contard sélo con el rozamiento entre la base del elemento de
cimentacion y el terreno, o la cohesion de éste. El posible empuje pasivo sobre la cara
lateral del elemento no se tendra en cuenta a menos que esté garantizada su actuacion

permanente. Se verificard que se cumplen las siguientes expresiones:

- Para suelos sin cohesion (arenas): (N+G) tg od > v2 V
- Para suelos cohesivos (arcillas): ACq>y2 V
donde:
N, V = esfuerzo normal y esfuerzo cortante, en la cara superior de la cimentacion
(Figura 2.33)
G = peso propio de la zapata
¢©d = (2¢/3) = valor de célculo del angulo de rozamiento interno
Cdq = 0,5 ¢ = valor de calculo de la cohesion
A = area de la base del elemento de cimentacion
v2 = coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor
1.5.

Zapatas aisladas. - 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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(ho) en el borde debe ser ho > h/3 y no menor de 25 cm. El angulo de inclinacion suele
tomarse B < 30°, que corresponde, aproximadamente, al angulo de talud natural del

hormigon fresco. Las formas tipicas de la seccion son las indicadas en la Figura 2.34.

Figura 2. 34. — Formas Tipicas de una Zapata Aislada

—
' :
1 i
F a 1 F a 1 \ a 1
s B s B e B
7_l—a0—- 7_Lao—l _'_Lao-l

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigon Armado - Decimocuarta edicién. Editorial
Gustavo Gili S.A. Espafia.

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

méaximo (Figura 2.35), en los dos tipos siguientes:

Figura 2. 35. — Zapatas Rigidas y Flexibles

Vmax
.
h RIGIDA Vmax < 2h

Vmax

FLEXIBLE Vi > 2h

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
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— Tipo | — Zapatas Rigidas

Incluye los casos en que el vuelo maximo de la cimentacion Vmax, 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 méaximo es superior a 2h, en alguna de las

direcciones principales.
2.15.1. 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 secciones 1-1
y 1’-1’, medidas a una distancia de 0.15-a0 0 0.15-bo, de la cara interior de los paramentos,

como se muestra en la Figura 2.36.

Figura 2. 36. — Calculo a Flexién de una Zapata Flexible

A —at=b{ a0+ 21—
A

| —

——v— \

o

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigdn Armado - Decimocuarta edicién. Editorial Gustavo Gili

S.A. Espafa.

Las normas exigen que la seccidn total de armadura, en una direccion, no sea inferior al

20% de la correspondiente en la otra direccion.

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

_ YN (aag ‘)
Mog =22 (=2 4015 ay)
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Donde:

a = Lado mayor de la zapata.

ao = Lado mayor de la columna.

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 célculo: U= #‘f}‘fcd
Cuantia mecanica: w=ul+uw
Capacidad mecanica del acero: Us=As fya=w-b-d- fq
Armadura minima: ASpin = Pmin " b - d

2.15.2. Calculo a cortante.

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

foa = 0.5 fea

Figura 2. 37. — Comprobaciones al Cortante y Punzonamiento

b)

|
—a0—t—d

Fuente: Jiménez Montoya, P. (2000). Hormigén Armado - Decimocuarta edicién. Editorial Gustavo Gili

S.A. Espafia.

Se verifica en la seccién 3-3, cuando sea a — a, = b — b,, caso contrario se comprobara

en la seccién ortogonal. Se verifica de acuerdo a la siguiente ecuacion:

yf-N(a—ao

(5" d) <ds fa
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2.15.3. Calculo a Punzonamiento.

Para la comprobacion a punzonamiento, se tomara como seccion de referencia en la cual
debe hacerse la comprobacion, aquella seccion perpendicular a la base de la zapata o
cabezal, formada por el conjunto de secciones verticales, situadas alrededor del pilar o
muro que se cimienta, concéntricas con él, a una distancia de su paramento igual a la mitad

del canto util del elemento de cimentacion (Figura 2.37).
La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando sea:

Yr- N
a'b

[a-b— (ao + d)(bo +d)] < Ac 2fpa

Siendo Ac:
Ac=2-(a,+d+b,+d)-d,
2.15.4. Comprobacién de la Adherencia.

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

de cimentacion, debera verificarse para ambos lados que:

YN
a

Vd 3
Tba=0_9.d.7;l.n..®sfbd=k',’fcd2

Vda

(a _za" +0.15- q,)

donde:
V4a = cortante de calculo en la seccién 1-1
n = ndmero de barras

d = canto (til de la seccion
2.16. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO.
2.16.1. 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 construccion 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
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puede apreciar de manera visual en los planos, de modo que, se debe redactar una
descripcion de lo gue 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 establecerd necesariamente, los siguientes datos de

los materiales para la obra:

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

- Resistencia especificada para el hormigdn

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 determinacion 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.

En relacion con el proceso de ejecucion de la obra, se deberdn 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 maximo de la carga
para la cual, de acuerdo con los datos facilitados por el proyectista, se permite la
utilizacion de la estructura. Este valor habrd de figurar en una placa, de material
indestructible, que se mantendra permanentemente colocada en un lugar adecuado de la
construccion, para la debida informacion de los usuarios, durante la vida de servicio de la

estructura.
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2.16.2. COmputos Métricos.

Los codmputos métricos son un estudio minucioso de medicion de longitudes, areas y
volimenes de todos los elementos de una obra. Requieren el manejo de formulas
geomeétricas para determinar qué cantidad de materiales y qué cantidad de mano de obra
son necesarios para realizar la obra. EI 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 formacién 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.

- Se debe efectuar un estudio integral de los planos y especificaciones técnicas del
proyecto relacionado entre si los planos de Arquitectura, Estructuras.

- Precisar la zona de estudios o de computos métricos y trabajos que se van a
ejecutar.

- El orden para elaborar los codmputos métricos es primordial, porque nos dara 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.
2.16.3. Precios Unitarios.

Precio unitario es el importe de la remuneracion o pago total que debe cubrirse por unidad
de concepto terminado y ejecutado conforme al proyecto, especificaciones de
construccion y normas de calidad, la integracion de este requiere del conocimiento técnico
de la obra y del marco normativo vigente. Esto ayuda para obtener un soporte practico y
podra evaluar el rendimiento de la fuerza de trabajo y del equipo que intervienen en cada

concepto, asi como el costo de los insumos de acuerdo a cada regién econémica.

88



El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de
trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria o equipo de construccién), 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). La enumeracion de los costos y cargos mencionados para el anlisis, célculo
e integracion de estos tiene por objeto cubrir en la forma méas amplia posible los recursos

necesarios para realizar cada concepto de trabajo.
2.16.4. Presupuesto General de la 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 basard 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
ejecucion de la unidad de obra.

- Los gastos de amortizacién 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.

- Los costos de ensayos, controles de calidad, pruebas de laboratorio.

- Los gastos generales y utilidades del constructor, y los imprevistos.
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Todos estos gastos, excepto aquellos que figuren en el presupuesto valorados en unidades
de obra, 0 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 ejecucién del proyecto.
2.16.5. Cronograma de Ejecucion.

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 ejecucién de una

produccion organizada.
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3. INGENIERIA DE PROYECTO.
3.1. ANALISIS DEL LEVANTAMIENTO TOPOGRAFICO.

La topografia del lugar presenta una superficie relativamente plana, tal como se aprecia
en las fotografias, tiene una altitud promedio de 1928 m.s.n.m. (Figura 3.1).

- Latitud 21°37°42.14" S
- Longitud 64°46°35.03" O
Figura 3. 1. — Fotografia de la Superficie del Terreno

Fuente: Elaboracion Propia

Se muestra el detalle del levantamiento topogréfico del terreno en el Anexo 1.
El terreno cuenta con una superficie de 3500 m?, con un area de construccion de 2343.78
m?, topograficamente se considera un terreno plano con una pendiente menor al 1%, ya

que el lugar de emplazamiento de proyecto se encuentra en una zona transitada de la
comunidad de Tolomosa Grande.
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3.2.ANALISIS DEL ESTUDIO DE SUELOS.
3.2.1. Capacidad de Soporte del Suelo.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realizé en dos pozos, ubicados
en lugares estratégicos del terreno, con profundidades iguales y con un didmetro de 1.5 m.
(Figura 3.2)

Figura 3. 2. — Curvas de Nivel

1928, 19278 m
1928.2 m

19284 m

Fuente: Elaboracion Propia

La muestra fue extraida por medio de la cuchara partida (TERZAGHI) la misma permite
ejecutar ensayos de penetracion dinamica S.P.T. mediante la percusién con caida libre del
martillo de 63.5 kg cada 76.2 cm de altura registrando el niamero de golpes (N) necesario
para un total de 30 centimetros. El estudio de suelos fue elaborado por CEPAS —
CONSULTORA Y CONSTRUCTORA, dando como resultado lo que se indica a
continuacién en la Tabla 3.1. Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas
en el Anexo 2, donde se detalla que todo el estrato de suelo es uniforme.
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Tabla 3. 1. — Resultados del Estudio de Suelos

ENSAYO N°1
Profundidad 4,00 metros
namero de golpes 33

Gravas Limosas, mezclas de grava-arena

Descripcién y limo.
Humedad Natural 25.42%
Resistencia Admisible 2.00 (Kg/lcm2)
ENSAYO N°2

Profundidad 4.00 metros
namero de golpes 30

Gravas Limosas, mezclas de grava-arena

Descripcion ]

y limo.
Humedad Natural 26.44%
Resistencia Admisible 1.90 (Kg/cm2)

Fuente: Estudio de suelos Anexo 2

3.2.2. Incremento del Esfuerzo Vertical en una Masa de Suelo Causado por

Carga de Cimentacion.

El nivel de fundacion se realizard a 2m y se tomara la resistencia del pozo N°2 ya que
dicho estudio se realiz6 a 4m de profundidad, se tendra un analisis segun las relaciones
matematicas que desarrollo Boussinesq para la determinacion de los esfuerzos normal y
de corte en un punto cualquiera dentro de medios homogéneos:

qo"B-L

=B L+

Entonces tenemos que el esfuerzo a una profundidad de 4m es:
Ogam = Ap + q,
do = Ogam — AP

A _(Gadm_Ap)'B'L
P=" B+ +2
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Iterando y reemplazando datos de B =L.=200 cm como dimensiones maximas, se tiene un

incremento de presién del terreno de:

_(1.90 — Ap) - 200 - 200
P =200 + 200)(200 + 200)

= 0.38 kg /cm?

Entonces la carga admisible a los 2 m de profundidad sera de:
o = Ogam — Ap = 1.90-0.38
qo = 1.52kg/cm?

Dicho valor sera utilizado como resistencia admisible del terreno a 2m de profundidad ya

que se trata de un estrato homogéneo.

En el Anexo 2 se presenta el célculo detallado de la carga admisible a los 2m de
profundidad junto con el marco referencial de dicho método, ademas que se adjuntaron el
calculo por medio de métodos teoricos (Terzagui y Meyerjof) para realizar la verificacion

de la capacidad portante del terreno.
3.3. IDEALIZACION ESTRUCTURAL.
3.3.1. Determinacion de la Forma General.
La forma general para una estructura se selecciona entre varias alternativas posibles.
3.3.1.1.  Andlisis de alternativas.

A continuacion, se realizara un analisis de ventajas, desventajas y costos de cada elemento

estructural segun a las alternativas planteadas para poder elegir la alternativa mas viable.
Alternativa N° 1:
— Cubierta y Entrepisos:

Losa alivianada de H°A°.- El costo incluyendo el plastoformo es de 364.20 Bs EI metro

cuadrado (Fuente: Revista Presupuesto y Construccion).

Losa Alivianada con Vigueta Pretensada.- El costo de una losa de este tipo es de
aproximadamente 261.00 Bs. ElI metro cuadrado (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion).
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Las ventajas de este tipo de forjados son similares a los de las losas bidireccionales
macizas; no obstante, a igualdad de canto, cargas de luces, estas losas tienen una mayor
resistencia al punzonamiento y las deformaciones generadas son menores. Las desventajas
es que las luces a cubrir tienen que ser relativamente inferiores a las proyectadas en
estructuras independientes de hormigén armado y siempre vamos a requerir de un punto
de apoyo que puede ser un muro portante o bien vigas o columnas. Asi mismo se pueden
cubrir luces de hasta 6 metros, obviamente hay que tener en cuenta cual sera la carga que

soportara.
— Estructura de Sustentacion: Porticos de H°A° conformado por vigas y columnas.

Columna de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a compresion. EL costo de una esta
aproximadamente en 3 083.21 Bs. El metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion)

Vigas de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a flexion. El costo de una
aproximadamente es 3 094.67 Bs. El metro cubico (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion)

Las ventajas son que es un material con aceptacion universal, por la disponibilidad de los
materiales que lo componen. Tiene una adaptabilidad de conseguir diversas formas
arquitectonicas, posee alto grado de durabilidad, posee alta resistencia al fuego.
(Resistencia de 1 a 3 horas). Tiene la factibilidad de lograr diafragmas de rigidez
horizontal. (Rigidez: Capacidad que tiene una estructura para oponerse a la deformacion
de una fuerza o sistemas de fuerzas) Capacidad resistente a los esfuerzos de compresion,
flexion, corte y traccion. La ventaja que tiene el concreto es que requiere de muy poco
mantenimiento, tiene una mayor rigidez. Las desventajas tienen poca resistencia a la
traccion, aproximadamente la décima parte de su resistencia a la compresion. Aunque el
acero se coloca de modo que absorba estos esfuerzos, la formacion de grietas es inevitable.
El concreto requiere mayores secciones y por ende el peso propio es una carga muy
importante en el disefio. Requiere de un permanente control de calidad, pues esta se ve
afectada por las operaciones de mezcla, colocacion, curado, etc. Presenta deformaciones
variables con el tiempo, bajo cargas sostenidas, las deflexiones en los elementos se

incrementan con el tiempo.
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— Fundaciones:
Zapatas Aisladas de H°A°.- Son elementos que transmiten las cargas al suelo son de
seccion pequefia comparada con los cimientos corridos. Su costo es aproximadamente de

2 037.61 Bs. El metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y Construccion)

Las ventajas son empleadas para pilares aislados en terrenos de buena calidad, cuando la
excentricidad de la carga del pilar es pequefia 0 moderada. Esta ultima condicion se
cumple mucho mejor en los pilares no perimetrales de un edificio. Las desventajas son

gue no son recomendables utilizarlas cuando el nivel freatico es alto.

Figura 3. 3. — Alternativa de Disefio 1

Viga de H°A® Losa Alivianada
Columna de H*A®
Viga de H°A® Losa Alivianada
Columna de H*A®
Viga de H°A® Losa Alivianada
Columna de H°A®
Viga de H°A® Viga Planta Baja
Zapatas Aisladas / \ A Zapatas Aisladas
de H°A® de H°A®

Fuente: Elaboracion Propia
Alternativa N° 2:
— Cubierta y Entrepisos:

Losa Reticular.- El costo de una losa de este tipo es de aproximadamente 832.31 Bs. El

metro cuadrado (Fuente: Insucons Bolivia: Analisis de precios unitarios y presupuestos
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de la construccién) . Las ventajas de este tipo de losa son: la versatilidad, bajo volumen
de concreto, menor peso propio, uniformidad en los acabados, aislacién de modulacion,
disminuye efectos del sismo. Las desventajas de este tipo de losa son: Relativa dificultad
en el proceso constructivo, poca capacidad para absorber esfuerzos de corte en los apoyos,
poca capacidad para soportar cargas concentradas, es de alto costo, alto mantenimiento

del encofrado.

— Estructura de Sustentacién: Pdrticos de H°A° conformado por vigas y columnas.

Columna de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a compresion. EL costo de una esta
aproximadamente en 3 083.21 Bs. ElI metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion)

Vigas de H°A°.- Elemento estructural que trabaja a flexion. El costo de una
aproximadamente es 3 094.67 Bs. El metro cubico (Fuente: Revista Presupuesto y

Construccion).

Las ventajas son que es un material con aceptacion universal, por la disponibilidad de los
materiales que lo componen. Tiene una adaptabilidad de conseguir diversas formas
arquitectonicas, posee alto grado de durabilidad, posee alta resistencia al fuego.
(Resistencia de 1 a 3 horas). Tiene la factibilidad de lograr diafragmas de rigidez
horizontal. (Rigidez: Capacidad que tiene una estructura para oponerse a la deformacion
de una fuerza o sistemas de fuerzas) Capacidad resistente a los esfuerzos de compresion,
flexion, corte y traccion. La ventaja que tiene el concreto es que requiere de muy poco
mantenimiento, tiene una mayor rigidez. Las desventajas tienen poca resistencia a la
traccion, aproximadamente la décima parte de su resistencia a la compresion. Aungue el
acero se coloca de modo que absorba estos esfuerzos, la formacion de grietas es inevitable.
El concreto requiere mayores secciones y por ende el peso propio es una carga muy
importante en el disefio. Requiere de un permanente control de calidad, pues esta se ve
afectada por las operaciones de mezcla, colocacion, curado, etc. Presenta deformaciones
variables con el tiempo, bajo cargas sostenidas, las deflexiones en los elementos se

incrementan con el tiempo.
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— Fundaciones:

Zapatas Aisladas de H°A°.- Son elementos que transmiten las cargas al suelo son de
seccion pequefia comparada con los cimientos corridos. Su costo es aproximadamente de

2 037.61 Bs. El metro cubico. (Fuente: Revista Presupuesto y Construccion)

Las ventajas son empleadas para pilares aislados en terrenos de buena calidad, cuando la
excentricidad de la carga del pilar es pequefia 0 moderada. Esta Ultima condicion se
cumple mucho mejor en los pilares no perimetrales de un edificio. Las desventajas son

gue no son recomendables utilizarlas cuando el nivel freatico es alto.

Figura 3. 4. — Alternativa de Disefio 2

Viga de H°A® Losa Reticular
Columna de H°A®
Viga de H°A® Losa Reticular
Columna de H°A®
Viga de H°A® Losa Reticular
Columna de H°A®
Viga de H°A® Viga Planta Baja
Zapatas Aisladas / \ /\ Zapatas Aisladas
de H°A® de H°A®

Fuente: Elaboracion Propia

3.3.1.2. Alternativa seleccionada.

Bajo el estudio realizado se define que la alternativa de planteo estructural que sera

desarrollada en el proyecto es la Alternativa N° 1. Por las claras ventajas que ofrece de
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forma estructural, econémica y constructivamente respecto a la Alternativa N°2, el
analisis comparativo tanto en la parte técnica como en la parte econémica se encuentra

detallada en el Capitulo IV - Aporte académico de dicho documento.

Cubierta y Entrepisos: Losas Alivianadas con viguetas pretensadas con complemento de
plastoformo.

Pdrticos de Columnas y Vigas: Estas seran de Hormigén Armado al ser de este material

presentan mayor rigidez.
Fundacion: Estas seran Zapatas Aisladas de Hormigon Armado.

Figura 3. 5. — Alternativa de Disefo Seleccionada

Viga de H°A® Losa Alivianada
Columna de H°A®
Viga de H°A® Losa Alivianada
Columna de H°A®
Viga de H°A® Losa Alivianada
Columna de H°A®
Viga de H°A® Viga Planta Baja
Zapatas Aisladas / \ /\ Zapatas Aisladas
de H°A® de H°A®

Fuente: Elaboracion Propia

3.3.1.3. Planteamiento estructural.

Se analizara la estructura porticada de hormigdn armado que contiene: columnas, vigas,
losas alivianadas con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo, zapatas

aisladas, escaleras, rampas de H°A°.
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- Fundaciones: Compuesta por zapatas aisladas, nivel de fundacion a 2m.

- Columnas: Compuesta por secciones cuadradas, rectangulares y circulares.

- Vigas y sobrecimientos: Compuestas por secciones rectangulares, la mayor luz 7m.

- Entrepisos: Constituidos por losas alivianadas de viguetas pretensadas con

complemento de poliestireno.

Se analizara todos los elementos estructurales mencionados anteriormente, se comenzara
haciendo un pre dimensionamiento de las secciones en base a un analisis segun
recomendaciones de las normas, experiencia de otros proyectos y criterios constructivos,
se realizaré el calculo en el programa CYPECAD. Se presenta el planteamiento estructural
de toda la estructura y posteriormente el esquema estructural por plantas con sus

respectivas dimensiones.

Figura 3. 6. — Estructura del Centro de Salud de Tolomosa Grande Modelada en
CYPECAD
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Fuente: CYPECAD
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El edificio contara con junta de dilatacion térmica dado que la normativa CBH-87 indica

lo siguiente:

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

condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no seré superior a:
- Enregiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10°C), 25 m.

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

En el lugar de emplazamiento del proyecto, la comunidad de Tolomosa Grande
corresponde a la primera condicion region seca y con gran variacion de temperatura, la

dimensién del edificio es de 32 m. mayor a los 25 metros que exige la normativa.
3.3.2. Investigacion de las Cargas.
3.3.2.1. Peso propio.

El peso propio de la estructura el programa CYPECAD por defecto las considera y no es

necesario realizar el célculo.
3.3.2.2.  Carga permanente.

Cielo falso con placas de yeso = 20 kg/m?

Sobrepiso y acabados = 150 kg/m?

Muro de ladrillo de 6 huecos espesor 18 cm = 810 kg/m

Muro de ladrillo de 6 huecos espesor 12 cm = 520 kg/m

Muro de ladrillo de 6 huecos espesor 18 cm para terraza = 210 kg/m
Carpinteria metélica con vidrio para entrada principal = 45 kg/m
Ventana de vidrio de fachada principal = 140 kg/m

Cubierta de policarbonato = 500 kg/m

Carga de barandas = 22 kg/m

El analisis de las cargas se detalla en el Anexo 4.
3.3.2.3.  Sobrecarga de servicio.

La carga viva para la edificacion serd aplicada segin norma, los detalles se especifican en

el Anexo 4.
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3.3.2.4. Accion del viento.

En Bolivia no contamos con una normativa de vientos aprobada es por eso que no se
cuenta con datos fehacientes de las acciones que el viento puede producir en una
estructura, sin embargo, Se cuenta con una normativa que estd en revision
ANTEPROYECTO DE NORMA BOLIVIANA APBN-1225003-1, la misma cuenta con
datos de velocidades del viento para los distintos departamentos del pais, estos datos se

obtendran para introducir en el programa para que realice el calculo de la estructura.
Los detalles de las consideraciones del viento se detallan en el Anexo 4.
3.3.25.  Accibn sismica.

La aceleracion sismica probable para la comunidad de Tolomosa Grande es 0.07 Ao/g
con esta aceleracion pertenece a un espectro TIPO |11, imperceptible para la mayoria de
las personas y que no generaran dafios severos en la estructura por la accion de este efecto
sismico, seguin los datos obtenidos de la Norma Boliviana de Disefio Sismico NBDS-2006,
por esta razon no se considerd esta accion en el analisis de cargas ni en el calculo

estructural. Los detalles de las consideraciones de sismo se detallan en el Anexo 4.
3.3.3. Analisis de Esfuerzos.

El software CYPECAD proporciona un resumen de solicitaciones en los elementos a partir
de las demandas de carga y un analisis basado en las diferentes solicitaciones, de acuerdo

a la estructura de la siguiente Figura 3.7.
Las plantas tienen las siguientes elevaciones:

Tabla 3. 2. — Elevaciones de las Plantas

Planta Planta Altura (m) Cota (m)
5 Tercer piso(terraza) 4 12.40
4 Segundo piso 4 8.40
3 Primer piso 4 4.40
2 Sobrecimientos 2.4 0.4
1 Cimentacion - - -2

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3. 7. — Estructura del Centro de Salud de Tolomosa Grande Modelada en
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Fuente: Planos Arquitecténicos

El reporte completo de todas las solicitaciones para vigas, columnas y zapatas se encuentra
en el Anexos 7.

3.3.4. Seleccion de los Distintos Elementos.
Predimensionaminto de vigas:
Las vigas se utilizan para absorber cargas horizontales, se disefiara a flexion que es el

caso mas desfavorable, sus dimensiones minimas son:

b= 200mm h>—

Asumiremos como predimensionamiento una base de la viga de:
b=20cm
Dichas bases de vigas dependeran de la luz de cada viga, teniendo b = h/2.

— Luces de longitud minima de | =3.5m
l 350 cm

h = E=TO= 29.16 cm
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constructivamente se puede asumir h = 30 cm

— Luces de longitud maximas de | =7.00 m

l 700 cm
h=—=

2= 12 =58.33cm

constructivamente se puede asumir h = 60 cm

Dichas dimensiones solo corresponden a un predimensionamiento por lo tanto pueden

estar sujetas a modificaciones.
Predimensionamiento de 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. En el presente caso, al tener una estructura de 3 plantas
es razonable considerar que el predimensionamiento de las columnas sélo sea por carga

vertical.
Para dimensionar las columnas se empled el siguiente criterio:

P(servicio)

A =
rea bruta 045/,

Donde:
P(servicio) = (Area tributaria de la columna) - (# de pisos) - (carga unitaria asumida)
fex = Resistencia caracteristica a la compresion del concreto

Como carga unitaria se suele utilizar un valor de 1 ton/m?

Se hace el analisis de una columna central P71, correspondiente a una columna central lo

que nos da a entender gque es una de las mas solicitadas.
fex = 255 kg/cm?
P(servicio) = (3.5m - 1.6m + 3.5 m- 2.6m) - (3) - (1000 kg/m?) = 44 100 kg

A bruta = 44109 = 384..31 cm?
reabruta = ooe—ee = 384.31cm

Las dimensiones de las columnas se asumiran inicialmente de 25 x 25 (area de 625 cm?)

ya que son las dimensiones minimas segun la Norma Boliviana CBH — 87, de acuerdo a
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las solicitaciones se analizara incrementar la seccion mas conveniente de la columna para

evitar cuantias de acero elevadas.
Predimensionamiento de losas unidireccionales (viguetas pretensadas):

Se recomienda una altura del paquete estructural segin predimensionamiento de:

5 = para losas unidireccionales

Luces minimas de 3.5 m

3.5m _ 014
25 = u. m
Luces maximas de 6 m
6.0m — 024
25 = U. m

Segun 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=30cm
Predimensionamiento de losas macizas (rampa):

Para losas macizas se tiene que debe de cumplir la relacién:

l
h>—
30

en la rampa se tiene como longitud menor | = 1.6 m, por lo tanto, se tendria un espesor de

losa de:

h—1'6—006
“30 °m

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=15cm
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3.3.5. Dibujoy detalles.

Los dibujos y detalles de la estructura se detallan en los planos arquitectonicos y planos

estructurales de dicho disefo estructural.
3.4. NORMAS DE DISENO.

Todos los elementos estructurales fueron disefiados con la Norma Boliviana del hormigon
armado (CBH-87).

3.5. HIPOTESIS DE CARGA.

Para el presente proyecto, se analizd las combinaciones de carga mencionadas en la
seccién 2.5. Hipotesis de carga, descartando la Hipdtesis |1, al ser la cubierta una losa, e
Hipotesis 111, ya que no se cuenta con carga de sismo por lo tanto no se realizara el analisis

del mismo.
De esta manera, la combinacion de carga utilizada es:
Hipotesis I: Yrg' G +¥rq: Q
Siendo: yf4 = 4, de acuerdo a un efecto desfavorable y nivel de control normal.
3.6. MATERIALES.
3.6.1. Hormigon.

Resistencia caracteristica a los 28 dias ~ fck = 25 MPa = 255 kg/cm?

Maodulo de deformacion Ec =19000 - /f. kg/cm?
3.6.2. Acero.

Limite de fluencia fyk = 500 Mpa = 5 097 kg/cm?

Mddulo de elasticidad Es = 2 100 000 kg/cm?

Ficha técnica del acero se detalla en el Anexo 8.
3.7. HORMIGON ARMADO.
3.7.1. Disposicion de las armaduras.

3.7.1.1. Recubrimiento.
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— Célculo del recubrimiento para losas

Para poder determinar el grado de exposicién de la estructura de hizo uso de Tablas de la
EHE-08 (Anexo 3, Tabla 9 — Tabla 10), para asi ingresar a la Tabla 8 del Anexo 3y poder

determinar el recubrimiento minimo.
Vida util de la estructura = 50 afios (Anexo 3 — Tabla 9)

Precipitacion media anual en Tolomosa = 595.5 mm (Sismet, datos de la estacién de San
Jacinto Sud).

Grado de exposicion = llb (Anexo 3 — Tabla 10)
Recubrimiento minimo segun las condiciones ambientales = 2.5 cm (Anexo 3 — Tabla 8)

Segun las correcciones de la tabla 8 — Anexo 3, se tiene un recubrimiento minimo para

losas de:
I'nom = I'min = 20 cm

El recubrimiento mecanico se calculard de acuerdo al didmetro de las barras y su

respectivo centro de gravedad de dichas barras actuantes en cada una de las losas.
— Célculo del recubrimiento para vigas

Para poder determinar el grado de exposicion de la estructura de hizo uso de Tablas de la
EHE-08 (Anexo 3, Tabla 9 — Tabla 10), para asi ingresar a la Tabla 8 del Anexo 3y poder

determinar el recubrimiento minimo.

]

" mecanico

" nom

Vida util de la estructura = 50 afios (Anexo 3 — Tabla 9)

Precipitacion media anual en Tolomosa = 595.5 mm (Sismet, datos de la estacion de San
Jacinto Sud).
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Grado de exposicion = llb (Anexo 3 — Tabla 10)
Recubrimiento minimo = 2.5 cm (Anexo 3 — Tabla 8)

Inom = I'min = 2.5 CM
— Calculo del recubrimiento para columnas

Para poder determinar el grado de exposicion de la estructura de hizo uso de Tablas de la
EHE-08 (Anexo 3, Tabla 9 — Tabla 10), para asi ingresar a la Tabla 8 del Anexo 3y poder

determinar el recubrimiento minimo.
Vida 0til de la estructura = 50 afios (Anexo 3 — Tabla 9)

Precipitacion media anual en Tolomosa = 595.5 mm (Sismet, datos de la estacion de San
Jacinto Sud).

Grado de exposicién = Ilb (Anexo 3 — Tabla 10)
Recubrimiento minimo segun condiciones ambientales = 2.5 cm (Anexo 3 — Tabla 8)

Segun las correcciones para armaduras sensibles a la corrosion para proteger a dicha

armadura longitudinal se tiene un recubrimiento minimo para columnas de:
Inom = 'min = 3.5 CM
— Calculo del recubrimiento para zapatas

Para las zapatas se tendra un mayor cuidado al momento de determinar el recubrimiento,
ya que el valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras
es de cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento por razones de
durabilidad, proteccion contra incendios utilizacion de grupos de barras, se podré usar este

valor maximo.
I'nom = I'min = 50 cm
3.7.1.2. Doblado de las armaduras.

Se utilizara 3.5@ para didmetros interiores con una prolongacion recta igual a 2@. Dichos
calculos se adjuntan en el disefio de cada elemento estructural.
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3.7.1.3.  Anclaje de las armaduras.

Para determinar la longitud de anclaje de las distintas barras de la estructura se tiene:

Armadura de traccion l, =mg-0* = % ‘@ =>15cm
Armadura de compresién l, =my 0% > DX ¢ >15cm

20

Dichos célculos se adjuntan en el disefio de cada elemento estructural.
3.7.1.4.  Empalme de las armaduras.

El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente y (Tabla

2.7). Dichos célculos se adjuntan en el disefio de cada elemento estructural.

20 cm
L,=y-1,—10-0>{ 100
05 * lb
3.8.COEFICIENTES DE MINORACION DE RESISTENCIAS Y
MAYORACION DE CARGAS.

Coeficiente de minoracion del Hormigén. - De acuerdo con el Anexo 3 - Tabla 2:
Estados limites dltimos — Coeficiente de minoracién de la resistencia del hormigén, el

coeficiente de minoracion del hormigoén es:
vc=1.50

Coeficiente de minoracion del Acero. - En el Anexo 3 - Tabla 2: Estados limites ultimos
— Coeficiente de minoracion de la resistencia del acero, el coeficiente para la minoracion

del acero es:
vs=1.15

Coeficiente de mayoracién de cargas. - De acuerdo a la seccion 2.8. Coeficientes de
minoracion de resistencias y mayoracion de cargas, el coeficiente de ponderacion de las

acciones es: Yfg = vig= 1.60
3.9. JUNTA 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
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de fraguado, o los asientos de los apoyos. La estructura contara con dos juntas de
dilatacion dispuestas transversal y longitudinalmente. Se tiene como resultado juntas de

dilatacion de:
AL; = 10.15mm AL, = 11.14 mm
Adoptamos un valor constructivo de:
AL =20mm
Los detalles del célculo de la junta de dilacion se detallan en el Anexo 5.
3.10. VERIFICACION DE LOSAS.
3.10.1. Verificacion de Losa Alivianada con Viguetas Pretensadas.

La verificacion se la realizara a la losa del primer piso correspondiente a las columnas
P70, P71, P72, P1y P2 (Figura 3.8).

Figura 3. 8. — Vista en Planta de la Disposicion de las Viguetas

L =53lnm
P70 ] P72
L = 690 n L | P71
PL ] ] P2

Fuente: CYPECAD
Las losas de cubierta y de entrepisos seran losas alivianadas debido a la facilidad

constructiva que representa su ejecucion, ademas del reducido peso propio de las mismas,
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lo cual favorece el disefio ya que se reducen las solicitaciones presentes en la estructura

debido al peso muerto.
3.10.1.1. Viguetas pretensadas.

Las losas estan conformadas por viguetas pretensadas CONCRETEC con complemento
de plastoformo y una capa de compresion de 5cm 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 hormigén — Viguetas prefabricadas de
hormigdn pretensado — Requisitos y métodos de ensayo. La losa alivianada o forjado
unidireccional llamado asi por que reparte las cargas que recibe en una sola direccién esta

compuesto por:

a) Viguetas Pretensadas
b) Complemento aligerante de Plastoformo

c) Carpeta de compresion de Hormigon armado

Figura 3. 9. — Losa Alivianada con Viguetas Pretensadas

Fuente: Catalogo CONCRETEC

a) Viguetas Pretensadas
Para la losa alivianada se utilizara viguetas pretensadas de la marca CONCRETEC que
son reconocidas en nuestro medio y su control de calidad en su fabricacion es reconocida

a nivel nacional. La vigueta pretensada de CONCRETEC es fabricada con tecnologia

automatizada y de Ultima generacion, obteniendo un producto de alta estandarizacién y
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calidad, garantizando las resistencias y funcionalidad en las losas de entre piso y cubiertas.

Ficha técnica de las viguetas se detallan en el Anexo 8.

Las caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada de CONCRETEC son las siguientes:

Tabla 3. 3. — Especificaciones Técnicas Viguetas Pretensadas CONCRETEC

; ; Peso Resistencia
D
Producto Imensiones (mm) promed del acero Tipo de
a b h | io (fyk=kg/cm | hormigon
(kg) %)

Vigueta Variable (hasta 350
Pretensada 56 110 | 1144 9.00 m) 17.2 18.000 Kglem?
Vigueta Variable (hasta 350
Pretensada 60 121 112 9.00 m.) 195 18.000 Kg/cm?

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC

Figura 3. 10. — Vigueta Pretensada CONCRETEC

Fuente: Catalogo CONCRETEC

La seccién de la vigueta pretensada de CONCRETEC ha sido optimizada para generar
una traba perfecta entre la vigueta y la carpeta de compresion, evitando que esta se
desprenda a causa de cualquier tipo de carga aleatoria (Figura 3.10).
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Figura 3. 11. — Caracteristicas Geométricas de la Vigueta Seleccionada

& cm

D

12 cm

L 12 en J

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC

Sistema de aplicacion de la vigueta:

Figura 3. 12. — Sistema de Aplicacion de la Vigueta Pretensada

OOMPLEMENTO DE
PLATOFORM CONCRETEC

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC

Tabla 3. 4. — Sistema de Aplicacion de la Vigueta Pretensada

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 de 12a25
Altura de carpeta de compresion hy 5 5
Altura paquete estructural H de 15a 30 de 17a 30

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC
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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 =50cm.

Se recomienda una altura del paquete estructural segun predimensionamiento de:

o5 = para losas unidireccionales

Por lo tanto:
H=25cm
Entonces se asumira una altura de complemento de:
h1 =20 cm.

Hormigdn: 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?

Acero: El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir presfuerzo y suministrar la

fuerza de tension en el concreto presforzado.

Tabla 3. 5. — Comparacion Vigueta Pretensada - Vigueta Prefabricada

Producto

Resistencia del acero

Resistencia del hormigén

Fyk = kg/cm? Fckzs = kg/cm?
Vigueta Pretensada 18 000 350
Vigueta Prefabricada 5000 210

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

Fuente: Elaboracion propia

hormigon armado In situ, garantizando mayor durabilidad y calidad (Tabla 3.5).
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Luz de célculo:
La luz de calculo de cada tramo de forjado se medira, entre ejes de los elementos de apoyo.

Las luces varian en toda la estructura, la mayor luz que tendra la vigueta sera de 5.31

metros.
Entrada en la viga:

Las viguetas deben apoyar a un minimo de 10 cm. sobre muros de mamposteria o
encadenados. Sobre encofrados de vigas a hormigonar las viguetas apoyaran un minimo

de 5cm.
El apoyo de las viguetas sera de 8 cm. en toda la estructura.
b) Complementos aligerante de Plastoformo.

Las dimensiones del plastoformo proporcionadas por el fabricante se detallan en la Tabla

3.6 y en la Figura 3.13. Ficha técnica en el Anexo 8.
El alto del canto de la bovedilla seré:
h1=20 cm.

Figura 3. 13. — Sistema de Aplicacion de la Vigueta Pretensada

@
@

- -

s
|
i
|
|
L
xr

Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC
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Tabla 3. 6. — Complemento Plastoform CONCRETEC

Complemento plastoform
edidas Dimensiones (cm) D(ekgi:g?) q
a b c d
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
Fuente: Ficha Técnica Viguetas Pretensadas CONCRETEC
c) Carpeta de compresion de Hormigon armado.

Elemento formado por hormigdn vertido en obra y armaduras, destinado a repartir las
distintas cargas aplicadas sobre el forjado. El espesor minimo h, de la losa superior

hormigonada en obra, con pieza aligerante, no debera ser menor a 5 cm.

h2=5cm.

£
he= v
in

25 cm

50 cm

Ancho efectivo de la losa. - En ausencia de una determinacion mas precisa se puede
asumir que es igual al caso de vigas en T que supone, para las comprobaciones a nivel de
seccion, que las secciones normales se distribuyen uniformemente en un cierto ancho

reducido de las alas llamado ancho efectivo.

1
be=by+z"l,<b

Donde:
be = Ancho efectivo

116



bo = 4 cm. (Ancho del nervio de la vigueta pretensada)

lo =531 cm. Luz de la vigueta

b = Separacion real entre viguetas (50 cm).

1
b, = 4+§-531 =110.2 cm.

En ningun caso el ancho efectivo sera mayor que la separacion real entre viguetas entonces

se tiene que el ancho efectivo sera:
b, = 50 cm.

Célculo 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
seccién 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.

_ Lc
fC_E

cp

'fcpﬁ fc=n'fcp

Donde:

fc, Ec = Esfuerzo, modulo de deformacién del hormigdn armado respectivamente

fep, Ecp = Esfuerzo, mddulo 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 seccién equivalente mas pequefia de concreto de mas

calidad.

_ E¢ 250 _ 19000 '\/fck _ \/fck _ V250
Ecpszso  19000-./f, /fep V350

Calculo de las caracteristicas geométricas de la vigueta

= 0.845

Propiedades de la Vigueta normalent =0.-
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Figura 3. 14. — Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada

12 cm

12 cm

Fuente: Elaboracién Propia

Tabla 3. 7. — Propiedades de la Vigueta

PROPIEDADES DE LA SECCION

ht = 12.00 cm.
Ac= 79.50 cm.?
Ic= 111545 cm.?
Cwo= 7.11 cm.
Ca = 4.89 cm.

A = Area de la seccion transversal de la vigueta
Ca0 = Brazo mecénico inferior
Ci0 = Brazo mecanico superior

Ixc = Momento de Inercia con respecto del eje x

Fuente: Elaboracion Propia

118



Propiedades de la Vigueta compuesta en t =co.-

Figura 3. 15. — Seccion compuesta de vigueta pretensada

50 cm

cm

£
u
&
Fuente: Elaboracién Propia
Es evidente que ahora se trabajara con una viga en T, es decir:
Figura 3. 16. — Seccion compuesta vigaen T
20 cm
£
u
[ip}
£
u
&

Fuente: Elaboracion Propia

Antes de calcular las propiedades geométricas de la nueva seccion mixta homogeneizada
a un concreto de resistencia igual a la de la vigueta se tiene la razén modular calculada
anteriormente

n=0.845
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Figura 3. 17. — Caracteristicas Geométricas de la Vigueta - Seccién Compuesta
Vigaen T

42,25 cm

cm

20 cm

Fuente: Elaboracién Propia

Entonces las propiedades geométricas de la seccién mixta homogeneizada son:

Tabla 3. 8. — Propiedades de la Vigueta Compuesta

PROPIEDADES DE LA SECCION

hr = 25 cm.
Ac = 405.56 cm.?

Ic= 20 234.47 cm.?
Ciwo= 7.68 cm.
Co= 17.32 cm.

A = Area de la seccion transversal de la vigueta
Cz0 = Brazo mecanico inferior
Cio = Brazo mecanico superior

Ixc = Momento de Inercia con respecto del eje x

Fuente: Elaboracion Propia

Acciones de cargas consideradas sobre la losa alivianada:

Pearga por entrepiso = 150 Kg/m?
PPpeso propio de la losa = 285 Kg/m?
SCuive = 300 Kg/m?
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Luz de calculo de las viguetas pretensadas: | = 5.31 m.
Separacién entre Viguetas: b =0.50 m.

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:
Carga Muerta: CM = (285 + 150) - 0.55 = 239.25 Kg/m
Sobrecarga de uso: SC = 300 - 0.55 = 165 Kg/m

La carga caracteristica total sobre la vigueta es:

gk = 239.25 + 165 = 404.25 Kg/m  Cargas de servicio
qd= 1.6 -404.25 = 646.8 Kg/m Cargas ponderadas

Verificacion de la Vigueta Pretensada. - Pretensar el hormigon consiste en aplicar una
fuerza total que se produzca en la misma unas tensiones contrarias a las que luego, en
servicio producirdn las cargas exteriores. De ahi la palabra pretensado, que significa
tension previa a la puesta de servicio. La existencia de la fuerza de pretensado obliga a
realizar en la pieza de hormigdn pretensado algunas comprobaciones tensionales,
fundamentalmente en dos instantes: Uno, en el de aplicacion de la fuerza de pretensado.
Otro en el estado de servicio de la pieza. Esta es una diferencia importante respecto a las

piezas de hormigdn armado.

Limitacién de la fuerza de pretensado inicial. - De acuerdo a la normativa, la fuerza de
pretensado inicial Po, ha de proporcionar en las armaduras activas una tension no superior

al menor de los limites siguientes:

075 " fp maxk 090 ) fpk

fomaxk = 18000.00 Kg/cm? Tension de rotura Gltima del acero pretensado, obtenida de la
guia Técnica de CONCRETEC
fok = 5000 Kg/cm? Limite elastico caracteristico del acero.

0.75 " fymaxx = 0.75 - 18000 = 13500 Kg/cm?

0.90 - fpx = 0.90- 5000 = 4500 Kg/cm?

Por lo tanto, se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de preesfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:

fps = 13500 Kg/cm?
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Resistencia a compresién del hormigén a los 7 dias. - EI hormigon tendrd una

resistencia del 80 % de la prevista a los 28 dias.
f.; = 0.80-350 = 280 Kg/cm?

Céalculo del momento maximo que debera resistir la losa alivianada. - Las viguetas

seran calculadas como elementos simplemente apoyados:

Kg .
q = 404.25 o Carga de servicio
L=531m Luz de célculo para las viguetas pretensadas
Resolviendo la viga simplemente apoyada se tiene que:

Ra=Re = 404.25-5.31 = 2 146,57 Kg /2 = 1 073.28 Kg

kg 2
12 _ 40425 - (5.31m)

M =1 = 142478 Kg —m = 142 478.42 Kg — cm

8 8

Esfuerzos admisibles del Hormigon:

fi=08" /fc'l- = 0.8-+/280 = 13.387 Kg/cm?

fei=—0.6"f,; =—0.6-280 = —168.00 Kg/cm?
fer = —0.45 - f, = —0.45 - 350 = —157.50 Kg/cm?

for=16" \/Z = 1.6-V350 = 29.933 Kg/cm?

Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

Figura 3. 18. — Punto de Aplicacion de la Fuerza de Pretensado (Fp)

6 cm
£ lo] H
: ‘
o
-
£
U
lo] M~
o o o
y £ @
N
12 cm | —

Fuente: Elaboracién Propia
122



Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (Fp) con respecto al cg.

_YA;d 0126-3-1.540.126-1-340.126-1-7
Yo =Ty 4 T 0.126 -5

Yep = 2.90 cm.
El momento Mo provocado por el peso propio de la vigueta pretensada sera:

YHeae = 2 500 Kg/m3
Avigueta =79.50 sz
q = YHA° - Avigueta
I =531cm
kg 2 2
q.12 0.0025 pe 79.50 cm? ) - (531 cm)

M = =7004.97 Kg -
0 3 3 00 g-cm

El momento para el cual se disefian las viguetas, una vez puesta en servicio es:

.LZ
Mr = 3 =142478Kg —m = 14247842 Kg —cm

(Incluye el peso propio de la vigueta)

Verificacién de las inecuaciones de condicion cuando solo actUan las tensiones

producidas por el peso propioy la fuerza de pretensado.

Propiedades geométricas de la vigueta pretensada ent = 0 (Tabla 3.7.)

A =79.50cm? Area de la seccion transversal de la vigueta
Cx =4.89cm Brazo mecénico inferior

Cio =7.11cm Brazo mecéanico superior

Ixc =1 115.45 cm* Momento de Inercia con respecto del eje x

fc© =350 Kg/cm? Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias

e0=4.89-2.90=1.99cm. Excentricidad desde el eje neutro de la vigueta al punto de

aplicacion de la fuerza de pretensado.

Resistencia a la compresidn especificada del hormigdon en el momento de la carga inicial

o en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad.

foi = 0.80-350 = 280 Kg/cm?
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fti = 0.8-\/E

Realizando operaciones y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:
t=0

Mo - c
fut =52
€€ 1

Io Ao

1. Po <

Py, <548 239.035 Kg

_fci +M

2. Po S| oo
020+

Io Ao

P, < 9327947 Kg
Verificacién de las inecuaciones en la situacion de servicio:

Propiedades geométricas de la seccion compuesta — vigaen T, ent = oo (Tabla 3.8.)

A =405.56 cm? Area de la seccion compuesta

Cro0 =17.32cm Brazo mecanico inferior

Cio00 = 7.68cm Brazo mecanico superior

Ixc = 20 234.47 cm* Momento de Inercia con respecto al eje x

goo = 17.32 — 2.90 = 14.42 cm Excentricidad desde el eje neutro de la seccion

homogeneizada al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Realizando operaciones y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:
=

Mt - C100
fcf + Joo

= €x ' C 1
77'( 00100100_%)

Pp = —42986.79 Kg

Mt - ¢y

St e

4. Po = o C 1
1 (o= 4 )

Joo Aoco

P, >7767.62Kg
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El conjunto solucion para la fuerza de pretensado es el siguiente:
1.— P, < 548239.035 Kg

2.— Py < 9327947 Kg

3.— P, > —42986.79Kg

4.— Py = 7767.62Kg

CONJUNTO SOLUCION

tiempo infinito tiempo cero
SOLUCION
Al
-42986.794 7767.619 9327.947 548239.035

Verificacion de la fuerza de pretensado:
Se verifica la fuerza de pretensado inicial:
Py = fps ' Aps
fou = 18000 Kg/cm?
fps = 0.75 " fy, = 0.75 - 18000 = 13500 Kg/cm?
Aps (@amm) = 0.126 cm?
N (gamm) = 5 NUmero de cables a utilizar
Aps = Aps (@amm) " T (9amm) = 0.126 - 5 = 0.628 cm?
Py, = 13500-0.628 = 8 482.30 Kg
Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucion:
4.—Py < Py<2.-P,
7767.62 <8482.30 <9327.947 Cumple!!
Perdidas de Pretensado:
Las pérdidas de pretensado son:

- Acortamiento eléastico del Hormigén
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- Contraccién del Hormigon
- Fluencia lenta del hormigon

- Relajacion de los cables
Se asumira una pérdida de pretensado del 20 %

Fuerza de pretensado efectivo:

Po = 8 482.30 Kg Fuerza de Pretensado Inicial
AP = 0.20-8482.30 =1696.46 Kg Pérdida total de la fuerza de pretensado (Po)
Pe=8482.30 -1 696.46 = 6 785.84 Kg Fuerza de pretensado efectivo

Verificacion de los Esfuerzos en la seccion. - En las viguetas de hormigdn pretensado se
cumplirdn que bajo la accion de las cargas de ejecucion de calculo y bajo el efecto del
pretensado después de la transferencia, asumiendo un 20 % de perdidas hasta la fecha de

ejecucion del forjado, no se superen las siguientes limitaciones de tensiones:
Ent=0

Datos:

A =79.50cm.
lo=1115.45 cm*
Cw=711cm
C20=4.89 cm

€0 =1.99 cm.

Mo =7 004.97 Kg-cm
f. = 280 Kg/cm?

Esfuerzos en la fibra superior

M,-Cio PB-e-Cio F .
- ~2<08- / .
I, + I, A fa

—44.65 < 13.38

Esfuerzos en la fibra inferior

Mo'CZO Po'eo'CZO I .
- —2<_06-f,
IO Io A —_ fCl

30.67 < —168
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Ent=o

Datos:

A = 405.56 cm?

loo = 20 234.47 cm*
C100 =7.68 cm
Coo=17.32cm

eoco =14.18 cm

Mt =142 478 Kg — cm
f. = 350 Kg/cm?

Esfuerzos en la fibra superior

MT'C100+n'PO'eoo'C100 n'Po

—54.057 = —157.50

Esfuerzos en la fibra inferior

MIICZOO n'lo'eoo'CZoo 71'10 .
< . . 3
i — i < 1.60 “Cl

—121.89 < 29.93

Verificacion de la deflexidn. -Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el
elemento como en cualquier otro miembro a flexién, y se sobrepone a la deflexion del
preesfuerzo. La deflexion maxima permisible es de L/500 por lo tanto se debera cumplir:

L

Aps + App < %

Deflexion debido a la fuerza pretensora: Esta es considerada favorable por presentar

una deflexién concava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.

P e-L?
Aps = ———
8- E." Ly
Pe=6 785.84 Kg Fuerza de pretensado efectivo
e=17.32-290=14.42cm  Excentricidad
I=531cm Luz de la vigueta
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Ixc = 20 234.47 cm* Inercia de la vigueta en el eje x

E. = 19000 - /f.« Maodulo de deformacion

_ (~6785.84 - 14.42) - 5317
P 8.19000v/350 - 20 234.47

Aps = —0.479 cm.

Deflexion debido a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple:

5-q-L*

App = o
PP T 384 E,, - I

q = 646.80 Kg/m
App, =0.931cm
Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible:

Aps + App = —0.479 cm + 0.931 cm = 0.452 cm

L _531 062
500 500 2™
Aps +App < £00

0.452 < 1.062 Cumple!!!
3.10.1.2. Armadura de Distribucion.
Cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicion:

50 - ho _ 200

Apin = =
i fsd fsd

Donde:

Anmin (cm?/m): Es la armadura de reparto
ho: Espesor de la losa de compresion (cm)
fsa: 443.217 Mpa Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (Mpa)

50-5 200

> >
Amin = 434,78 — 434.78

Apmin = 0.575 > 0.46
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Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:
As = 0.575 cm?/m

Se considera un diametro 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 = 4-0.283 cm? = 1.132 cm?/m
Donde:
1.132 > 0.575 Cumple!!l
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 razon
que se selecciond este tipo de losa cumpliendo asi todas las verificaciones exigidas por la
normativa y recomendaciones del fabricante de la vigueta. La 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
hormigdn, la vigueta seleccionada y proporcionada por el fabricante CONCRETEC tiene
que cumplir con las cargas que actian 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 ¢/25 cm cada metro.
3.10.2. Verificacion de Losa Casetonada.

Como se puso en el alcance del aporte académico que se iba a realizar una comparacion
técnica y econdmica de la estructura con dos tipos de entrepisos distintos, en esta parte se
realiza un disefio manual de entrepisos con losa casetonada. Esta losa que se disefiara a
partir de las solicitaciones que el programa nos facilita es correspondiente a la losa del
primer piso de acuerdo a como se introdujo el nimero de plantas en el programa de

calculo.
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Pre dimensionamiento. - Para dimensionar el espesor de losa, tomaremos las

recomendaciones del profesor Florentino Regalado

L>H>L
20 T 24
Li=7m
L,=7.20m
 _latl 74720
-7 T g T /m
7.10 7.10
—2>H>—
20 24

035 > H = 029

Se asumira un espesor de losa de 30 cm para toda la estructura, asimismo se usaran vigas

planas de la misma dimension.
Para determinar el ancho de nervio tenemos la siguiente recomendacion:

hLR
> =8
bo = 3.5

by 20> g6
0=3g5= o0

Se asumira un ancho de nervio de 12 cm para mejorar el tema constructivo.

Datos geométricos (Losa N°114 - Nivel 4.40):

Espesor de la losa (H): 30cm
Losa de compresion (c): 5cm
Ancho de nervio (b): 12 cm
Altura del nervio (h): 25 cm
Separacién libre entre nervio (e): 38 cm

Caracteristicas de los materiales:

Peso especifico del hormigon:  ype 4o = 2500 kg/cm3
Resistencia caracteristica del hormigén a compresion  fo = 255 kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero: fyx = 5097 kg/cm?
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Coeficiente de seguridad del limite elastico del acero y;, = 1.15

Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén y, = 1.5

Figura 3. 19. — Dimensiones de la Losa Reticular Empleada en el Disefio (cm)

? 2 c=50

H =30.0

-Jb=12.OL- -Jb=12.OL

Fuente: Elaboracién Propia

Determinacion de las cargas en la losa:

- Carga viva L= 400 kg/m?
— Peso debido a la carga permanente no estructural
Cielo falso con placas de yeso = 20 kg/m?
Sobrepiso y acabados = 150 kg/m?
Peso de la tabiqueria = 130 kg/m? (Anexo 4 — 2.4)
Peso propio de la losa:

Figura 3. 20. — Peso Propio de la Losa Reticular

b

N

S Y

b/2

J

1 I |

b/2 e b e b/2

Fuente: Elaboracion Propia
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_]/Hvo[H(Zb+Ze)2—4(ezh)]
(2:b+2-e)*

PLR_

~2500-[0.30-(2-0.12+2-0.38)? — 4 - (0.38% - 0.25)]
LR = (2-0.12 + 2 - 0.38)2

Pr = 389 kg/m?
Entonces el total de las cargas permanentes es:
D =389 + 20 + 150 + 130 = 689 kg/m?
La carga ultima de disefio es:
gy = 1.60 - (689) + 1.60 - (400) = 1742.4 kg/m?

Altura equivalente inercia constante:

Altura equivalente del forjado reticular o peralte equivalente de la losa reticular se calcula

determinando la altura de una losa maciza que tenga la misma inercia que la losa nervada

en cuestion.
Figura 3. 21. — Altura Equivalente
b=50cm
B ~ c= 5;0 cm
. Area1

H=30.0cm

h =250 cm — Area 2

J b=12.0cm L
Fuente: Elaboracion Propia
_ZAi.yi_S 50 -27.5+12 -25 - 125 19.32

Yo =4, T 5-50+12 - 25 - oeem
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3 3

50.5 12.25
2 1)) = .E). 2 2 eY ) 2
Ix=z(1x+(dl .Al)) - + (50 -5)- 8.182 + - + (12 - 25).6.88
L, = 47 074 cm*

b.h3 50.h3
- 47074 =

=3 12

heq =22.44cm =0.22m

3.10.2.1. Determinacion de la armadura a flexion (Método de

coeficientes).

Para determinar los momentos y deformaciones de la losa se empleara el método de

Coeficientes (Unicamente para el calculo de los momentos y deformaciones).

Tabla 3. 9. — Coeficientes para el Disefio de Losas Nervadas Rectangulares

Sustentadas Perimetralmente, Sometidas a Cargas Uniformes Distribuidas

Losa Formula Coef Lx/Ly
1.00 | 0.90 | 0.80 | 0.70 [ 0.60 [ 0.50
i;Hmu— T |A=00001¢qd8.L/(EL) | 200 241 281) 315 336 339
n M,-=0.0001 qm, LS |my 504 | 659 752| 830 878]| 887
4£. g é. M,.=0.0001 gm .L*> |my 258 319 378 428 459 404
£ F ? Ly |[M._ - 0.0001 qm, L} |m, 564 577 574| 3539| 538 520
*@—Hmm M,. = 0.0001 qm,. L |mg 258 | 242] 208 157 126 123

—- XK= _
Lx

Fuente: ROMO P. Marcelo, Temas de Hormigon Armado M.Sc. Escuela Politécnica del Ejercito. 2008

Las tablas completas de Coeficientes para el disefio de Losas nervadas se encuentran en
el Anexo 3 — Tabla 11.

Con: l, = 7.00 m Menor dimension

l, =7.00 m Mayor dimension

Le _ 7.00
e

La relacion: =
l, 7.00

De la tabla 3.9 se obtiene:

§=200 ; m, =564 ; m, =258 ; m,_ =564 ; my, =258
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Mddulo de Elasticidad del hormigén: E =305 810 kg/cm?

Con lo que se obtiene los resultados:

4

A= 0.0001 .2 0L _ 0.001013
= U. . E.h3 = V. cm
M, =0.0001.q.m, .L°=481529 kg.m/m

My, = 0.0001. q. my, . L,> =2202.74 kg.m/m
M,_ =0.0001.q.m,_.L°>=481529 kg.m/m
M., =0.0001. q. m,, . > =220274kg.m/m

El procedimiento de calculo procede como explica la Norma CBH-87
Calculo del recubrimiento mecanico para utilizarlo en el calculo:

1) 2
Tm = Tminimo T Qarmadura base T+ armadzura base _ 2 +12 + —2 =3.8cm

Figura 3. 22. — Seccion transversal del recubrimiento mecanico

—— Armadura Base
P /

[mecanico #zm _

' [‘mlmmu—f

Fuente: Elaboracion Propia
Reemplazando valores tenemos:
d=H — 1, =30 —3.8= 262cm
Determinacion de las Armaduras:

Datos:
fex = 255 kg/cm? hf =5cm
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fyx = 5097 kg/cm? b, =12 cm

fea = 170 kg/cm? d=262cm
fyd = 4432.17 kg/CmZ e=50cm
h=30cm luz=1=700cm

Armadura longitudinal:

he 5 o017 1_50_417 _ 21 2-50 263
h 30 7" ' b, 12 T B T

Con los valores de las relaciones anteriores se entra a la siguiente Tablal3 — Anexo 3y

se tiene un valor de:
K=0.52

b, =k -(b—by) +by =052 - (50 —12) + 10 = 29.76 cm
Por normas:
b; =8hf=8 5 - b; =40cm
b, = 2b; + b, =2-40 412 = 92 cm

be = 29.76 cm } be < menor valor
by, =92 cm
Seadoptaun = b, = 29.76 cm

Se debe comprobar:

1
by2g(h=hf) - 1222(30-5) - 12>3125 Cumple

1
8
[<12-b - 50<512.50 — 50 <600 Cumple
Momento positivo resistente de la losa:
M, = 0.85" foq-behs-(d—0.5-hy)
M, =0.85 - 170 - 29.76-5-(26.2 — 0.5 - 5) =509 587.92 Kg- cm

M, = 5095.88Kg-m

Momento de disefio:

Mg = My, =2 202.74 kg. m/m
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Verificacion:

Como M4 < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula como

seccion rectangular.
Dimensionamiento del nervio a flexion:
Armadura inferior en direccion “X” y (longitudinal)

Mg = 220 274 kg.cm

=dl1- |1 Mq
y= 0,425 by - d2 - f.q

— 26211 1 220 274 _5
Y=o 0425-29.76-26.22-170| - "
Ay = 0.85 be-y = 0.85-20.76 2 —10
ST IR I T ' 443217
A = 1.94 cm?/m
De tabla wg i, = 0.0015 — Cuantia geometrica minima
Ag min = Wg min * bw -d = 0.0015 - 12 - 26.2 = 0.47 sz/m
Ag
> “la mayor” = A, =194 cm?/m

As min

Obtencién del nimero de fierros para un nervio

. 1.94
As para un nervio = ——=0.97 cm?/m

Se usa 2@ 12 mm
As @12mm =2 - 1.13 = 2.26 cm?
As = 2.26 cm?
2.26 cm? >0.97 cm?
Eleccion =2 @12 mm

CYPECAD =2 @12 mm
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De igual manera se realiza para los demas momentos calculados:

m
My, = 2202.74 kg.—

m
My = 4815.29 kg.—

m
My, = 2202.74 kg.E

My

m
= 481529 kg.—

- A
> A
> A
> Ag

=194 cm?/m
=453 cm?/m
= 1.94 cm?/m

= 4.53 cm?/m

Resumen de resultados para los momentos maximos obtenidos

Tabla 3. 10. — Resumen de Resultados para Losa Reticular H=30cm

Manual CYPECAD
Diferencia
Momentos As As
@ Adoptado @ Adoptado (%)
(cm2/m) (cm2/m)
Mx+ 1.94 2 @ 12mm c/Nervio 1.80 2 @ 12mm c/Nervio 7.21
Mx- 4.53 2 @ 12mm c/Nervio 4.49 2 @ 12mm c/Nervio 0.88
My+ 1.94 2 @ 12mm c/Nervio 1.96 2 @ 12mm c/Nervio 1.02
My- 4.53 2 @ 12mm c/Nervio 4.59 2 @ 12mm c/Nervio 1.3

Fuente: Elaboracion Propia

En caso de ser necesario, se afiadiran didmetros mayores en bandas o franjas en las que

los momentos sean elevados. Por tanto; los momentos obtenidos en el programa CYPE,

serviran como datos para la asignacion de armadura positiva y negativa a cada nervio.

Figura 3. 23. — Representacién Grafica de los momentos calculados en la losa

reticular con la respectiva armadura de refuerzo




Armadura base + Armadura de refuerzo inferior

Armadura base + Armadura de refuerzo superior
Fuente: Elaboracion propia

3.10.2.2. Comprobacién de flechas de forjados reticulares.

Deflexién admisible para forjados:

Ao _700m_
adm =599~ "5o0 . oM
Aygm = 140 cm
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Deflexion méxima real de la losa:

Area1 = 0.501 cm
Verificacion:
Aadm > Areal
Ajgm =140 cm > Apey =0.501cm  Cumple!

3.10.2.3. Abacos

Se dispondran de abacos en la estructura ya que se utilizaran vigas planas, estos abacos
tienen la misiéon fundamental de canalizar las cargas que transportan los nervios a los
pilares, y resistir los cortantes de punzonamiento que se producen alrededor del mismo.
Para dimensionar los dbacos se utilizaran las recomendaciones de Florentino Regalado

(Figura 3.24.).

Figura 3. 24. — Tamafio Minimo Recomendable para los Abacos

= L7 o ‘
' | [ T1 ™ )
L 1 1 | 1 | | 1
-r_¢ 4+ + — | d :
- L R T R ‘
O *redniTH e M
711 11 Il L
ettt b8 1] |
Lo f 1 -
"L"“ﬁ——f—*“L -
. " A L ‘.L. T |
B | I ‘ i
- Wt ®
- TL _4_{
| 1 B P I |
| Lo ] gL 1 1]
f

Fuente: Florentino Regalado Tesoro(Los Forjados Reticulares)

Armadura superior “x” (negativa)
M; > Mj;, Necesita abaco

Mg < Mjm, No necesita abaco
Calculo de los parametros para obtener el momento en los extremos de los pilares
3 3
Xlim— g .d= g - 26.5=9.94cm
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Viim= 0.8 . Xjj;m = 0.8-9.94 = 7.95 cm

My, =085 @ - fcd - b - yyim -(d—}’l%)

7.95
Mjim = 0.85 - 0.9 - 255 - 24 - 7.95 - (26.5 _T)

Mi, = 838 387.48kg.cm = 8383.87 kg-m/m
De CYPECAD se obtiene el momento de disefio:

M,_ = 28330 kg-m/m — As=28.99 cm?/m
Por lo tanto, se tiene que:
28330 kg-m/m > 8383.87 kg-m/m requiere abaco

Se dispondra de una armadura base de 2@10 y se reforzara con armadura adicional segun

el momento de disefio de dicho abaco.

Armadura superior “y” (negativa)
M; > M, Necesita abaco
Mg < My, No necesita abaco

Calculo de los parametros para obtener el momento en los extremos de los pilares

©|w

.dzg . 26.5 = 9.94 cm

Xlim=
V1im=0-8 . Xji;m = 0.8-9.94 = 7.95 cm

Mjjm =085 - @ - fcd - b - yiim '(d_YIZim)

7.95
Mjim = 0.85 09 - 255 - 24 - 7.95 - (265 ——-)

Mjim = 838 387.48 kg.cm = 8383.87 kg- m/m
De CYPECAD se obtiene el momento de disefio:
My_ =20920 kg-m/m — As=20.17 cm*/m
My- > Mjinm

20920 kg -m/m > 8383.87kg-m/m requiere abaco
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Se dispondra de una armadura base de 2@10 y se reforzara con armadura adicional segun

el momento de disefio de dicho &baco.
Armadura inferior (positiva)

Se dispondra de una armadura base de 2@8mm y se reforzara con armadura adicional
segun el momento de disefio de dicho dbaco. Las cuantias para los momentos positivos en
los dbacos son mucho mas pequefias, por lo tanto, la armadura dispuesta es algo netamente

constructivo.

3.10.2.4. Armadura de cortante.

Datos:

q =1 680 kg/cm? Carga de disefio

L=7.00m Longitud de losa (intereje)

bviga = 0.30 m Base de la viga

bw =12.00 cm Ancho de nervios

fea = 170 kg/cm? Resistencia de disefio hormigén
fya = 4 432.17 kg/cm? Resistencia de disefio acero
d=30cm Altura util de losa

Seccion de la cortante analizada

Figura 3. 25. — Seccion de la Cortante Analizada

-

Fuente: Elaboracién Propia
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b, 30
Y92 1 d="—"+265 = 41.5cm

L =
2 2

7
lv = >~ 0.415 = 3.085m

Fuerza cortante que actlia sobre un metro de ancho de la zona critica a cortante
Vy=q-l,- 1m=1680kg/m?-3.085m-1m
V; =5182.80 kg para dos nervios

El esfuerzo cortante Gltimo que soporta la reticula sabiendo que en un metro de losa se

dispone de dos nervios de ancho “b” es:

- Vg _ 518280
“ped 24265

= 8.15 kg/cm?

El esfuerzo cortante que puede soportar el hormigon es:

fvd = 0.5 - Vfcd = 0.5 - V170 = 6.52 kg/cm?

Se puede verificar que el esfuerzo cortante que soporta la losa es mayor que el esfuerzo

cortante que resiste el hormigon, por lo tanto, si se necesita armadura de corte.
Calculo de la distancia hasta donde se pondré la armadura a cortante:

Tabla 3. 11. — Esfuerzos para Diferentes Longitudes “L”

L (cm) Lv(cm) Va (kg) V. (kg/cm?) fua (Kg/cm?) fua>Vu
41.5 308.5 5182.80 8.15 6.52 No cumple
50 300 5040 7.92 6.52 No cumple
60 290 4872 7.66 6.52 No cumple
70 280 4704 7.39 6.52 No cumple
80 270 4536 7.13 6.52 No cumple
90 260 4368 6.86 6.52 No cumple
100 250 4200 6.60 6.52 No cumple

110 240 4032 6.34 6.52 Cumple!

Fuente: Elaboracién Propia
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Se dispondra de armadura de cortante perimetralmente hasta una distancia de 1.10 m.
Determinacion de la armadura de corte:
Como: (V, <Vy3 <V,)
Vou = 0.30- f,q = 0.30-170 = 51 kg/cm?
Donde la armadura para este caso se determina segun la norma, que es:

I( Vou* s

4 0.90 - d - fyq
Jea
fyd

n =2 (nimero de piernas de los estribos de 6 mm de diametro)

v

n- Av—min
Lo.oz “b,, s

Veu= V4= (foq-2b-d) =5182.80 — (6.52-2-12-26.5) = 1036.08 kg

2-0.28-090-26.5-4432.17

= 57.13
‘< 1036.08 o
= 2028-443217 _
002-12-170 > o2am

Maéxima separacion de estribos segin Norma CBH

Haciendo cumplir el punto 8.2.3.3 de la norma se tiene:

30cm
§<140.85d =0.85-26.5=2252cm
3b, = 3-12=36cm

Adoptamos una separacion maxima de s = 20 cm

La longitud donde se pondré los estribos es de 110 cm, por lo tanto, el nimero de estribo
para esta distancia es:

110 110
n°=—+1=——+1=05.5 =~ 6 estribos
S 20

Usar: 6 @ 6mm c¢/20 cm (en el sector de 1.10 m)
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3.10.2.5. Armadura de reparto por temperatura y retraccion de
fraguado.

Cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicion:

5()' }lo

Amin =

>200 y >50-5> 200
- .
fsa  fsa = 434,78 T 434.78
Apin = 0.575 > 0.46
Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:

Ag = 0.575 cm?/m

Se considera un diametro minimo de las barras de : @ = 6 mm., As

0.283 cm? y una
separacion entre barras de 25 cm. EIl nimero de barras necesarias cada metro es:

Agge = 4-0.283 cm? = 1.132 cm?/m
Donde:

1.132 > 0.575 Cumple!l!

Se utilizara: 4 @6 c/25cm (a una profundidad de por lo menos el recubrimiento)

Representacion grafica de los resultados obtenidos

Figura 3. 26. — Armadura de Losa Casetonada H=30 cm (Bordes de la losa)
Armadura de reparto Armadura Superior
@6mm c/25cm 2012
J A
e — o e
E A o ’ 30 cm
/ : Caseton de Plastoform - - - . 25 em
Estribos R o o
@6mm ¢/20cm o SRR S
%12 cm | 38cm ‘ 12 ch
Armadura Superior
2012

Fuente: Elaboracion Propia
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Comentarios y evaluaciones de los resultados

La losa casetonada fue disefiada con un espesor de 30 cm, cuenta con complemento de
plastoformo de 38x38x25 (a pedido), seleccionados de acuerdo a las caracteristicas de la
edificacion, las luces méaximas entre columna a columna, la calidad de los materiales y es
por esta razon que se selecciond este tipo de losa cumpliendo asi todas las verificaciones

exigidas.

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.
3.11. VERIFICACION DE VIGAS DE HORMIGON ARMADO.

Las vigas fueron disefiadas a flexion, las dimensiones de las vigas rectangulares son de
20x30 cm, 25x30 cm, 25x40 cm, 25x45 cm, 30x50 cm y 30x40 cm. A continuacion, se

realizara la verificacion de la viga mas solicitada. (Seccion Critica).

Como se plasmo en los objetivos especificos, se realizo el calculo manual de las cargas
que acttian sobre las vigas para poder obtener las envolventes de disefio (Anexo 6), de este
calculo por Métodos Simplificados se pudo observar que los resultados son relativamente
iguales a los datos de disefio del software de célculo CYPECAD. Los datos seran
obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos correspondientes a la peor
combinacién que produce las mayores tensiones y/o deformaciones (envolvente de
disefio), las tablas que se utilizaron para el célculo se presentan en el Anexo 3. Para su
verificacion se selecciona el elemento mas solicitado, se selecciona el pdrtico N° 24 de la
estructura, el mismo comprende a una viga en el segundo piso, entre las columnas P1 y
P70.

VERIFICACION DE ESTADOS LIMITES ULTIMOS
Verificacion de la viga entre la columna 1 y columna 70 del Nivel +8.40 m.

Para realizar el célculo de la armadura en las vigas, escogemos la viga comprendida entre
las columnas 1y 70 seccion 30 x 50 cm. El resultado de las armaduras obtenidas con las
envolventes de disefio se presenta en el Anexo 7, en un listado a detalle (cabe recalcar que
estas envolventes de disefio ya estan mayoradas), de igual manera, los planos muestran a
detalle el armado de cada viga.
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3.11.1. Dominios de Deformacion.

Las vigas fueron disefiadas a flexién simple o compuesta en donde las rectas de
deformacion representantes de los planos de rotura giran alrededor de un pivote,

correspondiente al maximo acortamiento del hormigon ¢ = 3.5 %e..
3.11.2. Calculo a Flexion Simple.
Los envolventes de disefio son:

Figura 3. 27. — Envolventes de Disefio de la Viga - Momentos

B tem & My
- J w
C f Qo
- } \ o 3
L | \ 1
C f —
-15 f \ |
E / i
-l / \‘ll
0 - «
+ r |‘
0 5[
o TF I‘n
* C P1 P70}
> i
>
10
15
r o
r o0
20 — N
E o
Fuente: CYPECAD
Datos:
Momento Méximo Positivo Mayorado Md = 22.82 t-m = 2 282 000 Kg-cm
Canto de la Viga h=50cm
Base de la Viga bw =30 cm
Resistencia del Hormigon fo= 255 Kg/cm?
Resistencia del Acero fy =5 097 Kg/cm?
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Resistencia de calculo del Hormigon fea= 170 Kglecm?
Resistencia de calculo del acero fya= 4 432.17 kg/ cm?
Recubrimiento minimo Fnom = min = 2.5 CM
v=1.5; 7s=1.15; vy+=1.6

Calculo del recubrimiento mecanico

Asumimos un diametro para las barras longitudinales y un diametro para estribos
Destribos = 8 Mm

Dbarras = 20 mm

" mecanico

™ nom

Q)barras 2cm

I'mecanico = Tom T Qestrl’bos + T =25cm+08cm+

I'mecanico = 4.3 cm
Canto util de la seccion
d=h —1mecanico =50 —4.3 = 45.70cm

Verificacion de la armadura longitudinal positiva para la viga entre P1y P70

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mg 2282 000kg-cm

= = =0.21
Hd by -d?-f.q 30cm-(45.7 cm)? - 170 kg/cm?

Entonces: plim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero fy = 5000 Kg/cm?
(Anexo 3 — Tabla 3).

Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion

0.21<0.319
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Caélculo de la armadura en traccién:

Determinacién de la cuantia mecanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws” (Anexo 3 — Tabla 4).
Con: pg = 0.21 se obtiene una cuantia mecanica de ws = 0.2468

Determinacién de la armadura: As

A = w. bw-d- L = 0246830 cm - 45.7 170 kg/em”
sT @ oWy T S M 43217 kg Jem?

As= 12.98 cm?

Determinacién de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500 MPa (Anexo
3 —Tabla5).

omin= 0.0028
Ag min = Omin* by *d = 0.0028 - 30cm - 45.7 cm = 3.84 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de célculo sera:
As = 12.98 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 20 mm con
un area de Asgzo = 3.14 cm? y @ = 16 mm con un area de As g16 = 2.01 cm? entonces el

namero de barras a usar seran:
N°de barras = 3020 + 2016
Agpre = 2°2.01 cm? = 4.02 cm?
Agp20 = 3-3.14 cm? = 9.42 cm?
Con un area total de célculo de:

As real = 13.44 sz

148



Se utiliza: 3320 + 20316 mm
Eleccion = 3320 + 2316 mm
CYPECAD = 3@20 + 2016 mm

Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo apoyado sobre
P1

Momento Maximo Negativo Mayorado Mg = 26.63 Tn-m =2 663 000 Kg-cm
Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My 2663 000 kg - cm

= = = 0.250
Ha by, -d?-f.,q 30cm-(45.70 cm)? - 170 kg/cm?

Entonces: plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero fy = 5000 Kg/cm?
(Anexo 3 — Tabla 3).

Como:
ud< plim no se necesita armadura a compresion
0.250 < 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 3 — Tabla 4).
Con: pg = 0.250 se obtiene una cuantia mecéanica de ws =0.307
Determinacion de la armadura: As

A= w. - bw-d f“d—0307 30 45.70 170 kg /cm?
s T sTWraTE T T o M 443017 kg Jem?

As= 16.14 cm?

Determinacion de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500 MPa (Anexo
3 —Tabla5).

Mmin= 0.0028

Ag min = Wmin " by - d = 0.0028 - 30cm - 45.7 cm = 3.84 cm?
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Como: As > As min
Entonces el area de calculo sera:
As = 16.14 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 25 mm con
un area de Asgzs = 4.91 cm?y @ = 12 mm con un area de As g12 = 1.13 cm?, entonces el

numero de barras a usar seran:
N°de barras = 3@25mm + 3@12mm
Aggos + Asgrz = 3491 cm? + 3-1.13 cm? = 16.99 cm?
Con un érea total de calculo de:
As real = 16.99 cm?

Se utiliza:3@25mm+3J 12 mm
Eleccion=3@ 25 mm +3 @ 12 mm
CYPECAD=3@25mm+3 @ 12 mm

Verificacidén de la armadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado sobre
P70

Momento Méaximo Negativo Mayorado Mg =15.03 t-m = 1 503 000 Kg-cm
Determinacion del momento reducido de calculo: pd

_ My _ 1503000 kg - cm
Ha = by d2-f.q  30cm - (45.7cm)? - 170 kg/cm?

= 0.141
Entonces: wim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero f, = 5000 Kg/cm? (Anexo
3 —Tabla 3).
Como:
ud< plim no se necesita armadura a compresion

0.141<0.319
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Caélculo de la armadura en traccién:

Determinacién de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple o

compuesta se obtiene “ws” (Anexo 3 — Tabla 4).
Con: pg = 0.141 se obtiene una cuantia mecanica de ms = 0.1669
Determinacion de la armadura: As

A= bw-d- 1 — 0166930 cm - 45.7 170 kg/em?
sT@srowrdre T S M 43217 kg Jem?

As=8.78 cm?
Determinacién de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500 MPa (Anexo 3
— Tabla 5).

omin= 0.0028
Agmin = Wmin * by * d = 0.0028 - 30cm - 45.70 cm = 3.84 cm?
Como: As > As min
Entonces el rea de célculo seré:
As = 8.78 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 16 mm con
un area de Asgis = 2.01 cm?y @ = 12 mm con un area de Asg12 = 1.13 cm?, entonces el

numero de barras a usar seran:
N°de barras = 3@ 16 mm + 3@ 12mm
Asgre + Asgrz = 3°2.01cm? +3-1.13 cm? = 9.42 cm?
Con un érea total de calculo de:
As real = 9.42 cm?

Se utiliza: 3@ 16 mm+ 3 J 12 mm
Eleccion=3@ 16 mm +3 @ 12 mm
CYPECAD=3@ 16 mm+3 @ 12 mm

151



Resumen General de resultados armadura longitudinal

Tabla 3. 12.— Resultados Armadura Longitudinal

Armadura
) Armadura ) Armadura ) ]
Viga entre las Columnas P1 ) necesaria Diferencia
necesaria Adoptada (cm?)
y P70 CYPECAD en %
(cm?) CYPECAD
(cm?)
Armadura longitudinal 3@ 20 mm
o B 12.98 12.98 13.45 0.00 %
inferior positiva +2@16 mm
Armadura longitudinal
. ] 3@ 25mm
superior negativa lado 16.14 15.59 18.12 3.40 %
o +3@12mm
izquierdo apoyado sobre P1
Armadura longitudinal
. . 3@ 16 mm
superior negativa lado 8.78 8.14 9.42 7.29 %
+3@12mm
derecho apoyado sobre P70

Fuente: Elaboracion Propia

Doblado de las armaduras en barras longitudinales

El doblado de las barras correspondiente a cada diametro y segun las patillas:
di, =35 -@=35-12=42cm
dig =35 @=35-1.6=56cm
dyo =35 -8=35-20=7.0cm
dys =35 -0 =35-25= 875cm
Anclaje de las armaduras en barras longitudinales
— Armadura de traccion @ = 16mm

De tabla 11 — Anexo 3, se obtiene ms= 11 para hormigones de 250 kg/cm? y barras de
5000 kg/cm?.

— Lh2 > Yk — 142 < 5900
ly=my 9> 2% 9 >15cm lp=11-1622>2-1.6>15cm

l, =28.16 cm = 28.07cm = 15¢cm

a) 10-1.6=16cm
b) 15cm
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c) 0.70 - 28.16 =19.71cm
Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 20 cm en forma de patilla.

— Armadura de traccion @ = 20mm
De tabla 11 — Anexo 3, se obtiene ms= 11 para hormigones de 250 kg/cm? y barras de
5000 kg/cm?,

— .42 > Yk _ .92 ~ 500
lpy=m3-0 = P=>15cm I, =11 -2.0 2 s 2>15cm

lp,=44cm > 35.09cm =15 cm

a) 10-2.0=20cm
b) 15cm
c) 0.70 - 44 =30.8cm

Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 20 cm en forma de patilla.

— Armadura de compresion @ = 12mm

De tabla 11 — Anexo 3, se obtiene ms= 15 para hormigones de 250 kg/cm? y barras de
5000 kg/cm?,

h=my 0?2259 >15cem lp=15-122222-122>15cm

l,=216cm=>30cm = 15cm

a) 10-1.2=12cm
b) 15cm
c) 0.70 - 30 =21cm

Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 21 cm en forma de patilla.
— Armadura de compresién @ = 16mm

De tabla 11 — Anexo 3, se obtiene m4= 15 para hormigones de 250 kg/cm? y barras de
5000 kg/cm?.

Iy =m, 022259 > 15cem lp=15- 16222162 15cm

l,=384cm>40cm > 15cm

a) 10-1.2=12cm
b) 15cm
c) 0.70 - 40 =28 cm
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Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 28 cm en forma de patilla.
Para uniformizar todas las patillas, se utilizardn 25 cm para los diferentes diametros.

Empalme de las armaduras en barras longitudinales:

El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente y (Tabla
2.7).

lyy,=14-25-10-1.2=23cm

lyig=14-25—-10-1.6 =19cm

lyyo=14-25—-10-2.0=15cm

lyps =1.4-25—10-25=10cm
3.11.3. Esfuerzo Cortante.

Figura 3. 28. — Envolvente de Disefio de la viga - Cortantes
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Fuente: CYPECAD
Datos:
Canto de la Viga h=50cm
Base de la Viga bw =30 cm
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Resistencia de calculo del Hormigon fea= 170 Kglecm?

Resistencia de calculo del acero fya= 4 432.17 kg/ cm?
Recubrimiento mecanico I'mecanico = 4.3 cm
Canto util de la seccion d=45.7cm

ve=15; 7vs=1.15;y+~1.6
Agotamiento por compresion oblicua del alma (Vu1):
Esta se la comprueba en una seccion situada sobre el borde del apoyo.
Vy1 =030 f.q by -d=0.30-170"-30-45.7
Vy = 69921 Kg
Donde:
Vu1 > Vg

Vi =69921Kg>V,; =26460Kg Cumple!!!

Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vw2):
Vuz = Vew = foa " bw - d

La comprobacion correspondiente a V. se efectla para una seccion situada a una distancia

del canto util del borde del apoyo directo.
Siendo fcy la resistencia virtual al cortante del hormigon dado por la expresion:
fvd =0.5,/fcd = 0.5-V170 = 6.52 kg/cm?

Verificacién de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la P1 lado

izquierdo de la viga

Por lo tanto:

K
Veu = foa-bw-d = 6.52% *30cm - 45.70 cm = 8938.92 kg

Donde:
Vd <V, Nocumple

23150 <8938.92 No cumple
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Figura 3. 29. — Representacion Grafica de los Cortantes de Disefio
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Fuente: CYPECAD
No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)

El esfuerzo cortante Gltimo con armadura transversal es:

Donde el primer término del segundo miembro es la contribucion del hormigén y el

segundo la contribucidn de las armaduras transversales

Por lo tanto:

Va1 = 23 150 Kg Cortante situado a una distancia “d” de un canto util del borde del apoyo
Ve =8 938.92 Kg Cortante absorbido por el hormigdn

Vs = Cortante absorbido por las armaduras transversales

Vo, = 23150 —8938.92 = 14211.08 Kg
156



Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

090 d " Agt " fya

su

S
Se calcularé el &rea de acero para 1m de cortante, utilizando V,

Vsu-S 14 211.08 - 100

A = =
7090 -d-fyd 09-45.7-4432.17

As = 7.80 cm?/m
Determinacion del area minima.

0.02-fed-bw-s _ 0.02-170-30-100
fyd B 4432.17

Asmin =

Asmin = 2.30 cm?/m
Adoptamos el area mayor:
As = 7.80 cm?/m

Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

_ Asadoptada _ 7.80

A = =3.90 cm?/m
s / . /
Determinacion del nUmero de barras de acero " n "
48 4-As 4-3.90
- = = =
mm n T 02 m-0.82
[ 100
—=—=125cm
esp < n 8 = 12cm
30 cm

0.85-d =0.85-45.7 = 38.8

Por lo tanto, para el tramo se tiene:
@8 c/12

Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la P70 lado

izquierdo de la viga

Va2 = 20 190 Kg Cortante situado a una distancia “d” de un canto util del borde del apoyo
Ve =8 938.92 Kg Cortante absorbido por el hormigdn
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Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales
Ve = 20190 —8938.92 = 11 251.08 Kg

Como contribucion de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

090 d " Ag " fya
B S

Vsu

Se calculara el area de acero para 1m de cortante, utilizando V,

_ Vsu-S  11251.08-100
090 -d-fyd 0.9-45.7-4432.17

As

As = 6.17cm?/m
Determinacion del 4&rea minima.

0.02 fed-bw-s _ 0.02-170-30-100
fyd B 443217

Asmin =

Asmin = 2.30 cm?/m
Adoptamos el area mayor:
As = 6.17 cm?/m
Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

_ Asadoptada  6.17

A = =3.08 cm?/m
s 2 2 /
Determinacion del nUmero de barras de acero "' n "
48 4-As 4-3.08
- = = =
mm n T-0%2 m-0.82
[ 100
—=——=16.67cm
esp < n 6 = 16cm
30cm

0.85-d =0.85-45.70 = 38.8

Por lo tanto, para el tramo se tiene:

@8 c/16
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Verificacién de la armadura transversal para la secciéon central correspondiente

entre P1y P70 de la viga

Los cortantes considerados para el disefio seran:
X 168 rneneeararanananananns Vg=14.02 tn
) G R SRR V¢=-15.21tn
Vucentral = 15 210 Kg Cortante situado a una distancia de 1.68 m desde el canto de apoyo.
Ve = 8 938.92 Kg Cortante absorbido por el hormigdn
Vsu = Cortante absorbido por las armaduras transversales
Vs = 15210 —-8938.92 =6 271.08Kg

Figura 3. 30. — Tramos de Disefio para la Armadura de corte x =3.95 m
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Fuente: CYPECAD
Como contribucién de las armaduras transversales (Vsu) debe tomarse:

0.90 d - Ag; " fyq

su

S
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Se calculara el area de acero para 1m de cortante, utilizando V,

Vsu-S 6271.08-100

A = =
7090 -d-fyd  09-45.70-4432.17

As = 3.44 cm? /m

Determinacion del area minima.

0.02: fed-bw-s _ 0.02-170-30-100
fyd B 4432.17

Asmin =
Asmin = 2.30 cm?/m
Adoptamos el area mayor:
As = 3.44 cm?/m

Pero como se esté trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

_ Asadoptada _ 3.44

A =1.72 cm?/m
s . - /
Determinacion del nUmero de barras de acero "' n "
58 4-4s 4-1.72 342 = 4
—) = = = . =
mm n T 02 m-0.82
[ 100
E = T =25cm
< = 22
&P = 30cm cm

0.85-d = 0.85-45.7 = 38.8
Por lo tanto, para el tramo central se tiene:
?8c/22

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 diametros no inferiores a 10 mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata

de acero especial.
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En este tipo de piezas el hormigon existente por encima de la zona de recubrimiento de la
armadura principal se encuentra sometido a esfuerzos complejos, cortantes y de traccion,
las tensiones oblicuas resultantes provocan una fisuracion que de no existir armaduras
repartidas junto a los paramentos (armaduras de piel) encargadas de distribuirla, se
concentraria en una fisura Unica en el alma, de ancho sensiblemente mayor a la maxima

admisible.
Por consiguiente:

No se dispondra de una armadura de piel, ya que la altura de la viga de estudio es de 50

cm.

Tabla 3. 13.— Resultados de Armadura Transversal

Armadura Armadura
) Armadura ) ) )
Viga entre las Columnas ] necesaria Adoptada Diferencia
necesaria
P1ly P70 CYPECAD ¢/manual - en %
cm?/m
cm?/m CYPECAD
Armadura transversal lado @8mm c/12
7.80 8.38 6.92 %
derecho apoyado P1 cm
Armadura transversal lado @8mm c/16
o 6.17 6.28 1.75%
izquierdo apoyado P70 cm
Armadura transversal centro @8mm c/22
) 3.44 4.57 24.73
de la viga entre P1 y P70 cm

3.11.4. Estado limite de fisuracion.

Fuente: Elaboracion Propia

VERIFICACION DE ESTADOS LIMITES DE SERVICIO

Verificaciéon del estado Limite de Fisuracion

Datos:
Canto de la Viga h=50cm
Base de la Viga bw =30 cm

Recubrimiento mecénico
Canto til de la seccién

Diametro del estribo

161
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d=45.7 cm

Destrivo= 8 mm




Luz de la Viga L=675cm

Modulo de deformacion del acero Es = 21 000 Kg/mm?
Peso propio del elemento gpp = 375 Kg/m
Carga muerta considerada sobre el elemento Qem = 1245 Kg/m

(Peso del muro de ladrillo= 810 Kg/m +Peso del entrepiso = 150 Kg/m +Peso propio de

la losa alivianada = 285 Kg/m)(que acttan en un metro lineal)

Se debe trabajar con las cargas sin ponderar, se considera que la viga esta simplemente

apoyada, por lo tanto, el momento maximo sin ponderar es:

_ (qem + qpp) " 12 _ (1245 + 375) - 6.752
= 3 = A

My =922641Kg-m

Mk = Momento para el que se realiza la comprobacion del estado limite de fisuracion que

no es mas que el valor de célculo en la seccidén que nos interesa verificar.

Ya se sabe que en estructuras de hormigon armado suele ser inevitable la aparicion de
fisuras que no se suponen inconvenientes para su normal utilizacién, siempre que se limite
su abertura maxima a valores compatibles con las exigencias de durabilidad,
funcionalidad, estanqueidad y apariencia, la clave de la verificacion es entonces mantener
la abertura de fisura (de trabajo) por debajo de los valores méximos dados en funcién del

tipo de ambiente (agresividad del ambiente). La norma CBH-87 recomienda:

Tabla 3. 14. — Maxima Abertura Caracteristica Aceptable de Fisura

Sensibilidad de la armadura a la corrosion
Condiciones del ambiente
Muy Sensible Poco Sensible
No severas <w2 <w3
Moderadamente severas <wl <w2
Severas <wl <w2 6 <wl

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

Los valores recomendados para Wmax son:

wy =01mm w,=02mm wz=04mm
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Por las condiciones del edificio se tomara un valor de: Wmax= 0.4 mm.
Consiste en satisfacer la siguiente inecuacion:

Wk < Wméx
Donde:

W\ = Abertura caracteristica de la fisura

Whax = Abertura maxima de la fisura

Consiste en encontrar el valor de la abertura caracteristica y verificar que sea menor que

el valor de la abertura maxima
Wik =B"Sm"&m
Donde:

B = Coeficiente que relaciona la abertura media de la fisura con el valor caracteristico y

vale 1.7 se esta del lado de la seguridad
Sm = Separacion media entre fisuras, expresado en mm.

Q- Ac,eficaz

Sn=2c+02-s+04-K; -
A

Donde:

c=25mm Recubrimiento de la armadura

s =39.5 mm. Distancia entre barras longitudinales

P bW—N°debarras-(D—2-r_395
B N°de barras — 1 = oo amn

K1 = Coeficiente Ky = 0.125 (flexion)
K> = Coeficiente K> = 0.5 (carga de larga duracion)

Aceficaz = Area de hormigon que envuelve a las armaduras, area donde se puede producir

la fisura maxima.
As = Seccion total de las armaduras situadas en el area Ac eficaz

As = 1 344.60 mm?
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Donde:
Aceficaz = b1
h=75-0+r
Por lo tanto:

, 20 + 16
h =7.5-(T)+25=160mm

Aceficaz = 48 000 mm?
Con todos los datos anteriores sale que:

D Aceri

Sp=2c+02-5+04- K, -T2

As
Sm = 90.03 mm

Por otra parte:

esm = Alargamiento medio de las armaduras teniendo en cuenta la colaboracién del

hormigon entre fisuras

Donde:
os = Tension de servicio de la armadura pasiva en la hipdtesis de seccion fisurada

osr = Tension de la armadura en el instante inmediatamente posterior a aquel en que se
fisura el hormigdn, es decir, cuando la traccion de la fibra mas extendida del hormigon

alcanza el valor maximo de la resistencia a flexotraccion (fc)
Es = Modulo de elasticidad del acero

En estructuras de hormigén no pretensado os y osr pueden calcularse, de forma
simplificada:

My, Mg

% =08 d 4, st =

Donde puede hallarse:
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Mris = Momento en que la fibra mas traccionada de hormigon alcanza el valor fe

2

b " h 3 2
Mfis = 6 - 030 ' fck
300mm - (500mm)? 31,250 N \?| 1
Myis = - 0.30 - ( ) :
6 9.81 mm? 100

Myis = 324 747.09 Kg - cm = 3 247 470.90 Kg — mm

Y de esto se tiene:

o = M; o = Mg ;g
ST 08-d- A4, ST = 08-d - A,
922641100+ 10 _3247470.90
% = 0.8-475- 1344.60 9t =0.8-475 -1 344.60
Kg Kg
0y = 18.06 — O = 636 —
El alargamiento medio es:
N (0“)2 <04-%
gsm - ES 2 O_S . ES
_ —4 O-S _ —4
£om = 8.07 10 < 0.4+ = 3.44- 10

N

Donde:

Os
Esm £ 0.4 E_S

8.07-107* > 3.44-107*

El valor de la abertura caracteristica (W) es:

Wi =8-Sy €gm=1.7-90.03-8.07-10"* = 0.124 mm

Wi = 0124 mm < W0 = 0.4mm  Cumple!!!
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VERIFICACION DEL ESTADO LIMITE DE DEFORMACION

El estado limite de deformacion se satisface si los movimientos (flechas o giros) en la

estructura o elemento estructural son menores que unos valores limites maximos.

La comprobacion del estado limite de deformacion tiene que realizarse en los casos en
que las deformaciones puedan ocasionar la puesta de fuera de servicio de la estructura por

razones funcionales, estéticas u otras.

La deformacién total de un elemento de hormigon es la suma de diferentes deformaciones
parciales que se producen a lo largo del tiempo por efecto: de las cargas que se introducen

de la fluencia lenta y retraccion del hormigén y de la relajacion de la armadura activa (HP)

La flecha producida por la carga actuante se denomina flecha instantdnea y la producida

por los demas efectos a lo largo del tiempo se denomina flechas diferidas.
Ademas de esto se debe distinguir entre:

- Flecha total a plazo infinito, que es la debida a la totalidad de las cargas actuantes esta
formada por la flecha instantanea producida por la totalidad de las cargas actuantes

mas la flecha diferida producida a un tiempo suficientemente largo.

- Flecha activa respecto a un elemento dafiable. Esta flecha es la que se produce en la
viga en cuestion una vez que la carga del tabique (elemento dafiable) empieza a actuar.
por ello esta carga debe estar condicionada por las condiciones funcionales o la rotura

del elemento que carga sobre ella.

En edificios normales, por lo general se adopta valores de flechas totales maximas
relativas, es decir, en funcion de la longitud de la barra (viga). Asi un valor muy utilizado,
a falta de condiciones particulares mas restrictivas es L/250 para plazo infinito y por otro

lado se suele utilizar L/400 para flecha activa maxima.
Calculo de la flecha instantanea

El célculo de la flecha instantanea depende de varios factores ellos: la vinculacion de la
barra, el tipo de carga, el tipo de material, los esfuerzos, etc. Para empezar, hay que decir
que generalmente se considera la flecha de flexion y se desprecia el efecto que produce el

cortante.
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Por ejemplo, para una viga biarticulada, cargada uniformemente, la flecha en su luz media

sera:

5 gq-I*
f""t_384 E-1l

Se ve que la flecha depende de una constante (que depende de la vinculacién de los
extremos), la carga (caracteristica), la luz, el material y el momento de inercia. De todos

ellos hay dos que merecen especial atencion.

Por lo general se adopta el valor del modulo de deformacion secante, por ser menor que
el tangente para asi obtener una flecha conservadora, el mddulo de deformacion secante

es:

fcm =fck,28+8 = 25+8 == 33mm2
Kg

Ec = 8500 {/fom = 277921 —=

fem = Resistencia media del hormigén a los 28 dias de edad

El otro coeficiente es el momento de inercia. Que para el caso del hormigon armado existe
una seccion compuesta (hormigon y acero) por lo que la seccion deberda ser
homogeneizada antes de ser aplicado.

lo= G 1y + [1 ~(:5)

a

3

Donde:

le = Inercia equivalente
Ma = Momento flector méximo aplicado a la seccidn en el instante en el que se evalla la
flecha.

Ms = Momento nominal de fisuracién de la seccion, que se calcula mediante la expresion:
Mf = fct,ft Wy

fo.t = Resistencia a flexotraccion del hormigon

3
fetye = 0.3 ’fczk
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De lo anterior se tiene:

b - h?

Wy, = =12 500 000 mm3

6

3

— 4
7 3125000 000 mm

M, =9226410 Kg - mm

3
fct,ft =03 ffczk Mf = fct,ft Wy
Kg
ferpe = 0.261 — 3 M; = 3268302.65 Kg - mm

Para hallar el momento de inercia de la seccion totalmente fisurada es necesario conocer

la posicion de la linea neutra (x) que para una seccién rectangular es:

P2 T
2-(14+>=—
( Pl'd)]

P [
x=n-py-d <1+p_2> |l—1+ 1+n'p1'(1+%)zjl
Donde:
0= E _ 21000 — 687

E.  3058.1
A= 1 344.60 mm?
Az= 1 344.60 mm?

Ay A,
p1 =77 =0.00944 pz =37 =0.00944

r=di=d>=d =25mm
Y por lo tanto:

x =124.40 mm

A partir de aqui, la inercia de la seccion fisurada se halla como:

If=n-A1-(d—x)-(d—§)+n-A2-(x—r)-(§—r)

Iy =1419 175 077.58 mm*

Finalmente, la inercia equivalente sera:
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M;  3268302.65
e Bl =035

M, 9226410
I, =1406522 195.56 mm?*
La flecha instantanea sera:

5 gq-I*
f""t_384 E-1l

5 16.20 kg/cm - (675cm)*
fint = 384 2 = 0.460 cm
305 810 % +312 500 cm*

fint = 4.60 mm
Calculo de la flecha diferida:
YN S
£=2 pz = 0.00944
La flecha diferida es:
I
A=1T50.5, = 136

faif = fint - A = 0.460 - 1.36 = 0.626 cm

La flecha total seré:
frotal = finf + fdl-f =0.460 + 0.626 = 1.086 cm

Se adopta un valor maximo para la flecha de:

L 675
— =1.35¢cm

500 500

Cumpliéndose:
ftotal < fadm

frotar = 10.86 mm < f 4m = 13.5mm  Cumple!!!
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Resumen General de los resultados:

VERIFICACION ES ESTADO LIMITE DE SERVICIO
De la verificacion del estado limite de fisuracion:
W, = 0.124 mm < Wy, = 04mm  Cumple!ll
De la verificacion del estado limite de deformaciones:
frotar = 10.86 mm < f,4m = 13.5mm  Cumple!l!
VERIFICACION EN ESTADO LIMITE ULTIMO

Tabla 3. 15.— Resumen General Armadura de la viga

Diferencia en
) Armadura
Viga entre las Columnas P1 Armadura dela
Adoptada (cm?)
y P70 adoptada armadura
CYPECAD
adoptada%
Armadura longitudinal 3@ 20 mm 3@ 20 mm
o . 13.45 0.00 %
inferior positiva +2@16 mm +2@16 mm
Armadura longitudinal
) ) 3@ 25 mm 3@ 25 mm
superior negativa lado 18.12 0.00 %
o +3@12mm +3@12mm
izquierdo apoyado sobre P1
Armadura longitudinal
. ] 3@ 16 mm 3@ 16 mm
superior negativa lado 9.42 0.00 %
+3@12mm +3@12mm
derecho apoyado sobre P70
Armadura transversal lado 14@8mm c¢/12 14@8mm c¢/12
7.04 0.00 %
derecho apoyado P1 cm cm
Armadura transversal lado 748mm c/16
. 7@8mm ¢/16 cm 3.51 0.00 %
izquierdo apoyado P70 cm
Armadura transversal centro 18@8mm c/22 18@8mm c¢/22
. 9.05 0.00 %
de la viga entre P1 y P70 cm cm

Fuente: Elaboracion Propia

Comentarios y evaluaciones de los resultados

La verificacion de los estados limites ultimos disefiando la viga a flexion refleja una gran
similitud en cuanto a la verificacion que se realizd y la armadura que el programa

CYPECAD nos proporciona tanto para las armaduras longitudinales de positivos y
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negativos, no es asi para la armadura transversal porque en la verificacion realizada se
cuenta con armaduras mas pequefias que las dispuestas por el programa con una variacién
del 0%.

La verificacion de los estados limites de servicio refleja que cumple las dos
comprobaciones realizadas tanto para la verificacion del estado limite de fisuracién como
para el estado limite de deformaciones concluyendo que la estructura trabajara

correctamente proporcionando confort a las personas que hagan uso de ella.

Representacion gréafica de los resultados obtenidos para la viga con el programa
CYPECAD

Figura 3. 31. — Disposicién de la Armadura de la Viga

Corte B
Escalg 1:50
<
s $D 39P1188 L=160
30 28 P70
1PB225 L=280 720 ;
- 180
1P7825 L=330
210 .
C1RRE25 =400 300816 Lo1g5 | ! SUPERIOR
' =
IP5612 =905 Fel
=
B B
: r 30450
ai L. L
IR1620 =765 \Iﬂ INFERIOR
2PZ016 L=425
7x1eP 1168
L 14x1eP11880/12 18x1eP1188¢c /22 6/16 Catibos
515 168 335 112 30

Fuente: CYPECAD

3.12. VERIFICACION DE COLUMNAS DE HORMIGON ARMADO.

Las columnas fueron calculadas siguiendo la teoria especificada en el marco teérico.
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Las columnas fueron disefiadas a flexion esviada, las dimensiones de las columnas son de
25 x 25 cm., 30 x 25 cm., 30 x 30 cm, 40 x 30 cm. y columnas circulares de D=30 cm.,
D=50 cm., el abaco utilizado en el disefio de la columna se encuentra en el Anexo 3. Los
planos muestran a detalle el armado de cada columna, despiece de columnas y cuadro de
columnas. A continuacidn, se realizara la verificacion de la columna més solicitada.
(Seccion Critica). Los datos seran obtenidos del programa CYPECAD, usandose los
esfuerzos correspondientes a la peor combinacidn que produce las mayores tensiones y/o

deformaciones. La columna P78 presenta los siguientes datos:

Figura 3. 32. — Columna en Estudio P78

Fuente: CYPECAD

Datos P78:

Resistencia caracteristica de H°A° fo = 255 Kg/cm?
Resistencia caracteristica de acero fy = 5097 Kg/cm?
Recubrimiento minimo 'min = 3.5 CM
Dimensiones b=25cm.;h=25cm.
Longitud L=4m
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Referencia P78 nivel + 0.40

Axil de célculo Ng =74.04 t =74 040 kg
Momento de célculo en direccion x Max = 0.33 t-m = 330 kg-m
Momento de célculo en direccion y Mgy = 0.41 t-m = 410 kg-m

Caracteristicas geométricas de la columna

I, = I, =32552.08 cm’
A =625cm?

Resistencias de calculo de los materiales:

Kg
fc_k_255 /cm2_170 Kg/
cd — VC - 1.5 - sz

Kg
50979/
Ty _ m _ 443217 X9/,

R T

3.12.1. Armadura longitudinal.

Determinacion del coeficiente “y”

X (%) de todos los pilares
l/)A = El

X (T) de todos las vigas

X (%) de todos los pilares
Yp =

X (%) de todos las vigas

Datos de geometria de los elementos que concurren a la columna en estudio Tabla 3.16.

Tabla 3. 16 .- Geometria de los Elementos que Concurren a la Columna

Elemento Longitud (cm) b (cm) h (cm) Ix (cm*) ly (cm%)
Columna 1 (C1) 400 25 25 32 552.08 32 552.08
Columna 2 (C2) 240 25 25 32 552.08 32 552.08
Viga 1 (V1) 320 25 40 133333.3 | 520833
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Viga 2 (V2) 330 25 40 133 333.3 52 083.3
Viga 3 (V3) 335 25 40 133 333.3 52 083.3
Viga 4 (V4) - - - - -

Viga 5(V5) 320 25 30 56 250 39 062.5
Viga 6 (V6) 330 25 30 56 250 39 062.5
Viga 7 (V7) - = = - -

Viga 8 (V8) 315 20 30 45 000 20 000

Fuente: Elaboracion Propia

Por lo tanto, el coeficiente es:

Lpt | L1 Iypr | Lycr
L L L L
Ly + Ly IyVS 1yV6 IyV7 + IyV8 Lys | Lxve
Ly; * Lyg = Lys Lys Ly Lyg * Lys = Lys
Lyca | Ipa Lyca  Lypy
L L L L
xV3 xV4 yvi yv2 yv3 + yv4 + xV1 + xV2
Lys * Lys = Ly Ly, Ly3 Lys * Lyr =~ Ly
IlJAX = 043
l/)BX :030
IPAY - 040
Ypy =0.22

Traslacionalidad o Intraslacionalidad 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 ler 1
que el corrimiento horizontal maximo en el dintel de la Gltima planta no supere prers de la

altura total, podra comprobarse aisladamente cada pilar con la longitud de pandeo
deducida del monograma del Anexo 3, Tabla 6 para estructuras intraslacionales.
Entonces:

Desplazamiento en “x” del pilar = 3.92 mm

Desplazamiento en “y” del pilar = 4.20 mm

Altura Total = 12.4 m. = 12400 mm.
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1
—- 124 4.2
720 00 > 0mm

16.53 mm > 4.20 mm
Se considera pértico Intraslacional
Con estos valores se ingresa al monograma confeccionado por Jackson y Moreland
correspondiente a portico intraslacional (Anexo 3, Tabla 6) obteniendo de este modo el

factor de longitud de pandeo “a” y con este valor la longitud de pandeo “lo”.

@, = 0.65 a, =0.63

Por lo tanto, la longitud de pandeo I, es:

l,b,=a-l
loy = 0.65-400 cm loy = 0.63 400 cm
lox = 260 cm. loy = 252 cm.
La esbeltez geométrica seré:
1ox — @ —
Agx = 2 ="—=104
_ loy _ 252 _
Ay =P =--=101

Tenemos la esbeltez geométrica en el eje A5, = 1040 y Ay, = 10.1, ambas son

mayores a 10, por lo tanto, la pieza no se considera como corta.

La esbeltez mecanica sera:

l 'l
1= TO _ I
o)
o 260 L 252
* 32552.08 Y 32552.08
V625 ) JE=ZEm )
1, = 36.03 A, = 35
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Para esbelteces mecanicas de 35 <A < 100, la pieza es considerada intermedia. Tenemos
la esheltez mecanica en el eje A, =36.03 y A, =35 , se calculara por el método

aproximado considerando las excentricidades de 2do orden para columnas intermedias.

Excentricidad de Primer Orden:

Mg, 330kg —m

= = 0.45
ox =N, T 74040 kg o
Mdy 410 kg —m
oy =N, T 74040 kg am
Excentricidad constructiva:
= h = = 1.25
bax =50 20 M
= = 25 =1.25
eay = 20 = 20 = 1. cm

El valor minimo de excentricidad de construccion es 2 cm establecido por la norma.

Excentricidad Ficticia debido al pandeo (segundo Orden):

c+20-e, I3
eflC: 3+ fyd . 0._0.
3500/ c+10-¢, r

fyd b + 20 " eox l(z)x
=3 : 2% 404 = 1.89
€Ficx < ¥3500) b+10 e, b cm

10~*

fra\ h+20-¢e, I,
ey = : 21074 = 1.84
ericy <3+3500 Rt10eq, h 84 cm

La excentricidad de célculo seré:
€(xy)max = €o T Eric T €4
ecomix = 045+ 1.89 + 2 = 4.34 cm
e(yymax = 0.56 + 1.84 + 2 = 4.40 cm.
La capacidad mecénica del hormigdén Uc es:
U, = fogq Ac= foq'b-h= 170-25-25
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U. = 106 250 Kg

Los esfuerzos reducidos seran:

_ Ny _ 74040 _ 070
VEU. 106250 "
Nd-ex_74040-4.34_0
U.-h  106250-25

Ng-e, 74040-4.40
U.-b  106250-25

0.12

Con estos valores se entra en el abaco en roseta para secciones rectangulares con cuatro
armaduras (véase Anexo 3, Tabla 7). En el sector correspondiente al valor de v de que se
trate, con los valores 1 y W2 e interpolando en caso de ser necesario, se obtiene la cuantia

mecanica total . Como px > py entramos en el dbaco con p1=0.12 y p2 = 0.12 resultando

las siguientes cuantias mecanicas.

v = 0.60 ®=0.25
v =0.80 ®=0.35
Interpolando:

v=0.70 = ©=0.30

La armadura necesaria sera:

w'b-h-
fyd'As:w'b'h'fcd - As:—de
fyd
_ 0.30-25-25-170
S 4432.17
A; = 7.19 cm?

Calculo del area minima
Agmin = 0.0050 - b - d = 2.69 cm?
El area por utilizar sera:
A; = 7.19 cm?

Se utilizara: 4 @ 16mm (esquinas)
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Agpr6 = 4-2.01 cm? = 8.04 cm?
Con un &rea total de célculo de:
As real = 8.04 sz

Se utiliza: 4 @16mm (esquinas)
CYPECAD =4 @ 16mm (esquinas)

3.12.2. Armadura Transversal.
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{ b 6 h (menor dimensidn de la pieza) = 25 cm
s <
15 Pgela armadura longitudinal = 15-1.6 = 24 cm.

Separacién adoptada de estribos s = 20 cm.

El diametro del estribo sera:

N

1 1
BEstribo = {_> Z Ddela armadura longitudinal = 7 ° 16 = 4 mm.

- ¢Estribo = 6 mm
Se utiliza: @ 6mm ¢/20 cm
Resumen General de los Resultados:

Tabla 3. 17. — Resumen General de los Resultados para la Columna P78

Armadura
Armadura . . )
) necesaria Armadura adoptada Diferencia
Columna P78 necesaria
CYPECAD | c/manual - CYPECAD en %
(cm?)
(cm?)
Armadura longitudinal .
o 7.19 7.19 4 @16mm (esquinas) 0.00 %
principal
Armadura transversal - - @6 mmc/20cm 0.00 %

Fuente: Elaboracién Propia

Comentarios y evaluaciones de los resultados

Para la verificacion de la columna cuadrada los datos fueron obtenidas del programa

CYPECAD, no se tiene diferencia con respecto a la armadura longitudinal y la armadura
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transversal, el armado que realiza el software y el que se adopta de forma manual es igual,
este dimensiona en la columna en estudio una armadura longitudinal principal de 4

@16mm (esquinas) y armadura transversal de @ 6mm c/20 cm.

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la columna P78 con el
programa CYPECAD

Figura 3. 33. — Disposicién de la Armadura en la Columna P78

COLUMNA 78 +4.40
_ ¥

Fos. | Didm. | Mo, | Long. | Total
(em) | (=m)

@18 41 450 | 1800
Z g6 | 21 97 | 2037

[y

[
[¥y]
-+
A g?ig
oh i+
& Rl
25 5
-+
et -
L o
N e |

A
4FP1¢1E =450 2Z21P286 =57

+0.40

¥

Fuente: CYPECAD

3.13. VERIFICACION DE ESCALERA DE HORMIGON ARMADO.

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 geomeétricas de las dos escaleras del edificio son simétricas, solo se
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verificara una de ellas y la otra tendré la misma disposicién de armaduras, por lo tanto, se

verificara la Escalera 1.

Figura 3. 34. — Vista en Planta de Escalera

R 165 15 165 .
il T
o B4
oY
NJ'_
o \/ B B W
-
= b DY
@l AF H75
- i ot
S 4

Fuente: CYPECAD

Escalera 1 - Geometria

Huella

Contrahuella

N° de peldafos

Peldafieado

Resistencia de célculo del Hormigon
Resistencia de calculo del acero
Desnivel a salvar

Ancho total del descanso

Longitud Horizontal de la rampa

h=0.30m
ch=0.167 m
N° =24

Hormigonado con la losa
fea= 170 kg/ cm?
fya=4 432.17 kg/ cm?
Z=401m
B=345m
L;=330m
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Longitud del descanso L,=1.65m

Ancho de la rampa a=165m
Espesor de la losa del descanso t=0.15m
Espesor de la losa de la rampla t=0.15m
Recubrimiento Geométrico r=3.00cm

Figura 3. 35. — Caracteristicas Geométricas de la Escalera

Seccion A—A

. 330 5 185 )
1 1 i

Muro de fabrica

200

vsou

Viga

Seceién C-C

Forjada
165 330

, .
A—

10

s

200

15

Muro de fabrica

Fuente: Elaboracion Propia
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3.13.1. Cargas que Actluan Sobre la Escalera.
Sobrecarga:
La sobrecarga de uso que se asumid fue de 400 Kg/m?
Sobrecarga = q5. - a = 400 - 1.65 = 660 Kg/m
Cargas sobre la losa de la rampla:
Argmpla = 1.65-3.30 = 5.445 m?
Grampia = t*Vueae-a = 0.15-2500-1.65 = 618.75 Kg/m

h-ch 0.30-0.167 ;
Volpetdaro = ——+ @ =—————1.65 = 0.0413m

Pesopeiaaio = VOolyeiaasio * Yueae * Nopetdaios = 0.0413 - 2500 - 11 = 1135.75 Kg/m

Peso A 1135.75
peldano
21 * * 1-65 3 |1 K
peldaiio = Ara ol a= 5445 = 344.17 g/”l

g Barandillas = 300 Kg/m
g acabado = 150 Kg/m2 - 1.65 = 247.5 Kg/m

Carga muerta total = qrampia + Qpeldano + Avaranditia + dacabado
Carga muerta total = 151042 Kg/m
La carga total sobre la rampla seré:
qr = (carga muerta total + sobrecarga) - 1.6 = (1510.42 + 660) - 1.6
qr =3472.67Kg/m
Carga sobre la losa de descanso
Qdescanso = t*VYueae*a =0.15-2500-1.65 = 618.75 Kg/m

150K g

Qacabados

Carga muerta total = Qgescanso + Qacabado = 866.25 Kg/m

La carga total sobre el descanso sera:

qq = (carga muerta total + sobrecarga) - 1.6 = (866.25 + 660) - 1.6
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qqa = 2442 Kg/m
3.13.2. 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:
Supuesta como un apoyo simple y con las cargas ponderadas, se tiene que:

Figura 3. 36. — Cargas para el Calculo de la Armadura Principal

Seccién A—A

qr=3 472.67 kg/m gqd=2 442 kg/m

N P PN /S P P /S N PN PN S PN P »

\

Fuente: Elaboracion Propia

Que por razones de célculo podra considerarse como una losa.

Figura 3. 37. — Escalera como una Losa Simplemente Apoyada

Seccién A—A

qr=3 472.67 kg/m qd=2 442 kg/m
A PR P P PN S P S PR # P N
[ |

’Av‘ 330 165 B

Fuente: Elaboracion Propia
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Resolviendo se tiene las reacciones y momento maximo siguiente:

Ra =8312 Kg
Rs =7 178 Kg
Mmax =9 935 Kg-m; x = 2.39 m.
Figura 3. 38. — Diagrama de Momentos de la Escalera, como losa Simplemente
Apoyada

Seccién A—A

A,\ 330 } 165 B
T 239 V 1 1
1 1

. o
Ro=8 3MM Wwa kg

Mmax=9 935 kg—-m

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3. 39. — Diagrama de Momentos de la Escalera, Esquema Real Apoyo

Simple

Seccion A—A

Rb=7 178 kg

200

Mmax=9 955 kg-m

Ra=8 312 kg

239

330 165
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Seccion C-C

165 330

239

200

Mmax=9 935 kg-m

Rb=7 178 kg

Fuente: Elaboracion Propia

Para la armadura negativa:
Supuesta como un apoyo empotrado

Figura 3. 40. — Consideraciones de las Cargas para el Calculo de la Armadura

Negativa

Seccidbn A—A

qr=3 472.67 kg/m qd=2 442 kg/m

VAN P P S P P N P P ¥ PR PR P P »

200

330 165

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3. 41. — Escalera como una Losa, Apoyo Empotrado

Seccitn A—A

qr=3 472.67 kg/m qd=2 442 kg/m

VAR PN P P P PN N NN N 2 P PR P

330 165

Fuente: Elaboracion Propia

Resolviendo se tiene las reacciones y momento maximo siguiente:

Ra = 8438 Kg
Re = 7 052 Kg
Ma = 6 858 Kg-m
Mg = 6 234 Kg-m

Con todas las consideraciones antes mencionadas se procede a determinar la armadura de

la escalera

Figura 3. 42. — Diagrama de Momentos en la Escalera como Losa Empotrada en

sus Apoyos

Seccidn A—A

Ma=6 858 kg-m Mb=6 234 kg-m

" 4

Ro=5 438 kg Ro=7 052 kg

A\ B

] 330 ) 165 ,
1 1 1

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3. 43. — Diagrama de Momentos de la Escalera, Esquema Real Apoyo

Empotrado

Seccion A—A

Mb=6 234 kg-m /‘

[ ]

Rb=7 052 kg

200

Ma=6 858 kg-m

Ra=8 438 kg

330 } 165

Seccién C-C Ma=6 858 kg-m

Ra=8 438 kg

200

Mb=6 254 kg-m

Rb=7 052 kg

165 5 330

Fuente: Elaboracion Propia

- Calculo de la armadura longitudinal positiva

Mg =9935Kg ' m Momento de célculo

omin = 0.0015 Cuantia minima para losas
bw=a=1.65m Ancho de la rampla
t=0.15m Espesor de la losa
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r=0.030m Recubrimiento
d=0.12m Canto util

El momento reducido de célculo sera:

Mgy _ 993 500 Kg - cm _
by d2-f.q 165cm-(12cm)2-170

Uq = 0.25

Con: ud = 0.25 se obtiene una cuantia mecanica de ® = 0.307 (Anexo 3 — Tabla 4)

f
A =w-bw- q-2
fya
170K—g2
As = 0.307 - 165 - 12 % = 23.31 cm?
4432.17%

Determinacion de la armadura minima: (As) @min = 0.0015 (Anexo 3 — Tabla 5)
Ag min = Wmin-bw-h = 0.0015 - 165 cm - 15 cm = 3.712 cm?
Como: As >As min

Se escogera el area As = 23.31 cm?. Para determinar el nimero de barras se considerara
el siguiente diametro: @ = 20 mm con un éarea de As g0 = 3.14 cm?, entonces el nimero
de barras a usar seran:

As 2331

= +1=8.42
Asgro 3.14

N°de barras =

Se utilizara: 9 @ 20 mm
Asp20mm = 9+ 3.14 cm? = 28.26 cm?
28.26 cm? > 23.31 cm?

Se utilizarad: 9 @ 20 mm
CYPE: 9@ 20 mm ¢/20 cm

- Célculo de la armadura longitudinal negativa

M; =6858 Kg-m Momento de célculo

omin = 0.0015 Cuantia minima para losas
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bw=a=1.65m Ancho de la rampla

t=0.15m Espesor de la losa
r=0.030m Recubrimiento
d=0.12m Canto util

El momento reducido de célculo sera:

Mgy 685 800 Kg - cm
by -d?-f,q 165cm- (12 cm)?-170
Con: nd=0.17 se obtiene una cuantia mecanica de ® = 0.1924

f

A =w-bw-d- <d

fya

1708

A = 0.1924 - 165 - 12 % = 14.61 cm?
443217 —&

Determinacion de la armadura minima: (As) emin = 0.0015 (Anexo 3 — Tabla 5)
Ag min = Wmin *bw *h =0.0015+165 cm - 15 cm = 3.712 cm?
Como: As >Asmin

Se escogera el area As = 14.61 cm?. Para determinar el nimero de barras se considerara
el siguiente diametro: @ = 16 mm con un area de As g16 = 2.01 cm?, entonces el nimero

de barras a usar seran:

A 1461
Aspre  2.01

N°de barras = +1=28.27

Asg16mm = 9+ 2.01 cm? = 18.09 cm?
18.09 cm?> 14.61 cm?

Se utilizara: 9 @ 16 mm ¢/20 cm
CYPE: 9@ 16mm ¢/20 cm

- Refuerzo transversal por temperatura en la losa inclinada

Longitud de la losa inclinada L=3.86m
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Ast = Wiin - L-d = 0.0015-386-12 = 6.95 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: @ = 8 mm con

un area de Asgs = 0.503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N°deb _ A _ 6% = 13.82
e parras = ASQB— 0.503— .

Se tiene: 14 @ 8 mm c/29

Constructivamente esto no es posible, por lo tanto, se determina un espaciamiento de

20cm lo cual provoca un aumento en el nimero de barras.
Se utilizara: 21 @ 8 mm ¢/20
Agggmm = 21-0.503 cm? = 10.563 cm?
10.563 cm? > 6.95 cm? Cumple !!!

Se utilizard: 21 @ 8 mm c¢/20
CYPE: 21 @ 8mm ¢/20 cm

Resumen General de los Resultados:

Tabla 3. 18. — Resumen General para la Escalera

Armadura Diferencia
) Armadura o
necesaria Armadura Adoptada en o
Escalera N° 1 y | CYPECAD P
Cimantia c/manual - CYPECAD
(cm?)
(cm?)

Longitudinal Inferior Positiva 23.31 28.27 9 @ 20mm c/20 17.54 %
Longitud Superior Negativa 14.61 18.01 9 @ 16mm c/20 18.87 %
Transversal Inferior y superior - - 21 @ 8mm c/20 0.00 %

Fuente: Elaboracion Propia

Comentarios y evaluaciones de los resultados

Representacion gréafica de los resultados obtenidos para la escalera con el programa
CYPECAD
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Figura 3. 44. — Disposicion de la Armadura en la Escalera

Seccitn A—A
330 165

b " "

1 1 1
#102,20

200

Mure de fabrica

1E1
- 15

v30v

67 25

b 158
/ 9P3¢200,/20 =247

/ o a2
-

NK
WBDZW// OPZ820c/20 =553
~ —

Seccidn C-C

Forjada

$102,/20

200

- 30
\$200,/20 OP7910c/20 L=483 / /30

h:]2// //
P m}'ﬁ/
9PEE100,/20 L=239 / /

_ 194 %
30

15

Murc de fébrica

aPBe20c /20 L=662

-

=

Fuente: CYPECAD

La verificacion de la escalera se la realizo asumiendo que es una losa maciza de hormigén

armado, se calcularon los esfuerzos producidos en la escalera debido a las cargas
191



dispuestas en la escalera y se asumio apoyos simples para obtener el momento positivo
méaximo con el cual se calculé la armadura longitudinal inferior positiva, y se asumié
apoyos empotrados para obtener el momento negativo maximo y con este calcular la
armadura longitudinal inferior negativa, ademas se dispuso de una armadura transversal
para temperatura. Los resultados obtenidos para la escalera en la armadura positiva,
negativa y la armadura transversal de reparto es igual al armado por el software
CYPECAD.

3.14. VERIFICACION DE RAMPA DE HORMIGON ARMADO.

Para la verificacion de la rampa de hormigon armado se realiza el célculo de la misma
como una losa maciza, para el disefio se sacaron los esfuerzos de dimensionamiento segin
el programa de célculo (CYPECAD) Figura 3.45.

Datos de disefno:

Longitud menor de la losa Lx=1.6m
Longitud inclinada (mayor) Ly=175m

Peso Especifico del Hormigon Yheao = 2500 kg/m?®
Canto total de la losa inclinada Niesa = 15 cm
Resistencia del Hormigon fa= 255 Kglecm?
Resistencia del Acero fy« = 5 097 Kg/cm?
Altura de recubrimiento minimo para losas di=15cm

Ancho de la pieza bw=1m

Determinacion del Feq y Fyq resistencia del calculo del hormigdn y del acero

fck 255 kg/cm?
Ye 150

fra = =170 kg/cm?

_ fyk 5097 kg/cm?®
fya = Ys 1.15

Asumimos un didmetro de @ = 10mm

= 443217 kg/cm?

0 1
d=h—d1—§=<15—1.5—§)=13.00cm
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Cargas actuantes en la losa:

- Peso propio

p= yHvo-hlosa=zsoo% 0.15m =375 kg/m?
- Carga muerta de acabados
Qacabados = 150 kg/ m?
- Sobre carga de servicio
Sservicio = 400 kg/m2
Carga total que actla en la losa

Q= 375 + 150 + 400 = 925 kg/m?

Figura 3. 45. — Esfuerzos de Dimensionamiento de la Rampa

Fuente: CYPECAD

Momento X, cuantia inferior My = 0.97 t-m/m
Momento Y, cuantia inferior My = 1.24 t-m/m
Momento X, cuantia superior My = 1.71 t-m/m
Momento Y, cuantia superior My = 1.10 t-m/m
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- Calculo de la armadura positiva en la menor direccion “x”
El momento reducido de calculo sera:

My 97 000 Kg - cm

- - = 0.034
Hd =9 42 - f4, 100 cm - (13.00 cm)Z - 170

Con: ud=0.034 se obtiene una cuantia mecanica de @ = 0.0415 (Anexo 3 — Tabla 4)

f
As=w-bw-d- ~<d
fya
170K—g2
A = 0.0415-100 - 13.0 - ¢K = 2.07 cm?
4 432.17%

Determinacion de la armadura minima: (As) emin = 0.0015 (Anexo 3 — Tabla 5)
Ag min = Omin * bw *d = 0.0015 - 100 cm - 13.00 cm = 1.95 cm?

Como: As >Asmin

Se escogera el area As= 2.07 cm?

Para determinar el nimero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 10 mm con
un area de Asgi0 = 0.785 cm?, ya que en elementos sometidos a flexion no se deberian

utilizar diametros menores, entonces el nUmero de barras a usar seran:

N°de b _ A 2'07+1—4
eoparras = Asmo_ 0.785 =

Asgromm = 4+ 0.785 cm? = 3.14 cm?

Célculo del espaciamiento necesario

_100_ .
e = 4 = cm

Se tendra un espaciamiento de 20 cm, ya que constructivamente se maneja mejor
Se utiliza: 5@ 10 mm ¢/20 cm

- Calculo de la armadura positiva en la direccion “y”
El momento reducido de calculo sera:
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My 124 000 Kg - cm

= = = 0.043
Hd = 42ty 100 cm - (13.00 cm)Z - 170

Con: ud=0.043 se obtiene una cuantia mecanica de ® = 0.0529 (Anexo 3 — Tabla 4)

f
As=w-bw-d- <
fya
170K—*‘°’2
As = 0.0529-100-13.0 - ¢K = 2.64 cm?
4 432'17ch2

Determinacion de la armadura minima: (As) @min = 0.0015 (Anexo 3 — Tabla 5)
Ag min = Wmin * bw *d = 0.0015 - 100 cm - 13.00 cm = 1.95 cm?

Como: As >Asmin

Se escogera el area As= 2.64 cm?

Para determinar el niamero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 10 mm con
un area de Asgio = 0.785 cm?, ya que en elementos sometidos a flexion no se deberian

utilizar diametros menores, entonces el nimero de barras a usar seran:

N°deb -4 —2'64+1—5
eparras = AsQ)lO_ 0.785 =

Asgromm = 5 0.785 cm? = 3.925 cm?

Calculo del espaciamiento necesario

100
e = T=20€m

Se tendré un espaciamiento de 20 cm, ya que constructivamente se maneja mejor
Se utiliza: 5@ 10 mm ¢/20 cm
- Célculo de 1a armadura negativa en la menor direccion “x”

El momento reducido de célculo sera:

Mg 171 000 Kg - cm

b -d2 £y 100 cm - (13.00 cm)2-170 0060

Mg =
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Con: ud=0.060 se obtiene una cuantia mecanica de @ = 0.063 (Anexo 3 — Tabla 4)

2
A = 0.063-100 - 13.0 % = 3.14 cm?
4 432.17%

Determinacion de la armadura minima: (As) emin = 0.0015 (Anexo 3 — Tabla 5)
Ag min = Omin * bw *d = 0.0015 - 100 cm - 13.00 cm = 1.95 cm?

Como: As >Asmin

Se escogera el area As= 3.14 cm?

Para determinar el nimero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 10 mm con
un area de Asgi0 = 0.785 cm?, ya que en elementos sometidos a flexion no se deberian
utilizar diametros menores, entonces el nimero de barras a usar seran:

A, 314 N
Agg1o  0.785

N°de barras =

Aggromm = 5 0.785 cm? = 3.925 cm?
Se tendré un espaciamiento de 20 cm, ya que constructivamente se maneja mejor
Se utiliza: 5@ 10 mm ¢/20 cm
- Célculo de 1a armadura negativa en la direcciéon “y”
El momento reducido de célculo sera:

Mg 110 000 Kg - cm
by -d2-f.q 100 cm - (13.00 cm)2 - 170

iy = = 0.038

Con: ud=0.038 se obtiene una cuantia mecanica de @ = 0.0415 (Anexo 3 — Tabla 4)

f
As=w-bw-d- <
fyq
170 N8
A = 0.0415-100 - 13.0 - ¢K = 2.07 cm?
4 432.17(:Tg2
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Determinacion de la armadura minima: (As) @min = 0.0015 (Anexo 3 — Tabla 5)
Ag min = Wmin * bw *d = 0.0015 100 cm - 13.00 cm = 1.95 cm?

Como: As >Asmin

Se escogera el area As= 2.07 cm?

Para determinar el niamero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 10 mm con
un area de Asgio = 0.785 cm?, ya que en elementos sometidos a flexion no se deberian
utilizar didmetros menores, entonces el nimero de barras a usar seran:

A 207 N
Agg1o  0.785

N°de barras = 1=4

Asgromm = 4+ 0.785 cm? = 3.14 cm?
Se tendré un espaciamiento de 20 cm, ya que constructivamente se maneja mejor
Se utiliza: 5@ 10 mm ¢/20 cm
Resumen General de los Resultados:

Tabla 3. 19. — Resumen General para la Rampa

Armadura Armadura

Armadura ] ) )
L . necesaria Adoptada Diferencia
Rampa de Hormigoén Armado necesaria
CYPECAD ¢/manual - en %
cm?/m

cm?/m CYPECAD
Longitudinal inferior positiva 2.07 1.95 5@ 10mm 5.79 %
Transversal inferior positiva 2.64 2.49 5@ 10mm 5.68 %
Longitudinal superior negativa 3.14 3.44 5@ 10mm 8.72 %
Transversal superior negativa 2.07 2.24 5@ 10mm 7.58 %

3.15.
ARMADO.

Se realiza la verificacion de la zapata correspondiente a la columna P78 con las

Fuente: Elaboracién Propia

caracteristicas gue se indican a continuacion:
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Datos:

2= 25 cm

bo= 25 cm
Armadura: @12 mm
Carga:N= 52863 kg

X _ X
&
Momento en direccion X My = 25 000 kg-cm
Momento en direccion Y My =16 000 kg-cm
Cortante en direcciéon X Qx =30 000 kg-cm
Cortante en direccion Y Qy =17 000 kg-cm
Tension admisible sobre el terreno: Ogam = 1.52 kg/cm?
Resistencia caracteristica del acero: fy« = 5097 kg/cm?
Resistencia caracteristica del hormigon: fo = 255 kg/cm?
Coef. de seguridad para el acero: ys = 1.15
Coef. de seguridad para el hormigon: Y. = 1.5
Coef. de mayoracion de cargas: Yy =16
Recubrimiento inferior de la armadura r=5cm
Resistencia de célculo del hormigon:
fea = j;f—f = % =170 kg /cm?
Resistencia de célculo del acero:
fya = %k = % = 4432.17 kg/cm?
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Resistencia a cortante del hormigén:

fva =05/f.a =05V 170 =6.52 kg/cm?

3.15.1. Calculo a Flexion.
Dimensionamiento en planta:

Se asumira que la zapata tiene una seccion cuadrada, por tanto:

a=b - A=a=p?
1.05-N 1.05-N
Oadm = a-b = a2
_ |LO5-N _ [1.05-52863
= e 152 _ ooem
a=b=19cm
Presion admisible del terreno sobre la zapata:
_ N _ 52863 ...,
% =g 5" 195195 3O kg/em
Célculo del canto de la zapata:
4 - 4-6.52
k= thva_ =11.73

Cypror 1.60-1.39
Datos:

a, = 25cm

b, = 25cm
a=195cm
b= 195cm
k= 1173

El canto de la zapata no debe ser menor que el mayor de los calculados a continuacion:

_|ao by a*b a,+b,
dz—\/ 2 +2k—1 2 = 30.50 cm

2-(a—a,)
d3 :Tko: 21.61cm
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_2'(b_bo)

= 21.61
4+k 61 cm

El h adoptado es:
h=45cm

Por lo tanto, d sera calculado de la siguiente manera:

h=45cm
r=5cm
@ =12 mm
@ 1.2
d=h—-r——=45-5——=3940cm
2 2
3.15.1.1. Determinacién de las armaduras: Momentos en las secciones
1-1y 1°-1°.
Figura 3. 46. — Momentos en las Secciones 1-1y 1°-1°
1 J\ —at=b{ ao+ 20—
{ | ]
— | n 5 ;
0 * | |
0.15?4 s | I
[ ? | | ] |
b | bo ?4 W | | bo | b
T T “_ [ | |
l—ao d E l—an—l E
[ L |
r a : | lr a 1
Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado
Datos:
a, = 25cm b, = 25cm
a=195cm b= 195cm
d= 394 cm N =52 863 kg
‘N a—a 2
Mad=y£_a-( °+015-a,) = 1708220.4 kg - cm
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]/f " N b — bo 2
My, = > ( +0.15- bo) = 1708220.4 kg-cm
- Paraelladoa
Momento reducido
Mgqy 1708 220.4

= 0.033

Ha =y a2z £, = 195 - 39.402-170

Cuantia geométrica
Wy = g - (1 + pg) = 0.033 - (14 0.033) = 0.035
Armadura necesaria

A =wb-d-1% = 00351953940 - — L0
s@ = Wa fra Y 4a3217

Agqy = 10.32 cm?
Armadura minima
As(minima) = 0.0015 b - d = 0.0015 - 195 - 39.40
As(minimay = 11.52 cm?
Escogemos la mayor armadura:
A; = 11.52 cm?

Para determinar el namero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 12 mm con

un area de Asg12 = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N° de b A M2 649
€ parras = Asglz = 113 = .
Se utilizara: 11912
El espaciamiento sera:
b—-2.r 195-2 -5
s =18.5cm

~ N°debarras — 1 11-1

Se utiliza: 11¢12mm ¢/17 cm
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- Paraelladob

Momento reducido

Mgy 1708 220.4
" b-d?-f, 195 - 39.402-170

e = 0.033

Cuantia geométrica
wg = Hg - (14 pg) = 0.033 - (14 0.033) = 0.035
Armadura necesaria

A =w.b-d-1 = 00351953940 - — L0
s@ = Wa fra Y 4az217

Agqy = 10.32 cm?
Armadura minima
As(minimay = 0.0015 b -d = 0.0015 - 195 - 39.40
As(minima) = 11.52 cm?
Escogemos la mayor armadura:
A, = 11.52 cm?

Para determinar el nimero de barras se considera el siguiente diametro: @ = 12 mm con

un area de Asg12 = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N°deb - A 1152 =10.19
e parras = Asglz = 113 = .
Se utilizara: 11912
El espaciamiento sera:
b—2.r 195—-2 -5
S = =18.5cm

=N°debarras—1 Co11-1
Se utiliza: 11912mm ¢/17 cm

— Célculo de la longitud de anclaje

La longitud de anclaje no podra ser inferior al valor mayor de los siguientes:
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a) 10.9
b) 15cm
c) La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la

reduccion 0.7. 1,

Figura 3. 47. — Longitud de Anclaje en Centimetros (@ en centimetros)

fyk fyk
—me o Mg {20

POSICION I

Fm@ g b me o

-
\
d

Fuente: Hormigon Armado “Pedro Jiménez Montoya”, (14°Ed.)
De tabla 11 — Anexo 3, se obtiene ms= 11 para hormigones de 250 kg/cm? y barras de
5000 kg/cm?.

= 2 5 fyk _ 2 < 500
I, =m3.0 228.5.®215cm [, =11.1.2 228.5.1.22156771

[, =1584 cm = 21.05cm = 15cm

d) 10-1.2=12cm
e) 15cm
f) 0.70 - 21.05 = 14.74 cm

Por tanto, se adoptara una longitud de anclaje de 15 cm en forma de patilla.

— Calculo del peso propio de la zapata:
P, = Vol yyose = 1.71m3.2500kg/m?® = p, = 4275 kg
— Verificacion al deslizamiento:

d = 35° Angulo de rozamiento interno del suelo
¢ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata
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2
¢ =308 =2333°

(N + PP).tangp (52863 + 4275) .tan23.33°
Yy < 0 = 300 = 82.14 > 1.5 Cumple
X

(N + PP).tangp (52863 + 4275) .tan23.332
y < 0 = 170 = 14496 > 1.5 Cumple
y

— Verificacion al vuelco

(N + PP) - a/2
M, +Q,h
(N + PP) - b/2
W= rorn 2 1S
y x
(52863 +4275)195/2 . . .
= = . . -
Yva 25000 + 170 - 45 = umpte
(52863 + 4275)°195/2 .. . o
— = . . -
Yvb 16 000 + 300 - 45 = umpte

3.15.2. Verificacion a Cortante.

Vuelo:

v=85cm < 90.0cm =2h

Zapata rigida, se verifica por corte en la seccion 2-2

Figura 3. 48. — Verificacion a Cortante y Punzonamiento.

T g o

) | Y N
vy — -.>-dT 2i T ;t’-/ , '\,T
-+ 3
. ; b | bo ‘$‘ l4
+ !2 t@» % b -sz_\\ ! ’!3

d “+ . it
Hla ok Lt
12 2 $2d4og 424

Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado
204



a,= 25 cm
b,= 25 cm
a= 195 cm
b= 195 cm

d= 3940 cm
N= 52863kg
ve= 1.6

d>= 3050 cm

d3= 2161 cm
fu= 6.52 kg/lcm?

Yro N
a-b

(F52-d) <d; fua
101.43 < 140.90 cumple!
3.15.3. Verificacion a Punzonamiento.
Verificacion por punzonamiento en la seccion Ac:

Ac=2-(a,+d+b, +d) d, =7856.8 cm?

Yr- N
W-[a-b—(ao+d)-(bo+d)]SAc-Z-fvd

75355.63 < 102452.67 cumple!
3.15.4. Comprobacién de la Adherencia.
Vuelo:
v= 850cm < 90.0 cm =2h
Zapata rigida: v < 2h; k = 0.95
k= 0.95

Lado a

Yr'N a—a

- (A% )
Vaa =~ ( >+ 0.5 a,) = 38495.10
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V, 3
da < fba =k',’fcd2

a=09.dn-n-90

26.18 < 29.15 cumple!
Lado b
Vig = yfa : (%+ 0.15-a,) = 38340
V 3
Tpa = 0_9.d.d:.n_g < foa = k- 1’fcdz
26.18 < 29.15 cumple!

Resumen General de los Resultados:

Tabla 3. 20. — Resumen General para la Zapata

Manual CYPECAD ] ]
Diferencia
Zapata P78 As
As (cm?/m) | Asadoptada | As(cm?m) en %
CYPECAD
o 11212mm 11212mm
Longitudinal 12.44 12.44 0.00 %
c/17 c/17
11412mm 11412mm
Transversal 12.44 12.44 0.00 %
c/17 c/17

Fuente: Elaboracion Propia

Comentarios y evaluaciones de los resultados

Para la verificacion de la zapata aislada, los datos de las fuerzas y momentos que se

transmiten hasta la zapata fueron obtenidas del programa CYPECAD vy el esfuerzo

admisible del suelo obtenido del

estudio realizado. Se tiene similitud con el

dimensionamiento y el armado que realiza el software, este dimensiona una zapata de 195

x 195 x 45 y armadura de 11@12 ¢/17 cmy en la verificacion se determina una zapata de
195 x 195 x 45 y armadura de 11@12 ¢/17 cm, con una diferencia de cuantia del 0.00 %,

verificando asi esta zapata aislada.

Representacion grafica de los resultados obtenidos para la zapata aislada con el

programa CYPECAD
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Figura 3. 49. — Disposicion de la Armadura de la Zapata

F/a P78

e

45

11P9812c/17 L=185 11P10812c/17 1=185

25
=,
| ol ) sk
SP13¢6
=84

| 195 |

Fuente: CYPECAD

3.16. ESTRATEGIA PARA LA EJECUCION DEL PROYECTO.

Los modulos e items dispuestos para la realizacion de la estrategia para la ejecucion del

proyecto son los siguientes:

MODULO 1 — OBRAS PRELIMINARES
1. Instalacion de Faenas
2. Prov.y coloc. de letrero de obra
3. Replanteo y Trazado
MODULO 2 — MOVIMIENTO DE TIERRAS

4. Excavacion comun manual 0-2m
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MODULO 3 — OBRA GRUESA
5. Relleno y compactado c/saltarin s/material
6. Carpeta de hormigdn pobre e=5cm
7. Zapatas de H°A° fck=250kg/cm?
8. Vigas planta baja H° A° fck=250kg/cm?
9. Impermeabilizacion de vigas planta baja
10. Columna de H° A° fck=250kg/cm?
11. Viga de He A° fck = 250kg/cm?
12. Losa alivianada con viguetas pretensadas H=0.25 m.
13. Rampade H° A°h =15cm
14. Escalera de H° A° fck=250kg/cm?2
15. Acero de refuerzo
16. Muro Ladrillo 6h e=18cm
17. Muro de ladrillo 6h e=12cm
18. Junta de dilatacion térmica
MODULO 4 — OBRA FINA
19. Empedrado y contrapiso de hormigon
20. Contrapiso de cemento s/losa
21. Impermeabilizacion de losa con membrana asfaltica
22. Piso de porcelanato
23. Zbcalo interior de porcelanato
24. Revoque exterior
25. Revoque interior de yeso
26. Pintura latex exterior
27. Pintura latex interior
28. Baranda metalica
MODULO 5 — LIMPIEZA GENERAL DE OBRA

29. Limpieza general de la obra
3.16.1. Especificaciones Técnicas.

Las especificaciones técnicas materializadas para cada item, comprende los siguientes

puntos: definicién, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
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forma de medicidn, y forma de pago; estos puntos estan a detalle en el Anexo 9.
3.16.2. Computos Métricos.

Los codmputos métricos se realizaron segun el marco teorico, los cuales se pueden ver a

detalle en Anexo 10.
3.16.3. Precios Unitarios.
El andlisis 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

- Utilidades 10.00% resulta de la suma del costo directo mas los gastos generales.
Los precios unitarios se detallan en el Anexo 11.
3.16.4. Presupuesto General de la Obra.

El presupuesto General de la obra se obtuvo en funcion a los computos métricos y precios
unitarios correspondientes a cada item. Llegando a un presupuesto total de la obra de
6 394 079.05 Bs. que corresponde solo a los items dispuestos, este serd una parte del

presupuesto total de la obra dado que faltan otros médulos. Véase Anexo 12.
3.16.5. Cronograma de Ejecucion.

El cronograma de ejecucion de obras se lo realizé aplicando el método de barras Gantt
para la construccion del Centro de Salud de Tolomosa Grande donde se determinG un
plazo de ejecucion de 429 dias calendario. En el Anexo 13, se presenta el cronograma

general realizado con el programa (Microsoft Project 2010) y actividades para el proyecto.
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4. APORTE ACADEMICO.

Se realiza una comparacién técnica y econdmica entre una losa alivianada de viguetas
pretensadas y una losa reticular con poliestireno expandido perdido, dicha comparacién
sirvié para definir la mejor alternativa de disefio (3.3.1.2. Alternativa seleccionada).

Cuadro 4. 1.- Aclaracion Necesaria del Aporte Académico
7 IaN
Florentino Regalado indica "Los forjados reticulares pueden aguantar cargas no

previstas del orden de un 20% por encima de las losas de viguetas, a igualdad de

. parametros de calculo”. )

» Cabe recalcar que la comparacion realizada en este proyecto de Ingenieria Civil 11
tanto técnica como econdmica entre una losa alivianada de viguetas pretensadas y
una losa reticular con poliestireno expandido perdido es meramente académica. En

los disefios planteados no se cuenta con igualdad de parametros de céalculo.

Fuente: Elaboracion Propia

4.1. MARCO TEORICO.
4.1.1. Losa Alivianada de Viguetas Pretensadas.

El sistema de losas mas utilizado a nivel mundial es el alivianado con viguetas
pretensadas, por su facil ejecucién y montaje, al ser un sistema de alta resistencia,
permitiendo realizar superficies funcionales plenas por la longitud permisible de los
elementos prefabricados. La losa alivianada con viguetas pretensadas, permite lograr una
gran reduccion en material y mano de obra a emplearse en la edificacion, por la
versatilidad del sistema constructivo y la rigidez del la prefabricacion en viguetas de
hormigones de alta resistencia con cable como alma estructural, es sin duda el método mas
factible para realizar losas. Con luces permisibles de hasta 8 metros, la vigueta pretensada
se apoya simplemente sobre las vigas de construccion, albergando piezas de poliestireno

expandido para lograr que las losas sean mas livianas.

La principal ventaja de las losas aligeradas a base de vigueta pretensada es que son
autosoportables, 1o que quiere decir que se elimina la cimbra de contacto, Unicamente

requieren de un apuntalamiento al centro de los claros, lo que las vuelve mucho més
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economicas y que puedan construirse mucho mas rapido comparado con la losa reticular
y la losa maciza, son una excelente opcion para edificaciones con claros pequefios, como
los de una casa habitacion. Su principal desventaja es que no funcionan muy bien para
claros muy grandes, ya que empiezan a requerir viguetas de mucho peralte. Otra
desventaja que mas bien en funcional, es que a veces hacen ruidos durante el proceso de
dilatacion y contraccion, estos ruidos son provocados por la bovedilla que cruje y como
el area de bovedilla es mayor que en una losa reticular estos ruidos son mas notorios, pero
no representan de ninguna manera una falla estructural.

Figura 4. 1. — Disefio Estructural — Losa Alivianada de Viguetas Pretensadas
(CYPE)

Fuente: Elaboracion Propia (CYPE)

4.1.2. Losa Reticular con Casetones de Poliestireno Expandido Perdido.

Es una mezcla entre losa llena 0 maciza y losa cerdmica. Aqui las viguetas son
reemplazadas por nervaduras de hormigon, las que (al igual que las viguetas) se
encargaran de contener los hierros principales. Es decir que es una losa ceramica, pero en

este caso el elemento estructural (vigueta) no viene prearmado, sino que se lo fabrica “in
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situ”. Las losas reticulares trabajan bajo dos principios. El primero se refiere a la flexion;
la losa se arma en dos direcciones con el fin de evitar que el sistema completo se curve,
pues los momentos son intervenidos por la bidireccionalidad del sistema. El segundo
principio habla de la torsion. Respecto a este punto se deja una especie de volado que
contrarresta el momento torsor que se ejerce sobre los soportes. Las losas reticulares se
utilizan para salvar claros muy grandes, en donde no se quiere algin elemento estructural
que obstruya la circulacion como son los castillos o columnas. Por lo regular las losas
reticulares se pueden ver en estacionamiento, naves industriales, pistas de baile, salones,
etc. Los casetones, junto con las nervaduras forman una reticula cuya estructura esta
completamente delimitada por una cadena de cerramiento cuadrada que refuerza la

capacidad de la misma.
Existen 2 tipos de casetones:

- Recuperables: se utilizan casetones de plastico que se retiran una vez fraguado y
endurecido del concreto. Los nervios que se originan junto con las oquedades son
de mayor tamafio que los bloques perdidos de concreto, ademas de que tienen
forma estructural superior.

- De bloque perdido: pueden ser 3, 4, 0 6 piezas. Los usados mas comdnmente son
los de 4 piezas. Pueden estar fabricados con concreto regular o estar hechos de
polietileno expandido; el segundo reduce el peso y aumenta el aislamiento y la
resistencia a la humedad. Mientras que los casetones de bloque perdido o
aligeramiento suelen emplearse en la construccion de viviendas, los recuperables
se utilizan mas en garajes, sitios industriales y aquellos espacios en donde el
acabado a simple vista tiene menor relevancia

Los elementos que componen este sistema son:

- Cimbra de contacto y apuntalamiento

- Nervaduras de acero estructural

- Caseton de poliestireno en densidad de 10+-1 kg/m®
- Acero de refuerzo en la capa de compresion

- Capa de compresion
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Su fabricacion es muy similar al de una losa llena, necesitdndose de un encofrado, en
donde se apoyaran los bloques y los hierros, para luego verter la mezcla, pero hay
que saber que existen distintos métodos para su concepcién. Para colocar este tipo de
losa, primero se trazan sobre la cimbra los espacios que corresponden a las filas de bloques
que van a los bordes.
Figura 4. 2. — Disefio Estructural — Losa Reticular con Casetones de Poliestireno
Expandido Perdido (CYPE)

Fuente: Elaboracion Propia (CYPE)

Las filas interiores formados por casetones son faciles de identificar por su tamafio. Desde
los elementos extremos, conviene indicar sobre la cimbra la posicion de estos bloques.
Para colocar estos bloques se puede hacer al mismo tiempo que el trazo de la reticula. El
manejo y colocacion de los blogues se hace a mano, cuidando que queden bien fijos en la
cimbra. Para obtener un recubrimiento adecuado, conviene colocar calzas, una por cada
bloque, para que encima de éstas se pongan las varillas de refuerzo. Después se ponen los

estribos en ambas direcciones, después se coloca el refuerzo superior, amarrandose con
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los estribos. Las nervaduras son vigas de direcciones ortogonales cruzadas. En las

nervaduras centrales se necesita sélo una varilla inferior y otra superior.
4.2. ANALISIS COMPARATIVO TECNICO Y ECONOMICO.

Para poder realizar este punto se tuvo que hacer dos disefios de la estructura, uno con losa
reticular y el otro con una losa alivianada de viguetas pretensadas, es muy evidente que
ambos forjados son aligerados, pero con caracteristicas técnicamente diferentes. Dichos

resumenes de volumenes de obra y cuantias de acero se detallan en el Anexo 14.
4.2.1. Anélisis Comparativo Técnico.

A continuacion, se presenta un listado de ambos tipos de losas:

Cuadro 4.1. — Analisis Comparativo Técnico Segun Criterios de Disefio

Losa unidireccional de viguetas
pretensadas con complementos
de poliestireno expandido

Losa reticular con casetones de
poliestireno expandido perdido.

Este tipo de losa hoy en dia
se la esta empleando
muchisimo por la facilidad
constructiva gue nos brinda
en el momento de realizar
el forjado en la estructura.

Este tipo de losa es mucho
mas liviana que la losa
reticular 'y su costo es
mucho menor que dicha
losa reticular.

En este tipo de losa se elimina el
entablado, solo se usa soleras y
puntales, logrando asi una menor

cantidad de tiempo en

el

momento de ejecucién de la obra

(revista de  Presupuesto

construccion).

y
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Este tipo de losa se emplea
en la actualidad porque lo
que se busca es aligerar al
maximo el peso de las
losas.

Los esfuerzos de flexion y
corte son relativamente
bajos y repartidos en
grandes areas.

Con este tipo de losa se
proporciona un aislamiento
acustico y térmico.



Una de las desventajas de
este tipo de losa es que no se
tiene ambientes libres.

Lo maximo que se puede
abarcar en separaciones de
columnas de hasta 6 m
metros en viguetas
pretensadas, que
arquitectonicamente no es
muy apreciable.

El tiempo que se necesita
para realizar este tipo de losa
es un 27.33 % del tiempo
que se necesita para realizar
la losa reticular en lo que se
comprende mano de obra.
(Revista de Presupuesto y
Construccion)

Otra de las desventajas de
este tipo de losa es que si 0 si
se la debe de emplear en
estructuras porticadas y no en
estructuras planas.

Fuente: Elaboracion propia
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Facilmente se puede
alcanzar luces de hasta 9
metros con las caracteristicas
geomeétricas que se ha usado
en el disefio, no teniendo asi
problemas de  soportar
sobrecargas de hasta 5
KN/mZ  ni deflexiones
excesivas

Ambientes mas libres y las
distribuciones de tabiqueria
puedan cambiarse a voluntad
sin temor a roturas en los
aligeramientos.

La madera que se utiliza para
la cimbra Unicamente
requiere adherirse a las
nervaduras, por lo que puede
utilizarse mas veces que en
otros sistemas

Debido a su resistencia y
simetria, este sistema permite
colocar muros divisorios
libremente..



Para una mejor comparacion se disefiaron dos estructuras, de diferentes tipos de losas, por
lo tanto, se llego a las siguientes conclusiones técnicas segun datos de programa de disefio

(Anexo 14) y segun calculos manuales (Capitulo I11).

Cuadro 4.2. - Anélisis Comparativo Técnico Segun Programa de Disefio — Calculo

Manual

De acuerdo a nuestro disefio realizado con ambos tipos de losas se obtuvo que en peso la losa
reticular supera en un 26.74 % al peso total de la losa con viguetas (CYPECAD).

Peso de la losa con viguetas: 285 kg/m2 Peso de la losa reticular: 389 kg/m2

Los forjados reticulares requieren mas atencion y su calculo es mas complejo que los basados
en vigas y viguetas, debido a que de las losas con viguetas solo se necesita saber la longitud
de la vigueta y la sobrecarga en el momento de hacer la compra.

y

En comparacién a la losa reticular se necesita muchisimo menos cantidad de acero en las
losas de viguetas pretensadas(esto es sin tomar el acero de las viguetas ya que estas vienen se
venden armadas - CYPECAD), es decir las cantidades de acero en todo el diseno son:

Losa de viguetas pretensadas: 2146 kg Losa reticular casetonada: 29 416 kg

A

El caseton de poliestireno expandido es el elemento aligerante del sistema el cual ademas
sirve como cimbra para las nervaduras de la losa. El casetdn de poliestireno queda alojado en
el inferior de la losa, lo que facilita la colocacion de instalaciones (Ficha tecnica

PRETENSA).

Las estructuras con forjados reticulares exigen un mejor estudio en los proyectos de las
instalaciones verticales, dado que los huecos no previstos no se abren tan facilmente como
rompiendo una bovedilla(www.docsity.com/es/forjados-bidireccionales).
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La cantidad de concreto por metro cuadrado de una losa alivianada de viguetas es muchisimo
menor, es decir, solo es un 46 % del total de los forjados reticulares(Revista de Presupuesto y

Construccion).

Una de las caracteristicas mas relevantes de las losas casetonadas es que se necesita un 90%
mas en madera que las losas con viguetas, dando lugar asi a mayor cantidad de mano de obra
(Revista de Presupuesto y Construccion).

] A 4

Los forjados reticulares con sus nervios cruzados ortogonalmente (nuestro caso), materializa
muchisimo mejor que el unidireccional, el caracter e hipotesis de diafragma muchisimo mejor
gue el unidireccional, el caracter e hipotesis de diafragma rigido indeformable de los pisos en
sus planos como habitualmente se acepta en los calculos de los edificios de gran altura,
uniformizando los desplazamientos y repartiendo los esfuerzos de manera directa a las
rigideces que posean los elementos que sostienen los edificios (www.docsity.com/es/forjados-
bidireccionales).

La rigidez que nos ofrece la unidn vigueta — viga no es buena en comparaciéon a la losa
reticular. Debido a que los forjados reticulares se hormigonan en un solo conjunto teniendo
asi una rigidez més solida ().

Fuente: Elaboracién propia

4.2.2. Andlisis Comparativo Econémico.
En este apartado se redactara todo lo que concierne a los disefios que se han realizado.

Tabla 4. 1. — Analisis Comparativo Econdémico entre Ambos Tipos de Losas

Descripcién Losa Reticular Losa alivianada con vigueta

Materiales - Acero - Acero

Requiere una cantidad de acero | Requiere una cantidad de acero

de 12.42 kg/m? de 0.91 kg/m?
- Encofrado - Encofrado
Requiere 20 Pie/m? Requiere 2 Pie/m?
- Cemento - Cemento
Requiere 50 kg/m? Requiere 23 kg/m?
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Mano de obra

- Albafil
Requiere de 1 hrs/m?
- Ayudante
Requiere de 2 hrs/m?
- Encofrador
Requiere de 8 hrs/m?
- Armador

Requiere de 4 hrs/m?

- Albafil
Requiere de 1 hrs/m?

- Ayudante
Requiere de 1.5 hrs/m?

- Encofrador
Requiere de 0.8 hrs/m?

- Armador

Requiere de 0.8 hrs/m?

Costo por metro cuadrado

Tiene un costo: 927.63 Bs

Tiene un costo: 389.38 Bs

Fuente: Elaboracién Propia segun Revista de Presupuesto y construccion

Es muy evidente de acuerdo a los precios unitarios que se adjuntan en los anexos que la
estructura con losa de vigueta es mucho mas econdmica que la estructura con forjados
reticulares. A continuacién, se muestra en la Tabla 4.2, algunos datos importantes de

ambos disefios, la cual nos ayudara como referencia en el anélisis econémico.

Tabla 4. 2. — Anélisis Comparativo Econdémico del Disefio de la Estructura con

Losa Reticular Vs Losa Alivianada de Vigueta.

Descripcion Losa reticular Losa con vigueta
Volimenes de pilares (m%) 89.40 87.27
Volimenes de zapatas (m®) 166.04 101.86
Volimenes de vigas (m®) 164.99 172.27
Voltimenes de losas (m®) 325.52 196.43
Precio total — Pilares (Bs) 4 819.74 4819.74
Precio total — Zapatas (Bs) 3478.06 3478.06
Precio total — Vigas (BSs) 4 951.33 4951.33
Precio total — Losas (BS) 927.63 389.38
Precio total de la obra gruesa (Bs) 2127 263.90 1704 345.43

Fuente: Elaboracién Propia Segiin CYPE y Revista de Presupuesto y Construccion
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Es muy evidente que el precio de la estructura idealizada con losa alivianada con vigueta
es mas econdmico que la otra estructura, aunque en la Tabla 4.2 se observa que en el
disefio de la estructura con losa de viguetas se tiene mas numero de pilares, zapatas, vigas
y losas. Todo esto es debido a que el disefio de la losa alivianada de vigueta es mucho mas
liviano en comparacién al otro disefio, a lo cual las solicitaciones son mucho menores
dando lugar asi a dimensiones y sobre todo a cuantias mucho menores en los elementos

estructurales.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
CONCLUSIONES

En el “Diseno del Centro de Salud de la Comunidad de Tolomosa Grande™ se llego a las

siguientes conclusiones:

- Se cumpli6 el principal objetivo, el de disefiar y calcular la estructura del Centro de

Salud de la comunidad de Tolomosa Grande.
El estudio de suelo que se realizo en el lugar de emplazamiento de proyecto fue
realizado a una profundidad de 4 m, dando como resultado una resistencia de 1.90
kg/lcm? y usando las relaciones matematicas que desarrollo Boussinesq para
determinar la resistencia a 2m de profundidad teniendo como una resistencia de disefio
de 1.52 kg/cm?.

- Serealizo el disefio de la estructura con losas de viguetas pretensadas, donde luego se
pudo comparar técnicamente y econdmicamente ambos disefios, teniendo, asi como
referencia que el disefio empleando vigueta es mucho méas econémico que el disefio
de la estructura con forjados reticulares.

- Econdmicamente la aplicacion de losa reticular en el disefio del centro de Salud de la
comunidad de Tolomosa Grande no es aconsejable puesto que es mucho mas cara
costando por metro cuadrado 927.63 Bs a comparacion de la losa alivianada con
viguetas prefabricadas que llega acostar por metro cuadrado 389.38 Bs, aunque
técnicamente se justifique su uso.

- 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 verificacidn de cada elemento estructural donde se pudo comparar los
resultados obtenidos manualmente con los obtenidos con el programa de disefio.

- El disefio de la estructura cuenta con dos juntas de dilatacion de 2 cm, se dispuso de
dichas juntas ya que la estructura supera los 25 m, por lo tanto, la norma CBH
recomienda disponer de juntas tomando en cuenta la temperatura del lugar.

Se tiene un area cubierta de 2 343.78 m2 y un costo del proyecto de 6 394 079.05 Bs,
por lo que el costo de la obra por metro cuadrado sin tomar en cuenta la supervision y

el equipamiento de dicho centro es de 2 728.10 Bs/m?2.
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RECOMENDACIONES

- Se recomienda uniformizar el tamafio de los elementos estructurales para que asi
constructivamente sea facil y rapido de realizar.

- Es de fundamental importancia tomar en cuenta el recubrimiento en las piezas de
hormigén armado, ya que el recubrimiento en las piezas cumple la funcion de
proteccion de las armaduras contra la corrosion.

- Implementar el uso de programas computacionales para el analisis y disefio de
estructuras, logrando de esta manera aprovechar el factor tiempo al maximo, sin
embargo, se debe realizar la verificacion manual del elemento mas 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.

- Se recomienda construir el Centro de Salud en base a este disefio.
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