1. CAPITULO I: OBJETO DEL PROYECTO

1.1 Problema

1.1.1 Planteamiento
La Ciudad de Tarija esta desarrollando un alto crecimiento poblacional, lo cual ha llevado al
Gobierno Municipal de Tarija a plantearse el disefio de nuevas estructuras que atiendan las

demandas de la poblacion.

Hoy en dia las nuevas tendencias, sociales, econdmicas y tecnoldgicas obligan a cambios en
el ordenamiento de la mancha urbana. Frente a estas tendencias se hace necesaria la
implementacion de una infraestructura apta para el comercio de productos en la zona de Luis

Espinal.

Debido a que este barrio se encuentra alejado del centro de la ciudad, la poblacion de esta
zona se ve afectada en la accesibilidad répida y eficiente de productos y servicios. Con el
objeto de descentralizar las zonas mas transitadas por la poblacion como son el Mercado
Campesino y el Mercado Central se ve necesaria la implementacién del Mercado Luis
Espinal que no solo beneficiara a los habitantes del barrio sino también a la poblacion en

general.

Con la construccion de este mercado se crearan nuevas oportunidades de ocupacion e ingreso
para la poblacion tarijefia, obteniendo un ingreso disponible para los bienes de consumo

necesarios para su subsistencia.

1.1.2 Formulacion

Con la construccion del “Mercado Luis Espinal” para la ciudad de Tarija, se solucionara la

necesidad de una estructura que cumpla con los criterios de funcionalidad y confort para los

usuarios.

1.1.3 Sistematizacion

De la alternativa de solucién seleccionada se realizd un analisis economico y técnico, de los

elementos estructurales que se implementaran en el disefio estructural de la infraestructura de un

madulo de dos niveles, donde la alternativa de planteo estructural mas apropiada es la siguiente:
- Cubierta y entrepiso: Losa alivianada con plastoform.
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- Estructura de sustentacion: Estructura porticada conformada por vigas y columnas de
hormigon armado.

- Fundaciones: Zapata aislada de hormigon armado.

1.2 Objetivos

1.2.1 General
Realizar el disefio estructural del Mercado Luis Espinal, aplicando los conceptos basicos de
calculo estructural para satisfacer la necesidad de este tipo de estructura en la Zona de Luis

Espinal y mejorar la calidad de vida de los habitantes.

1.2.2 Especificos

« Establecer las normativas de construccion con las que se realiza el disefio estructural
que serd la normativa vigente en nuestro pais CBH-87 y complementando esta con la
norma espafola EHE-08.

« Utilizar el software Cypecad 2016 como herramienta para realizar el calculo
estructural y la optimizacién del disefio verificando los mismos a través de calculos
manuales de miembros y zonas criticas.

» Efectuar una comparacion de las armaduras obtenidas por medio del software de
calculo estructural y las armaduras obtenidas por medio del calculo manual.

« Analizar las cargas a las que se encuentra sometida la infraestructura para poder
conocer el caso mas desfavorable presente en la estructura.

« Estimar el costo econdmico aproximado de los elementos estructurales y los acabados

gue generan cargas permanentes sobre la estructura.

1.3 Justificacion

1.3.1 Académica

El desarrollo del siguiente “PROYECTO DE GRADQO” tiene como propdsito cumplir con
los requisitos para el proceso de titulacion para ello se debera estar en condicion de disefiar
y emprender un proyecto de investigacion, aplicando los conocimientos académicos
adquiridos con los cursos propios de la carrera y los elementos conceptuales y técnicos
obtenidos con el estudio. Logrando de esta manera la culminacion de la etapa de preparacion
académica y obtener el grado de Licenciatura en Ingenieria Civil.



1.3.2 Técnica

Se usara el programa de resolucion de estructuras Cypecad 2016 para el disefio, haciendo su
respectiva verificacion manual. Para ello se recibira ayuda por parte del Gobierno Municipal
de la Ciudad de Tarija facilitando el plano arquitectonico, la topografia del terreno y el

estudio de suelos, informacion necesaria para el célculo.

Se haréa uso de normas vigentes debido a que el avance de la ciencia esta en continuo cambio,
se obtienen nuevos métodos de célculo y se realiza estudios detallados de los materiales que
intervienen en la construccion proporcionandonos mayor informacion sobre sus

caracteristicas, permitiendo realizar un célculo preciso y exacto.

1.3.3 Social
El desarrollo del disefio estructural beneficiara a los habitantes de la Zona de Luis Espinal
asi también a la poblacién en general, ya que se ofreceran productos a los usuarios y ademas

sera un medio para impulsar el desarrollo econémico.

1.4 Alcance del proyecto
Debido a que el proyecto se enfoca principalmente al disefio estructural, no se calcula ningin

tipo de instalaciones en el proyecto como instalacion sanitaria, eléctrica, agua potable, etc.

Su alcance comprende el analisis y dimensionamiento de la estructura dentro del cédigo
boliviano del hormigén CBH-87 y con la complementacion de la norma espafiola EHE-08.
El costo referencial sera calculado solo para la parte de la obra gruesa de la estructura.

El Disefio Estructural del Mercado Luis Espinal consta de los siguientes elementos

estructurales:

- Cubierta y entrepiso: Losa alivianada con plastoform.
- Estructura de sustentacion: Estructura porticada conformada por vigas y columnas de
hormigén armado.

- Fundaciones: Zapatas aisladas de hormigén armado.

1.4.1 Resultados a lograr
- Utilizar el software Cypecad 2016 como herramienta para la verificacion y

optimizacion de disefio estructural de toda la estructura.



- Aprender a realizar el desarrollo de calculos de disefio estructural y la comprobacion
de los mismos con el fin de que se garantice la durabilidad de la edificacion.

- Dimensionar todos los elementos de la estructura: vigas, columnas, losas alivianadas
y losas de fundacién.

- ldentificar cuales seran los elementos con mayor solicitacion de cargas y definir el
refuerzo estructural.

1.5 Marco espacial
El “Mercado Luis Espinal”, que se plantea disefiar se encuentra ubicado en la Zona de Luis

Espinal entre las calles Benjo Cruz y 1 de Mayo.

Departamento: Tarija
Provincia: Cercado
Municipio:  Tarija

Figura 1 Imagen Satelital del terreno
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1.5.1 Poblacion actual
De acuerdo con informacién del INE del altimo censo 2012, en la siguiente Tabla podemos

observar la poblacion de la Provincia Cercado.

Tabla 1 Poblacion actual INE 2012

POBLACION DENSIDAD DE LA

PROVINGA  (Ennimerode  POBLAGON  (INOPOS
habitantes)  (Habitantes por Km’)
TARIJA 483.518 129 1
(ercado 205375 98,8 1
Aniceto Arce 53.186 10,2 2
Gran Chaco 147478 B5 3
Avilés 20.271 74 2
Méndez 35.217 72 2
cnerd 21991 41 i

FUENTE: Instituto Nacional de Estadisticas

1.5.2 Informacion socio econdmica

La informacién socio econdmico relevante del area del proyecto para su ejecucion es la
siguiente:

Cuenta con los servicios publicos de agua potable y alcantarillado sanitario administrados
por COSAALT (cooperativa de servicios de agua y alcantarillado de Tarija).

También cuenta con energia eléctrica administrada y controlada por la empresa de servicios
eléctricos de Tarija (SETAR).



2. CAPITULO II: MARCO TEORICO

Para el logro del objetivo general del proyecto “Disefno Estructural Mercado Luis Espinal”,
se debe tener conocimiento de las caracteristicas fisico-mecéanicas del suelo de fundacion,
idealizar el comportamiento estructural, definir el tipo de infraestructura y superestructura de

sustentacion y realizar los disefios correspondientes.

2.1 Levantamiento topogréafico
Es el levantamiento que se hace en ciudades, zonas urbanas y municipios para fijar linderos
0 estudiar las zonas urbanas con el objeto de tener el plano que servird de base para la
planeacidn, estudios y disefios de ensanches, ampliaciones, reformas y proyecto de vias
urbanas y de los servicios publicos.

Los levantamientos catastrales comprenden los trabajos necesarios para levantar planos de
propiedades y definir los linderos y areas de las finjas campestres, cultivos, edificaciones, asi
como toda clase de predios con espacios cubiertos y libres, con fines principalmente fiscales,

especialmente para la determinacion de avallos.

El método de las curvas de nivel es el empleado para la representacion grafica de las formas
del relieve de la superficie del terreno, porque permite determinar, en forma sencillay rapida,
la cota o elevacidon de cualquier punto del terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar

las formas y accidentes del terreno.

2.2 Estudio de suelos

Ensayo de penetracion estandar (SPT)

Este ensayo se encuentra estandarizado por la ASTM D-1586, su objetivo es obtener
muestras representativas del suelo para fines de identificacion y ejecucion de ensayos de
laboratorio, ademas de medir la resistencia a la penetracion de la cuchara normal de muestreo.
Su utilizacion no se limita a suelos granulares, ya que el ensayo también puede ejecutarse en

arcillas y rocas suaves.

Es una de las pruebas de campo realizada, como un indicador del comportamiento del suelo,

la resistencia del terreno y su deformabilidad o asentamiento.



Figura 2 Ensayo de penetracion SPT

raﬁa

T Cuda

Maza

=762 cm

';"““ =3~ Cabezal de golpeo

~— Varillaje

Cucham SPT

FUENTE: Internet
El resumen de su procedimiento es el siguiente:

Se hace una perforacion de 60 a 200 mm de diametro hasta la profundidad de exploracion
del primer ensayo. Luego insertar la cuchara muestreadora del SPT. Esta cuchara se

encuentra conectada por tubos de acero al martillo de 63.5 Kg.

Se realizan sucesivos golpes con el martillo desde una distancia de 760 mm, el martillo puede
ser elevado manualmente a través de una cuerda unida a un sistema de poleas o con un

mecanismo automatico. Se repite este proceso hasta que la cuchara penetre 450 mm.

Registrar el nimero de golpes requeridos para introducir cada intervalo de 150 mm. El ensayo
debera detenerse si mas de 50 golpes son requeridos para cada intervalo de 150 mm, si luego
de 10 golpes no se registra avance o si se alcanza la profundidad previa estipulada. Calcular
el numero de golpes N necesarios para penetrar los tltimos 300 mm de la cuchara. No se
tomara en cuenta el nimero de golpes requeridos para penetrar los primeros 150 mm por la
posibilidad de que en el fondo del sondeo exista suelo disturbado debido a los procesos de

perforacion.

Retirar la cuchara muestreadora para luego remover el suelo para ensayos de clasificacion.

Continuar la perforacion hasta la profundidad del siguiente ensayo y repetir el proceso.



El valor del nimero de golpes N, que se obtuvo en campo, debe ser corregido a N'70 mediante

la siguiente ecuacion.
N'70 = Cy *nl xn2 * n3 * n4*
Donde:
N'70 = Valor de SPT corregido.
CN = Ajuste por presion de sobrecarga
nl = Eficiencia del martillo
n2 = Correccién por profundidad.
n3 = Correccidn por caracteristica.
n4 = Correccion por diametro de perforacion.

N = Valor de SPT obtenido en campo

f P!
Cy =.%
VA

p'l = Esfuerzo vertical efectivo estandar = 95.76 kPa.
p"2= Esfuerzo vertical efectivo en el lugar de ensayo.

E

r

70

m =

Er = Energia del martillo. Depende del tipo de martillo y su sistema de golpe.

2.3 Disefio arquitectonico
Disciplina que tiene por objeto generar propuestas e ideas para la creacion y realizacion de
espacios fisicos enmarcado dentro de la arquitectura. En esta escala del disefio intervienen

factores como los geométrico-espaciales; higiénico-constructivo y estético-formales.

En el disefio arquitectonico confluyen otras esferas o areas del disefio cuya finalidad es la de
proveer de estructuras (disefio estructural) y formas decorativas (disefio de muebles, disefio

de interiores, de jardineria, disefio luminico), a las futuras construcciones.
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Mediante el disefio arquitectdnico se planifica lo que sera finalmente el edificio construido
con todos los detalles, imagen de estética, sus sistemas estructurales y todos los demas

sistemas que componen la obra.

El disefio arquitectonico debe ser apropiado, emplear la tecnologia en los sistemas
estructurales, buscar la eficiencia y la productividad, permitir la accesibilidad a todos los

segmentos sociales.

2.4 ldealizacion de la estructura

Para un calculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una estructura es
necesario representar la estructura de una manera sencilla de andlisis. Los componentes
estructurales tienen ancho y espesor. Las fuerzas concentradas rara vez actGan en un punto
aislado; generalmente se distribuyen sobre &reas pequefias. Sin embargo, si estas
caracteristicas se consideran con detalle, el analisis de una estructura serd muy dificil, sino
que es imposible de realizar. El proceso de reemplazar una estructura real por un sistema

simple susceptible de anélisis se llama idealizacion estructural.

2.5 Disefo estructural

Generalidades

La aplicacion de cargas a una estructura hace que la estructura se deforme. Debido a la
deformacion, se originan diferente fuerzas en las componentes que constituyen la estructura.
Se denomina andlisis estructural al célculo de la magnitud de estas fuerzas, asi como de las

deformaciones que la causaron, lo cual es un tema muy importante para la sociedad

El disefio estructural incluye la disposicion y el dimensionamiento de las estructuras y de sus
partes, de manera que soporten en forma satisfactoria las cargas a las cuales puedan estar
sujetas. En particular el disefio estructural implica lo siguiente: la disposicion general del
sistema estructural; el estudio de los posibles tipos o formas estructurales que representen
soluciones factibles; la consideracion de las condiciones de carga; el analisis y el disefio
estructural preliminares de las soluciones posibles; la seleccidn de una solucion y el andlisis
y el disefio estructural final de la estructura. El disefio estructural también incluye la

preparacion de planos.



A. Analisis de Cargas
Clasificacion de las cargas

Segun la forma de distribucién:

DISTRIBUIDAS

- Superficiales

Es una carga que esta repartida en una superficie. Se expresa en unidades de fuerza sobre
unidades de superficie.

Se considera para dimensionar las losas o entrepisos.

- Lineales

Es la carga que esta repartida sobre una linea, generalmente la origina una superficie (losa)

contigua que se apoya en esa linea (viga). Es la que se considera para dimensionar las vigas.
CONCENTRADAS

Son aquellas a las que se las considera concentradas en un punto infinitesimal, algo imposible
en la practica. En realidad, son cargas con un valor de concentracion muy alto sobre un sector

muy pequerfio, en comparacion con las descriptas en el punto anterior.

Segun el tiempo de aplicacion:

ACCIONES PERMANENTES:

- Peso propio. Es la carga debida al elemento resistente. Con las dimensiones calculadas se
determinaré el peso propio real del elemento.

- Carga permanente. Es la carga debida a los pesos de todos los elementos constructivos,
instalaciones fijas, entre otros que soporta la estructura.

Tabla 2 Peso de fabricas y macizos

ELEMENTO PESO (Kg/m2)
A. Silleria
De basalto 3.000
De granito 2.800
De caliza compacta o0 marmol 2.800
De arenisca 2.600
De arenisca porosa o caliza porosa 2.400
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B. Mamposteria con mortero

De arenisca 2.400
De basalto 2.700
De caliza compuesta 2.600
De granito 2.600

C. Fébrica de ladrillo

Ceramico macizo 1.800
Ceramico perforado 1.500
Ceramico hueco 1.200
Silicocalcareo macizo 2.000

D. Fabrica de blogues

Blogue hueco de mortero(pesado) 1.600
Bloque hueco de mortero (ligero) 1.300
Bloque hueco de yeso 1.000

E. Hormigones

De grava, armado 2.400
De grava, en masa 2.200
De cascote de ladrillo 1.900
De escoria 1.600

F. Revestimientos

Argamasa, cemento, cal y arena 1.900
Argamasa, cemento y arena 2.100
Argamasa de yeso 1.200

FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,
Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

ACCIONES VARIABLES:

- Sobrecarga de uso: Es la sobrecarga debida al peso de todos los objetos que puedan

gravitar por el uso, incluso durante la ejecucion.
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Tabla 3 Sobrecargas en edificios

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA (Kg/m2)
A. Azoteas
Accesibles sblo para conservacion 100
Accesibles sélo privadamente 150
Accesibles al publico Segun su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas econdémicas 150
Habitaciones en otro caso 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados *

C. Hoteles, hospitales, carceles, etc.

Zonas de dormitorio 200

Zonas publicas, escaleras, accesos 300

Locales de reunion y de espectaculo 500
Balcones volados *

D. Oficinas y comercios

Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400
Locales de almacén Segln su uso
Balcones volados *

E. Edificios docentes

Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados *

F. Iglesias, edificios de reunion y de espectaculos

Locales con asientos fijos 300
Locales son asientos, tribunas, escaleras 500
Balcones volados *

FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
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- Carga del viento: Cualquiera de las fuerzas ejercidas por una masa de aire en movimiento,
que provoca una presion en ciertas partes de la estructura, mientras que se produce una
succion en otras.

B. Métodos de los Estados Limites Ultimos

El proceso general de célculo prescrito en el Codigo Boliviano del Hormigoén Armado
corresponde al método de los estados limites, dicho célculo trata de reducir un valor,
suficientemente bajo, la probabilidad, siempre existente, de que sean alcanzados una serie de
estados limites entendiendo como tales aquellos estados o situaciones de la estructura, o de

una parte de la misma, tales que, de alcanzarse ponen la estructura fuera de servicio.
En consecuencia el proceso de célculo del Codigo Boliviano del Hormigon consiste en:

1° Obtencion del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en estudio, a

partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

2° Obtencidn de las respuesta Rd, de la estructura correspondiente al estado limite en estudio,

a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los materiales.

3° El criterio de la aceptacion, consiste en la comprobacion:
Rd > Sd

Donde:

Sd = Valor de célculo de la solicitacion actuante

Rd = Valor de célculo de la resistencia de la estructura

La denominacién de estados limites Gltimos engloba todos aquellos correspondientes a una
puesta fuera de servicio de la estructura, ya que por colapso o rotura de la misma o de una

parte de ella.
Los estados limites incluyen:

- Estado limite en equilibrio, definido por la pérdida de estabilidad estatica de una
parte, o del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido (se estudia

a nivel de estructura o elemento estructural completo)
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- Estados limites de agotamiento o de rotura, definidos por el agotamiento resistente o
la deformacion plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la
estructura. Cabe considerar el agotamiento por solicitaciones normales y por
solicitaciones tangentes (se estudia a nivel de seccion de elemento estructural)

- Estado limite de inestabilidad, o de pandeo, de una parte o del conjunto de la
estructura (se estudia, en general, a nivel de elemento estructural)

- Estado limite de adherencia, caracterizado por la rotura de la adherencia entre las
armaduras y el hormigdén que las rodea (se estudia, de forma local, en las zonas de
anclaje)

- Estado limite de fatiga, caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la
estructura por efecto de la fatiga, bajo la accion de las cargas dinamicas (se estudia a

nivel de seccion.)

Resistencias de Célculo
Se considera como resistencias de calculo o de disefio del hormigdn (en compresién feq 0 en
traccion feq) el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto, dividido por

un coeficiente de minoracion ve.

Donde:
fok - Resistencia caracteristica del hormigon a compresion a los 28 dias.
yc : Coeficiente de minoracion.
Se considera como resistencia de célculo o de disefio del acero, el valor fy4, dado por:
fyx

fd=_
y Vs

Donde:
fyk : Limite el&stico caracteristico del acero.

yc : Coeficiente de minoracion
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Coeficientes de minoracién de las resistencias de los materiales y mayoracion de las

cargas

Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracién de las cargas
en los estados limites ultimos que nos indica la norma Boliviana de hormigén armado, son

los que se indican en los siguientes cuadros:

Tabla 4 Coeficientes de minoracion de resistencias

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido +0.05
ys=1.15 Normal 0
Acero
Intenso -0.05
Reducido +0.20
ys=1.5 Normal 0
hormigon
Intenso -0.10

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigdén Armado

Tabla 5 Coeficientes de mayoracion de resistencias

Coeficientes Nivel de control y dafos previsibles Correccion
basicos
Nivel de control en | Reducido +0.20
la ejecucion Normal 0
intenso -0.10
Dafios previsibles en | Minimos -0.10
ys=1.5
caso de accidentes Normal 1
Intenso +0.20

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado

Diagrama de calculo 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 del problema de
que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes, llamandose
la atencion respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion del modulo de

deformacion longitudinal.
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Diagrama parabola rectangulo: Formado por una pardbola de segundo grado y un

segmento rectilineo.

Figura 3 Diagrama parabola-rectangulo
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FUENTE: Hormigoén Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura del
hormigdn, a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por mil
(deformacidn de rotura del hormigon, en flexién). La ordenada maxima de este diagrama
corresponde a una compresion igual a 0,85 fcg.

“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 duracién), pero no tiene un papel de coeficiente de seguridad”.

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 feq.

Figura 4 Diagrama rectangular
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FUENTE: Hormigon Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
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Figura 5 Diagrama de tension - deformacion del acero
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FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,
Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
Hipdtesis de carga
Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideran las
hipotesis de carga que a continuacion se indican y se elegira la que en cada caso, resulte mas
desfavorable. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya

actuacion simultanea sea compatible.

Hipotesis I: vig'G + v1g-Q
Hipotesis I1: 0.9 (vig'G + v1q'Q) + y1g- W
Hipotesis 111: 0.8 (vfg"G + y1q* Qeq) + Feq + Weq

G: Valor caracteristico de las cargas permanentes.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, excepto las sismicas.

Qeq: Valor caracteristico de las cargas variables, durante la accion sismica.

W: Valor caracteristico de la carga del viento.

Feq: Valor caracteristico de la accion sismica.

C. Hormigon armado

El hormigén 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 hormigon en
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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.

El hormigon armado presenta, como ventaja indiscutible frente a los demas materiales, su
cualidad de forméceo, es decir, de adaptarse a cualquier forma de acuerdo con el molde o
encofrado que lo contiene. Ello proporciona al técnico que lo emplea una mayor libertad al
proyectar estructuras, con la contrapartida de exigir de él un proyecto mas prolijo, porque
existen mas variables que definir y méas aspectos que detallar. En la eleccion final hay que
tener en cuenta la facilidad de ejecucion, considerando el encofrado y la colocacion de las
armaduras y del hormigon.

En una estructura se deben tomar en cuenta los siguientes parametros fundamentales:

e Tamafio maximo del arido.
e Consistencia.

e Resistencia a compresion.
Tamafio maximo del arido

Debe asegurarse que el hormigén pase con razonable facilidad entre las armaduras o entre
éstas y los encofrados y rellenar correctamente el volumen encofrado. Con este fin se
recomienda que al menos el 90%, en peso, del arido grueso sea de tamafo inferior a la menor

de las dimensiones siguientes:

- E1 0,8 de la distancia horizontal libre entre armaduras independientes o entre éstas y el borde

de la pieza si las armaduras forman més de 45° con la direccion de hormigonado.

- 1/3 de la distancia entre una armadura y el paramento méas préximo si la armadura forma

un angulo no mayor de 45° con la direccion de hormigonado.

- La cuarta parte de la anchura, espesor o dimensién minima de la pieza que se hormigona.
Un tercio de la anchura libre de los nervios en el caso de los forjados. Un medio del espesor

minimo en el caso de la losa superior de forjados.
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Consistencia

Se debe considerar la forma de la pieza, la disposicidon de las armaduras y los medios de
compactacién disponibles en obra para que el hormigdn pueda rellenar eficazmente el
volumen nominal de la pieza, sin presentar exceso de agua que reduciria su resistencia y
durabilidad. La consistencia se mide con el cono de Abrams y se clasifica de la siguiente

manera:

Tabla 6 Consistencia del hormigon

Consistencia | Asiento en cm | Tolerancia en cm
Seca Oa2 0
Plastica 3a$s =1
Blanda 6a9 =1
Fluida 10a15 +2

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigdn Armado CBH-87

Resistencia a compresion

Es la caracteristica fundamental del hormigdn y de hecho la mayoria de sus cualidades crece
paralelamente a la resistencia y se miden y controlan a través de ella. También se debe definir
la resistencia a considerar en un proyecto y establecer el método de control durante su
ejecucion; para lo que se introduce el concepto de resistencia caracteristica, que es el valor
que presenta un nivel de confianza del 95% o, lo que es lo mismo, cualquier probeta

muestreada al azar tiene una probabilidad de 0,95 de superar dicho valor.

Las resistencias caracteristicas del hormigon a compresion estan normalizadas en:
175, 200, 210, 245, 250, 280, 300, 315, 350, 420, 560, 700 Kg/cm2

Adherencia entre el hormigén y el acero

La adherencia entre el hormigén-acero es el fendmeno basico 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 hormigon en sus

deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma boliviana de hormigon armado
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dice “la adherencia permite la transmision de esfuerzos tangenciales entre el hormigon y
armadura, a lo largo de toda la longitud de esta y también asegura el anclaje de la armadura

en los dispositivos de anclaje de sus extremos”.

La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: la de asegurar el anclaje de las barras
y la de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la armadura principal

como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.

Disposicion de las armaduras

Generalidades

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

armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien reforzar

las zonas comprimidas del hormigon.

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

Tabla 7 Diametros y dreas de barras corrugadas

Diametro 4 6 8 10 12 16 20 25 32
mm
Areacm2 | 0,126 0,283 | 0,503 | 0,785 | 1,131 = 2,011 | 3,142 | 4,909 8,042 |

FUENTE: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

Distancia entre barras
Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado deben

tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y compactacion del

20



hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras 0 espacios
vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda los valores que se indican a

continuacion:

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

e Dos centimetros

e El diametro de la barra mas gruesa

e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

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

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

del hormigdn y que todas las barras queden envueltas por él.

Distancia a los paramentos

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

SU eSpesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con

las que recomendamos a continuacion:

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

b) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es de

cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo casos
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especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto en medio
del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigén del mismo.

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

Tabla 8 Recubrimientos minimos

Para losas y parametros en el interior de los edificios 1.5¢cm
Para losas y paredes al aire libre 1.5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1.5¢cm
Para vigas y pilares al aire libre 2cm
Para piezas en contacto con el suelo 3cm
Para un hormigon en medio fuerte agresivo 4cm

FUENTE: Norma Boliviana del Hormigon Armado

Doblado de las armaduras

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

ser mas peligrosas que las compresiones originadas directamente por el codo.
Radios de curvatura para ganchos y estribos son los que se muestran en la siguiente tabla:

Tabla 9 Radios de curvatura para ganchos y estribos

Gt i Barras levantadas o
curvadas
Clase de barras Diametro Diametro
corrugadas de la barra © de la barra ©
< 20 mm =20 mm <25 mm > 25 mm
B 400 S
y 40 70 100 120
B 400 SD
B 500 S
y 40 70 120 140
B 500 SD

FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
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Anclaje de barras corrugadas

La longitud de anclaje por prolongacion recta, Ib, tanto en traccion como en compresion, se
puede calcular a partir de la tension de adherencia fbd, simplemente calculando la longitud

necesaria para anclar por adherencia la fuerza As fyd que puede ejercer la barra:

f, =25

° 41,
Barras en posicion I:

, f
l,=m @ < * @ 4£15cm
20

Barras en posicion 1l:

f
l,=14-m, @f—:?%4 @ < 15cm

Donde:

Ib = Longitud de anclaje por prolongacion recta, en cm.
fyk = Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm2.
@ = Diametro de la barra, en cm.

m1 = Valores dados en la tabla 9.6*

m2=14ml

En la figura 6 se indican las longitudes practicas de anclaje de barras corrugadas, con los

valores de los coeficientes m.

1 Hormigén Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer, Francisco Moran Cabré,
Juan Carlos Arroyo Portero
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Figura 6 Longitudes de anclaje en centimetros
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FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,
Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
Anclaje de grupos de barras
El anclaje de los grupos de barras debe hacerse por prolongacion recta. Si todas las barras
del grupo dejan de ser necesarias en la misma seccién (por ejemplo, anclaje de las barras de
traccion de una pieza en voladizo, a partir de la seccién de empotramiento), la longitud de

anclaje sera, como minimo:

e 1,3 1Ib para grupos de dos barras,
e 1.4 Ib para grupos de tres barras,

e 1,6 Ib para grupos de cuatro barras,
Siendo Ib la longitud de anclaje correspondiente a una barra aislada.

Si las barras del grupo dejan de ser necesarias en secciones diferentes, la longitud de anclaje

de cada barra sera, como minimo:

e 1,2 Ibsi vaacompafiada de una sola barra,
e 1,3 1bsi vaacompafiada de dos barras,

e 1.4 1bsivaacompafiada de tres barras,
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Figura 7 Anclaje de grupos de barras
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FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

2.5.1 Sustentacion de cubierta y entrepisos

Viguetas pretensadas

Son elementos lineales sometidos a flexion, para lo cual se introduce esfuerzos de tal
manera que sean iguales y contrarios a los que producen las cargas para que de esa forma

eliminar los esfuerzos a flexion.

2.5.2 Sustentacion de la edificacion

2.5.2.1 Vigas

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

vigas rectangulares.

2.5.2.1.1 Disefio de Vigas a flexion simple
Primero se deberd mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad vys

Md =y, * M
Se debera calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:

Ha =, v d?+ fg

Donde:
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bw = Ancho de la viga

d = Es la distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura

mMas traccionada (también llamado “canto til”)
fcd = Resistencia de disefio del hormigon.

Si: ., > 14, NO necesita armadura a compresion
El valor u;;,,, se obtiene de la tabla 16.12

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

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

1) Con el valor del momento reducido se obtiene la cuantia mecéanica de la armadura de la
tabla 16.1

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

fcd

As =wx*xbw xd x —
yd

Donde:

W = Cuantia mecénica de la armadura

Fyd = Resistencia de célculo del acero

As = Area de la armadura a traccion.

3) Calcular la armadura minima

El valor aproximado de este esfuerzo, en seccion rectangular, es

As min = wmin * b, * d

2 Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer, Francisco Moréan Cabré,
Juan Carlos Arroyo Portero
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4) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.

Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo

Si; 1, < 4y Necesita armadura a compresion

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

armadura de compresion.

Canto minimo sin armadura de compresion

Generalmente se adopta el ancho b de la seccién y, por lo tanto, las Unicas incdgnitas son el
canto atil d y la armadura a traccion. Por definicion el canto minimo corresponde a una

profundidad del eje neutro igual al valor limite y se determina una altura Gtil minima:

Md

dmin = 1.69 * m

2.5.2.1.2 Disefio de vigas a cortante

En el dimensionamiento a cortante en la situacion de rotura suele admitirse la colaboracion
del hormigdn, resultando una formula aditiva que suma la contribucion del mismo con las

armaduras.

Resulta que el hormigon puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante Vcu .
Mientras que el cortante total de calculo no supere este valor vd <Vcu, no serian

tedricamente necesarias las armaduras transversales.
Procedimiento de céalculo

Una vez organizadas las armaduras longitudinales en traccion y conocida la seccién en que
deja de ser necesaria cada barra, hay que comprobar las distintas secciones a esfuerzo cortante
y calcular los estribos correspondientes. Se comienza por determinar el esfuerzo cortante
absorbido por el hormigén “Vcu” y el cortante maximo de agotamiento por compresion del

alma, “Vou”.
Vew = foa*b*d
Vou=03%*fea*xbxd
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Donde:

d = Canto atil.

b =Ancho del alma.

Fcv = resistencia virtual a cortante del hormigon

Fcd = Resistencia de calculo del hormigdn (Kp/cm?).

8 1/3
” & * (100p * p * fck)

fcv =

cd = —

f ”
a) Si vd <Vcu, el hormigon de la pieza resiste por si sélo el esfuerzo cortante, y la viga no
necesita, tedricamente, armadura transversal. No obstante, es necesario colocar unos cercos

0 estribos de seguridad cuyo didmetro no sea inferior a 6 mm, ni la cuarta parte del diametro

correspondiente a las armaduras principales. La separacion de dichos estribos debe ser:
s<0.75+d s < 30cm

Cuantia minima

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

su cuantia minima debe ser igual o mayor de 0.02:

002 fed b+ 100

Esta cantidad de acero estara distribuida en 1 metro lineal de viga, si se utiliza esta expresion.

b) Si V., < V; <V, , hay que determinar la altura transversal necesaria correspondiente al

esfuerzo cortante residual

Vsu = Vd - ch
V.
Se calcula entonces: As = —w5
0.9xdxfyd

Donde:

As = Area de acero necesaria para resistir el cortante.
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s = Separacion de estribos (como una regla practica se puede tomar 100 cm y determinar la

armadura para cortante cada metro).
d = Canto util.
fyd = Resistencia de calculo del acero.

c) SiV,; >1V,,,esnecesario aumentar las dimensiones de la seccion.

2.5.2.2 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 misién principal de los soportes es canalizar las acciones que actian sobre la estructura
hacia la cimentacién de la obra y, en Gltimo 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 hormigon, tracciones en los casos de flexion compuesta
0 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

2.5.2.2.1 Armaduras longitudinales

Tendran un didmetro no menor de 1.2cm y se situardn 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 seccién circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para la disposicion de
estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones.

- La separacién maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior a 35cm. Por
otra parte, toda barra que diste mas de 15cm de sus contiguas debe arriostrarse mediante

cercos o estribos, para evitar pandeo.
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- Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara debe ser igual o0 mayor que 2cm, que el diametro de la

mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido.

2.5.2.2.2 Cuantias limites

Se recomienda para las armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion
simple o compuesta, suponiendo que estan colocadas en dos caras opuestas, Al y A2 las

siguientes limitaciones:
Ay * fya S 05 % Ac * foq
Ay * fya S 0.5% Ac * feq
Aq * fyq < 0.05 % Ny
Az * fa S 05% Ac = foq

Que para el caso de compresion simple, con armadura simétrica total As, puede ponerse en

la forma:
As*fydzo-l*Nd As*fdeAc*fcd

Donde:
Ac = El area de la seccion bruta de hormigon

fyd = Resistencia de calculo del acero que no se tomara mayor en este caso de 5000kg/cm2.
Aly A2 = Armaduras longitudinales de las piezas a compresion simple o compuesta.

Nd = Esfuerzo axial de calculo
fcd = Resistencia de calculo del hormigén.

As = El area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.

2.5.2.2.3 Armadura transversal

La misidn 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
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esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces pueden
ser absorbidos por el hormigén.

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigon, la separacion S entre planos
de cercos o estribos debe ser:

S<b,

Siendo (be) la menor dimension del nicleo de hormigon, limitada por el borde exterior de la

armadura transversal. Es aconsejable no adoptar para S valores mayores de 30cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la

separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S<15%¢@
Donde:

@= EIl didmetro de la barra longitudinal mas delgada.

2.5.2.2.4 Pandeo en piezas comprimidas de hormigdn armado

Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista
de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario. La longitud de pandeo €o 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 sustentacién de la

pieza.

Tabla 10 Longitud de pandeo de las piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud . k

-Un extremo libre y otro empotrado 2

-Ambos extremos articulados 1

-Biempotrado, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70
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| -Otros casos | 0.90
FUENTE: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a poérticos 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”.
lo =k x1

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

X (%) de todos los pilares

Ya = (igual para )

> (%) de todos las vigas
064+ 1,4 (pa+Pp)+3-1Ps-Pp
1,28+ 2-(Yatp) +3 -y g

_ 7'5+4"(]‘!)A+'TDB)+1'6'I1[)A'])[)B
“= 75+ s + g

en padrticos intraslacionales

en porticos traslacionales

Esbeltez geométrica y mecanica

A= l—\/"T < 35 Esbeltez mecanica ) Donde:
‘* T s
l considerarse corta k Coefici gt q q
A= ﬁo < 10 Esbeltez geométrica - Loeticiente de pandeo

/
Los valores limites para la esbeltez mecanica son los que mencionan a continuacion:

- 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 espafiola Alim esta asociada a una pérdida de capacidad resistente

menor del 10 % respecto del soporte considerado corto, y vale:
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cl, 024
Mim =35 |~ [1+ 50—+ 34(——1) < 100

“/n
Donde:
v = Axil reducido de céalculo que solicita al soporte.
Ny
v =
Acf cd

el = Mayor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.

e2 = Menor excentricidad de calculo de primer orden del soporte.

h = Dimension del soporte en el plano de flexion considerado.

C = Coeficiente que depende de la disposicion de armadura:

0,24 para armadura simétrica en las dos caras

- Para esbelteces mecéanicas 100<A<200 (geométricas 29<A0<58), debe aplicarse el método
general, para soportes de secciones y armadura constante.

- No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con esbelteces
mecanicas A>200 (geométricas Ao>58).

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 seccidn. 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.

- Excentricidad minima de calculo

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana del hormigén armado considera una excentricidad
constructiva:

{h/ZO 6 b/20
2 cm.

Donde:

h: Canto total en la direccién considerada
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- Excentricidad de primer orden

Sera la correspondiente al extremo de mayor momento

M
eo = Nd
- Armadura Longitudinal

Las armaduras longitudinales tendran un diametro no menor de 12 mm vy situaran en las

proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido. Axil reducido.
Ng - e, Ny
H = —-—— v = ——
h-b2-f., h-b-feq

De los &bacos en roseta para flexion esviada se puede obtener el valor de “w”

As=w-b-h-@
fyd

La armadura minima es:
Ag min = 0,002 - A,

Siendo Ac: Area de la seccion bruta del hormigén.
- Armadura transversal

Para el célculo de la armadura transversal en las columnas, la separacién entre estribos seré:
S<15%0@

2.5.3 Fundaciones

2.5.3.1 Introduccion

Las estructuras de hormigén armado que se apoyan en el suelo, como ser edificios, puentes,
estdn formados basicamente por dos partes, la superior o superestructura y la inferior o
fundacion. De esto se puede concluir que las fundaciones, son elementos estructurales

situados entre la superestructura y el suelo o roca que le servira de base a la estructura.
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Entonces la fundacion de una estructura se define como aquella parte de la edificaciéon que
estd en contacto directo con el terreno, teniendo esta la funcion de distribuir las cargas
provenientes de la superestructura al suelo en que descansa de manera que el suelo sea capaz

de resistirlo, y no sufra asentamientos mayores a los permitidos por el andlisis estructural.

Por lo tanto el suelo debe ser capaz de soportar cargas de cualquier estructura sin fallar a

corte y con asentamientos admisibles.

Dependiendo de la capacidad ltima de carga del suelo, se puede dividir las fundaciones en
dos grandes tipos; fundaciones superficiales y fundaciones profundas las ultimas mucho mas
resistentes a cargas mayores, recomendadas cuando el suelo de soporte sea de una baja

resistencia, son utilizadas para estructuras grandes como son los puentes y edificios altos.

2.5.3.2 Fundaciones Superficiales
Se conoce como fundacidn superficial o directa cuando el plano de asiento de las fundaciones
se encuentra a poca profundidad.

Entendiendo por poca profundidad aquella que puede ser alcanzada con la excavacion
corriente de bajo costo y poca dificultad, sea por medios mecéanicos o manuales (0.5 m. a 4

m).

Este tipo de fundaciones esta limitado para edificaciones que transmiten al suelo cargas bajas,
ademas supone una condicion del suelo en contacto con el concreto de muy buena capacidad

resistente de apoyo.

En resumen para un disefio satisfactorio, las fundaciones superficiales deben tener algunas

caracteristicas principales como ser:
La fundacion tiene que ser segura contra una falla por corte del suelo que la soporta.

- La fundacion no debe presentar desplazamientos excesivos, es decir asentamientos
excesivos. (El término “excesivo” es relativo, porque el grado de asentamiento
disponible para una estructura depende de varias consideraciones).

- Debera tener la geometria de hormigdn y refuerzo de acero apropiado para transmitir
los esfuerzos provenientes de las columnas hacia el suelo, sin involucrar falla

estructural de la fundacion.
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En conclusion el problema de disefio de fundaciones requiere tener un conocimiento cabal
del suelo soportante, de la naturaleza y requerimientos de la superestructura, o iteracion suelo

— estructura.

2.5.3.3 Tipos de Fundaciones Superficiales
Dependiendo de las necesidades de la fundacién y de las caracteristicas del suelo puede

disefiarse diferentes tipos de fundaciones superficiales como se detallara a continuacion.

Zapatas de Fundacion

1. Zapatas Aisladas

Son las que transmiten la carga de una sola columna al suelo. Este tipo de zapatas

puede ser de diversas formas geométricas de acuerdo a las necesidades, su uso es indicado
para casos en los que la carga es pequefia como edificaciones menores a cinco plantas y/o a
suelo que tenga buena resistencia. Constituyen el tipo mas usual por razones de economia,
estas zapatas pueden ser céntricas o excéntricas dependiendo de la excentricidad de la carga
o0 de los momentos actuantes.

2. Zapatas Combinada

Las zapatas combinadas generalmente se las emplea cuando se tiene dos columnas cercanas
0 cuando una de ellas se sitta en el limite de propiedad del terreno, de tal forma que la union
entre ambas zapatas contrarresta la excentricidad de estas. Este tipo de zapatas también se

emplea cuando se tiene un elemento estructural como las cajas de ascensores.
3. Zapatas conectadas

La zapata conectada es una solucion alternativa a la zapata combinada para el caso de
columnas en limite de propiedad. Se la emplea mucho porque usualmente tiene un menor

costo que la zapata combinada.

4. Vigas de Fundacion
La viga de fundacion es aquella sobre la que se apoyan varias columnas en una hilera, dicha
fundacion puede estar formada por mas de dos columnas. Este tipo de fundaciones se utiliza

cuando se precisa mayor area de soporte.
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5. Losa de fundacion
Son necesarias cuando el area de soporte requerida es mayor al 50 % de la planta del edificio,
generalmente abarca toda la superficie de la estructura, y soporta varias columnas.

Figura 8 Tipos de Fundaciones Superficiales

a) LOSA DE CIMENTACION NERVADA b) LOSA DE CIMENTACION

FUENTE: Internet

2.5.3.4 Zapatas aisladas

Las zapatas aisladas son losas de cimentacion normalmente de concreto reforzado con
dimensiones largo L y ancho B con relacion L/B que no excede a 1.5. la cimentacion debe
soportar la carga de las columnas. En este caso cada Zapata puede ser independiente una de
otra por lo que se requiere que los asentamientos diferenciales entre ellas no excedan los
asentamientos totales o diferenciales permitidos. Los asentamientos diferenciales pueden
reducirse seleccionando el area apropiada del contacto de la Zapata y en ocasiones usando la
rigidez de la superestructura Generalmente las zapatas aisladas se usan solo en suelos de baja

compresibilidad y en estructuras donde los asentamientos diferenciales entre columnas
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pueden ser controlados por la flexibilidad de la stper estructura hoy Incluyendo los en el
disefio de los nodos de la base de la estructura o articulando los nodos de manera que puedan

tomar los asentamientos diferenciales y/o rotaciones sin dafiar la estructura.

Por medio de analisis tedricos elasticos y observaciones se ha demostrado que la distribucion
de esfuerzos debajo de las zapatas cargadas simétricamente no es uniforme la distribucion de
esfuerzos depende del tipo de material debajo de la Zapata y de la rigidez de la Zapata misma.
Para zapatas sobre material suelto y poco cohesivo las particulas del suelo tienden a

desplazarse hacia los extremos quedando relativamente confinadas en el centro.

En el caso general de zapatas rigidas sobre suelos cohesivos la distribucion de presiones es

méaxima en los extremos y minima en el centro.

Figura 9 Distribucion de zapatas en suelos cohesivos y poco cohesivos

Suelo cohesivo (arcilla) material suelto y poco cohesivo
FUENTE: Internet

En el disefio (practica profesional) se hacen las siguientes hipdtesis:
1) La distribucidn de presiones es lineal,

2) la losa de la Zapata se considera rigida,

3) No se admiten tensiones en el terreno.

Proceso de calculo
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Figura 10 Solicitaciones presentes en una zapata aislada
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FUENTE: Internet

~

Datos:

M’x = Momento en el eje x.

M’y = Momento en ¢l eje y.

Vy = Cortante en el eje y.

Vx = Cortante en el eje x.

N’ = Carga total que llega a la zapata.
G.am = Esfuerzo admisible del suelo.

Una vez definidos todos nuestros datos, se precede a calcular la zapata con los siguientes

pasos:

1. Determinar el peso total “N” que soportara la zapata
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Primeramente, se aproximamaos el peso de la zapata como el 10% del peso total “N” que llega
a la zapata, entonces el peso total “N” (carga que llega a la zapata mas el peso de la zapata)

es:
N=1.05N
2. Determinar las dimensiones “a” y “b” de la base de la zapata.

La zapata necesita un area, de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la zapata
no supere al esfuerzo admisible del suelo, entonces se calcula primero un area necesaria dada

por:

2 N
nec — =
Oadm

Se escoge un area “A” mayor a la necesaria, y con este valor se determina las dimensiones

(Il

tentativas de “a” y “b” tal que:
A=ab
Debe recordarse que los valores de “a” y “b” deben ser dimensiones constructivas.

Escogidos los valores de “a” y “b” se calcula el esfuerzo méximo “c1” que se presentara en

la zapata dado por:

_N_ 6My 6Mx
9= A ab? ba?

En esta etapa hay que verificar que:
01 < 5adm

Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b” para
luego repetir el paso de calcular el esfuerzo maximo en la zapata y verificar que se cumpla

la desigualdad
01 < Ogam
3. Determinar el canto 1til “d” y el canto total “h” de la zapata
Primero se debe calcular la resistencia de disefio para el hormigon:

40



fck
fea ="
cd Ye

Donde:
fea = resistencia de disefio del Hormigon.
fek = resistencia caracteristica del Hormigon.

yc = Coeficiente de seguridad para el Hormigon (1.5).

Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dado por la férmula:

k — 4 fvd
Yr * ot
Donde:
fed = kg/lcm2.

v1 = Coeficiente que normalmente vale 1,6.
Oadm = kg/cm2.

Con el valor de “k” se determina el valor del canto (til tal que:

( [a1+b1 . axb  al+b1l
4 2k-1 4
2(a-a1)
= 4+k

2(b-b1)
4+k
\ 25 cm

Luego se procede a definir el valor de “c” para el recubrimiento (> Scm), con los valores

anteriores se tiene:

h=d +c
4. Se determina la carga real “N” que actuara en la zapata.

Con las dimensiones ya definidas en el paso 3, se calcula el peso real de la zapata dada por:

tn
Peso zapata = yyogo xa*b x h = 2.4 (%>*a*b*h

Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata.
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N = N' + (Peso Zapata)
5. Calculo de los momentos corregidos.

Como existen fuerzas cortantes (Vx y Vy) en la base de la zapata, es necesario calcular los
momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las siguientes

gcuaciones:

Mx = M'x + hHy
My = M'y + hHx
Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido que el

Momento y es negativo si tiene sentido contrario.
6. Calculo de los esfuerzos en la zapata.

1_N 6My 6Mx
o _Z+a*b2+b*a2

2_N 6My 6Mx
o _A_a*b2+b*a2

3_N 6My 6Mx
? _Z-I_a*bz_b*az

LN _6My  6Mx
YT A T axb? bra?

Es importante entender que la distribucion de esfuerzos depende de la clase de suelo, pero

para los fines practicos se supone que el suelo genera esfuerzos lineales y utilizando las
férmulas de resistencia de materiales tenemos que los efectos debidos a flexocompresién
estan dados por las anteriores formulas. En esta etapa se tiene que verificar que la mayoria
del &rea de la zapata este comprimida, para lo cual el &rea comprimida tiene que ser mayor
que la mitad del area total. Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la

seccion.
Luego se debe de verificar:

01 < Oadm

Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la zapata.
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7. Calculo del momento de disefio.
Para el momento de disefio se escoge el sector mas comprimido y se halla el momento a una

distancia del 0.15a 1.

Figura 11 Momentos de disefio
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FUENTE: Internet

De la figura 11 se pueden deducir las siguientes ecuaciones:
_a—al
2

4+ 0.15 % al

axzal—a*(al—(rZ)

Donde el momento viene dado por la siguiente expresion:

k? k 2xk
Md=0x*7+(04—0x)*§* 3

8. Calculo del area de acero
Con el momento de disefio expresado en (Kg. cm) se determina el momento reducido dado

por:
B Md
b f
Donde:

b = 100 cm. (por metro).
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d = canto atil.
fcd = Resistencia de disefio del Hormigon.
Md = Momento de disefio.
Con este valor se determinara la cuantia mecanica de acero dada por:
w=px*1+p)
Hay que verificar que la cuantia mecanica minima es w min = 0,0015. Con este valor se

determina el area de acero por metro.

As=w*b*xd * fc—d
yd
9. Se realiza la verificacion al vuelco
Na
2% My
>y=1,5
Np (=7
2+ Mx

10. Se realiza la verificacion al punzonamiento

Veu >vd
Veu=2x*f,xPcxd
Pc=2x[(a; +d) + (b +d)]

Vd = Oy * laxb — (by +d) * (a; + d)]

11. Finalmente se hace una verificacion al deslizamiento
Verificacion a corte por flexion:

Ve >Vd,

Veu=f., *bxd

0.
vd, = ";"*b*(a—al—d)
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2.5.4 Estructura complementaria
2.5.4.1 Escaleras
Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacidn 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:

Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

- 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.
- Contrahuella: Parte vertical del escalon.
- Baranda: Proteccidn de la escalera.

Figura 12 Partes componentes de una escalera

FUENTE: Internet

2.5.4.1.1 Proceso de célculo
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Condiciones de céalculo

Para el céalculo de escaleras no existe una metodologia normada, es por eso que, comunmente
se las calcula como losas macizas, representadas por vigas en su mayor longitud, variando

de acuerdo a diferentes analisis los tipos de apoyos longitudinales que puedan tener.

La figura 9a 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 comdn de célculo. La losa esta simplemente
apoyada en las vigas del inicio y final, de manera que transmite sus cargas a las mismas. La
desventaja de este modelo, surge al no producirse momentos negativos a lo largo del
elemento, lo cual ocasiona que en muchos casos se asuma un momento flector negativo igual
a una porcion del maximo positivo 0 una armadura negativa igual a una porcion de la

calculada para el momento maximo positivo.

La figura 13b 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 9a, sin embargo, se generan momentos de distinto

signo.

Este planteamiento es basado en obtener un calculo de momentos negativos al inicio y al
final del elemento. Con este analisis se producen momentos negativos y positivos, evitando
asi asumir valores o porcentajes, pero tiene la desventaja de que el momento flector positivo

se ve reducido por las condiciones de apoyo planteadas.

En las escaleras mas comunes se tiene una mezcla entre las condiciones de apoyo de ambas
figuras. La simplificacion mas frecuente a realizarse en los calculos consiste en utilizar el
dimensionamiento de armaduras para el momento flector positivo correspondiente a la figura
13a, tomando previsiones en el armado para cubrir los momentos negativos correspondientes

al funcionamiento estructural indicado en la figura 13b.
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Figura 13 Condiciones de borde en tramos de escaleras

vetdiidovtvbidiiey RN RN RN RN
M(x)
13a. Viga isostatica (momento maximo 13b. Viga hiperestatica (momento
positivo) mAaximo negativo)

Dimensionamiento de la escalera

a) Espesor de la losa

o|=

Promedio t

u1|:h N

I
Donde:
t = Espesor de la losa (cm).

Ln = Longitud horizontal de la escalera (cm).

Para el célculo del espesor se toma un valor constructivo respecto del t promedio calculado.

b) Angulo de inclinacion de la huella

cosqg = ——
JP? + Cp?

Donde:
P = Longitud del paso (cm).
Cp = Longitud del contrapaso (cm).

c) Alturainicial
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d) Altura media

Cargas que actuan sobre la escalera

a) Peso propio de la escalera
1. Losa de los tramos de subida y bajada

P.P.,=yye hp b
2. Losa de descanso

P.P_=yy-t b
Donde:
b = Base de la losa.

b) Cargas permanentes

La sobrecarga por el peso de acabados ademas se debe tomar en cuenta el peso del barandado.

Y por lo tanto la carga permanente sera:
C.P.=C.P.acab + C.P.bar
¢) Carga de disefio
La sobrecarga de disefio
qqa =SC-b

De esta manera se obtendran las cargas en la losa de descanso y en la losa de subida y bajada:

qu/ = 1.6(P.P;+ C.P + qq))

qu- = 1.6(P.P_+C.P + q4_)

Del analisis de la viga, figura 9a, se obtendran las reacciones, momento flector maximo
positivo y cortante maxima, valores con los cuales se debe realizar el célculo de los refuerzos

positivos.
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Del andlisis de la viga, figura 9b, se obtendra el momento flector maximo negativo, con el

cual se debe calcular los refuerzos negativos.

- Calculo de las armaduras

Se debe realizar la mayoracion de las solicitaciones, calcular el Momento reducido de célculo

(ua) y posteriormente se debe determinar el momento reducido limite (piim).

a) Armadura positiva

Con ud se obtiene una cuantia mecanica de w y posteriormente la determinacion de la

armadura (As).

b) Armadura minima

Determinacién de la armadura minima con una cuantia geométrica minima. En seguida, se

toma el mayor valor entre la armadura positiva y la armadura minima.

c) Refuerzo de momento negativo

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

flector méximo negativo.
Con ud se obtiene una cuantia mecénica de w.
Determinacion de la armadura negativa (As).

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).
Disposicion de las armaduras
T
As = Z - P2 Nyparras
Donde:

® = Diametro de los aceros.
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s = Separacién entre barras.

r = Recubrimiento.

2.5.4.2 Tanque de almacenamiento

Los tanques de agua son un elemento fundamental en una red de abastecimiento de agua
potable, para compensar las variaciones horarias de la demanda de agua potable. Puesto que
las plantas de tratamiento de agua potable funcionan mejor si tienen poca variacién del caudal
tratado, conviene mantener aproximadamente constante el caudal. Las plantas de tratamiento
se dimensionan por lo tanto para que puedan producir la cantidad total de agua que la ciudad
0 pueblo consume a lo largo del dia, y los tanques absorben las variaciones horarias: cuando
hay poco consumo (como en la noche) se llenan, y cuando el consumo es maximo (como,

por ejemplo, a la hora de cocinar) se vacian.

Tipos de tanques

Los tanques de agua, desde el punto de vista de su uso, pueden ser:

> Publicos, cuando estan localizados de forma tal en la ciudad que pueden abastecer a
un amplio sector de esta.
» Privados, cuando se encuentran al interior de las viviendas, o en el terreno de un

edificio de apartamentos, y sirven exclusivamente a los moradores de este.
Desde el punto de vista de su localizacion, los tanques de agua pueden ser:

» Enterrados (subterraneos).
» Apoyados sobre el suelo (de superficie).
» Elevados (por encima del nivel de los techos).

Estos tres tipos de tanques pueden llegar a tener grandes dimensiones, hasta varios miles de

m3.

> Elevados en torres (dentro de la categoria de tanques aéreos), a estos se les llama
también torres de agua. Estos tanques tienen la funcion de asegurar en lared la presién
adecuada, en los periodos de pico de consumo.

» Tanque de apartamento (dentro de la categoria de tanques de superficie),Son tanques

de agua instalados dentro de los apartamentos debido al racionamiento de agua por
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causa de la escasez del liquido vital. Algunos surten el agua por gravedad y otros lo

hacen ayudados por un sistema de bombeo compacto.

2.6 Estrategia para la ejecucion del Proyecto

2.6.1 Especificaciones técnicas

Con el fin de regular la ejecucion de las obras, expresamente el pliego de especificaciones
debera consignar las caracteristicas de los materiales que hayan de emplearse, los ensayos a
los que deben someterse para comprobacién de condiciones que han de cumplir, el proceso
de ejecucion previsto; las normas para la elaboracion de las distintas partes de obra, las
instalaciones que hayan de exigirse, las precauciones que deban adoptarse durante la
construccion; los niveles de control exigidos para los materiales y la ejecucion, y finalmente

las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.

En cualquier caso el Pliego de Especificaciones Técnicas establecera necesariamente, 10s
siguientes datos de los materiales para la obra:

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

- Resistencia especificada para el hormigén

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.
En relacion con el proceso de ejecucion de la obra, se deberan detallar los siguientes aspectos:

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

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

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

- Proceso de desencofrado y descimbramiento.

- Tolerancias dimensionales.

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 habra de figurar en una placa, de material indestructible, que se
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mantendrd permanentemente colocada en un lugar adecuado de la construccion, para la

debida informacion de los usuarios, durante la vida de servicio de la estructura.

2.6.2 CoOmputos métricos

En todo proyecto se deberan incluir un detallado y completo computo métrico, y/o
mediciones su caso, tanto de las cantidades de hormigon y acero a utilizarse en la
construccion de la estructura como de las excavaciones y rellenos, y de los encofrados,
cimbras y deméas elementos auxiliares requeridos. Por otra parte deberan especificarse
también las caracteristicas correspondientes a dichos materiales, necesarios para poder

efectuar su correcta valoracion al confeccionar el presupuesto de la obra.

Se recomienda realizar las mediciones, expresando: las excavaciones y rellenos, en metros
cubicos; los encofrados, en metros cuadrados; los hormigones, en metros cubicos; las
armaduras en kilogramos, las cimbras o elementos auxiliares que se requieran de acuerdo

con el proceso de construccion previsto.

El incluir por separado, y con sus precios independientes, el hormigdn, el acero, las
excavaciones y las cimbras, permite darse cuenta de la importancia relativa del costo de cada
uno de estos elementos y sobre todo, permite valorar justamente cualquier modificacion que

pueda introducirse, después, en los volimenes de las distintas unidades de obra.

Cuando por circunstancias especiales se considere necesario, en los computos métricos
podran incluso detallarse por separado, los datos correspondientes a cada uno de los

materiales componentes del hormigén.

2.6.3 Presupuesto
El presupuesto podra estar integrado por partidas o items parciales, con expresion de los

diferentes precios unitarios descompuestos.

El célculo de los precios de las distintas unidades de obra, se basara en la determinacion de

los costos directos o indirectos, precisos para su ejecucion.
Se consideran costos directos:

- Lamano de obra, con sus cargas y seguros sociales.

52



- 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 amortizacion y conservacion de herramientas, y de la maquinaria e

instalaciones anteriormente citadas
Se consideran costos indirectos:

- Los gastos de instalacién 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.

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.

2.6.4 Planeamientoy cronograma de obra

Desde el punto de vista econdmico, las diferentes posibilidades constructivas tipologicas,
pueden dar a lugar a costos de ejecucion y plazos muy diferentes. Para poder realizar un
proyecto en tiempo y costo adecuados es necesario elaborar un plan en base al cual se pueda
programar y controlar una obra. Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion a
la formulacién de un proyecto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacion
proyecto. Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de
comenzar el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo.
Aungue a veces es necesario reprogramar y replantear.

Las técnicas comunmente usadas en la programacién de una obra son:

- Diagrama de barras.
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- Curvas de produccion acumulada.
- Método de la ruta critica (Critical Path Method, CPM).
- Red de procedencias.
- PERT (Program Evaluation Review Technique).
- Diagrama de tiempo y espacio.
Para el presente proyecto se selecciond la técnica del diagrama de GANTT 6 Diagrama de

Barras.
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3. CAPITULO Illl: INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Anadlisis de la Topografia

El plano del levantamiento topogréfico fue otorgado por el Gobierno Municipal de la ciudad
de Tarija.

El terreno para el emplazamiento cuenta con una superficie util de 489.34 m2, donde se tiene
45.4 m de frente por 40 m lateralmente; colinda con una cancha deportiva al oeste, al este
con la calle 1°de Mayo y en la parte posterior con terreno baldio, el detalle del levantamiento
topografico del terreno Anexo A.1 (Topografia).

3.2 Anélisis del Estudio de Suelos

Para la determinacién de la capacidad portante del suelo, se realizd el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST). Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos, con
profundidades de 1.3 y 1.5 m dando como resultado lo que se indica a continuacion.

Tabla 11 Descripcion del suelo

Sondeo | Prof. (m) Tipo de suelo o aom ( kg/cm?)
Pozo 1 1.3 Suelo limoso A-4 0.5
Pozo 2 1.5 Suelo arcilloso A-6 1.2

FUENTE: Estudio de suelos Anexo 2.
La profundidad a la que se fundara la estructura serd de 1,5 metros con un esfuerzo admisible
de 1.2 kg/cm?.
Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en el anexo A.2 (Estudio de
Suelos).
3.3 Anadlisis del disefio arquitecténico
El Mercado Luis Espinal cuenta con un disefio arquitecténico de dos plantas; la primera y
segunda planta consta de locales para el sector de abarrotes, verduras, comida y carnicerias
ademas cuenta con ambientes sanitarios. Como cubierta de la estructura se tiene una losa

alivianada.

De acuerdo al disefio que se solicita arquitectonicamente se tiene un area total de

construccion de las dos plantas de 1937.55 m2.
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Los planos arquitectonicos disefiados y proporcionados por el Gobierno Municipal de la
ciudad de Tarija se encuentran en el Anexo A.3 (Planos arquitectonicos).
Los mismos que constan de dos plantas que presentan diferentes ambientes amplios y

cémodos que cumplen con la necesidad que presenta actualmente el mercado.

3.4 ldealizacion de la estructura
Se analizara la estructura porticada de hormigdn armado que contiene: columnas, vigas de
arriostre, vigas, losas alivianadas con viguetas pretensadas y complemento de plastoform,

zapatas aisladas y escaleras.

Se complementa el disefio con un tanque subterraneo de almacenamiento de agua con una
capacidad de 6000 litros de agua, con muros de hormigén de 20 cm de espesor, también
cuenta con una base y una tapa de hormigdén armado dispuestas como losa maciza de 20 cm
de altura, la tapa cuenta con un orificio para mantenimiento con dimensiones de 80 x 80 cm.
Ademas se implementaran dos tanques elevados de plastico en segunda planta cada uno con

una capacidad de 500 m3.

Se analizara todos los elementos estructurales mencionados anteriormente, se comenzara
haciendo un pre dimensionamiento de las secciones en base a un andlisis segun
recomendaciones de las normas, experiencia de otros proyectos y criterios constructivos, se

realizara el célculo en el programa Cypecad 2016.

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 sera superior a:
En regiones 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 ciudad de Tarija corresponde a la segunda
condicion region humeda pero con gran variacion de temperatura y la dimension del edificio
es de 45.4 m. mayor a los 25 metros que exige la normativa. Por lo tanto se considera una

junta de dilatacion para el calculo estructural.

56



Se presenta el planteamiento estructural de toda la estructura y posteriormente el esquema

estructural por plantas con sus respectivas dimensiones.

Figura 14 Mercado Luis Espinal modelado en CYPECAD

FUENTE: Cypecad

3.4.1 Sustentacion de cubierta y entrepisos
La estructura de cubierta y entrepisos estara formada por losa alivianada con viguetas

pretensadas.

3.4.2 Sustentacion de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacidn estd constituida por varios porticos. Los
porticos de la estructura estan compuestos de columnas de seccion cuadrada o rectangular,
vigas de arriostramiento (sobrecimientos y encadenado) de seccion rectangular y losas

alivianadas.

3.4.3 Fundaciones
La fundacion se realiz6 con zapatas aisladas, que estara apoyada a una profundidad de 1.50m

por debajo de nivel de emplazamiento de la estructura.

3.4.4 Obras Complementarias

Como obra complementaria se tendra una escalera de hormigon armado y un tanque de

almacenamiento de agua subterraneo.

3.5 Disefo Estructural
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A. Normas consideradas

Todos los elementos estructurales fueron disefiados con la Norma Boliviana del hormigdn

armado (CBH-87) y complementada con la norma espafiola EHE-08.
B. Materiales Utilizados

Se realizaré el calculo de los elementos losa de fundacién, columnas, losas, vigas y escaleras

empleando hormigones y aceros con las siguientes resistencias:

Hormigon

Resistencia Caracteristica (a los 28 dias) fck = 250 kg/cm?

Acero
Limite de fluencia fyk = 5000 kg/cm?

C. Datos Geométricos de las plantas

Las plantas tienen las siguientes elevaciones:

Tabla 12 Datos de las plantas

Nombre Altura Cota
Planta Alta 4 8
Planta Baja 4 4

Viga de Arriostre 1.3 0
Cimentacion -1.3

FUENTE: Elaboracion Propia

D. Determinacion de cargas de servicio.

Se determinaran tres tipos de cargas:

- Peso Propio

- Carga Muerta “CM (tn/m?)”

- Sobrecarga de Uso “Q (tn/m?)”
i. PesoPropio

Los pesos propios de los diferentes elementos estructurales fueron considerados por defecto
por el programa Cypecad 2016, por lo tanto no fue necesario realizar este calculo.
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ii. Carga Muerta
Carga Muerta Planta baja y Primer piso:

El programa Cypecad 2016 introdujo automéaticamente el peso que corresponde a la
geometria de la estructura, por lo tanto se calculé la carga muerta no estructural que son: el
peso debido a la carpeta de nivelacion de hormigon sobre la losa, mortero para pegar el

ceramico, piso ceramico y cielo falso.
Carpeta de Nivelacion de Hormigon
Altura de la carpeta: h =2 cm.

Peso especifico del Hormigon = 2400 Kg/m?®

La carga permanente por la carpeta de nivelacion seré:
CM, Carpeta de Nivelacién = 2400 Kg/m3 x0.02m = 48 Kg/mz
cmy =48%9/
Mortero
Altura del Mortero = 1cm

Peso especifico del Mortero = 2100 Kg/m?®

La carga permanente por el mortero sera:
CM, Mortero = 2100 Kg/m3 «0.01m = 21 Kg/mz
cm, =21%9/ ,
Piso Ceramico
Altura del Ceramico =1 cm.
Peso especifico del Ceramico = 1800 Kg/m?®
La carga permanente por el mortero sera:
CMs Mortero = 1800 Kg/m3 «0.01m =18 Kg/m2

cmy = 1859/ ,

59



Cielo raso

Para el revoque del cielo raso
Altura del cielo raso = 1 cm.

Peso especifico del yeso = 1200 kg/m?®
CM, Cielo Raso = 1200%9/ . «001m=12"9/ ,

CM, = 12 Kg/m2

Al programa se introduce la siguiente carga:
CM = CMl + CMZ + CM3 + CM4_
K K K K
cM=48"9/ ,+2179/ ,+18"9/ ,+12"9/ ,
CM =0.09t/ ,

Carga Muerta Segundo Piso:

El cuarto piso es la azotea y en esta las cargas permanentes seran diferentes que los otros
forjados, solo contiene el peso del cielo raso y un contrapiso para drenaje en la azotea con
una pendiente del % para poder drenar las aguas de la terraza y esta no se empoce y produzca

goteras.

Cielo raso

Para el revoque del cielo raso
Altura del cielo raso = 1 cm.

Peso especifico del yeso = 1200 kg/m?®
CM, Cielo Raso = 1200%9/ . «0.01m=12"9/ ,
CM, = 12 Kg/mz

Contrapiso para drenaje en la azotea

Para una pendiente del 1% la carpeta de nivelacion de hormigdn para el drenaje de aguas se
hara en el lado menor de la terraza que es 19,77 m la altura en la mitad de la terraza sera 9.88

cm.
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Altura de la carpeta = 9.88 cm
Volumen carpeta= 23 m?
Peso especifico del hormigdn = 2400 Kg/m?®

La carga permanente para el contrapiso para drenaje sera:

Peso Contrapiso para drenaje = 2400 Kg/m3 * 23 m3 = 55415.12 kg

55415.12

CM, Contrapiso para drenaje = 36351977

_ kg

= 118.62 /m2

Para la terraza la carga permanente sera debido a cielo falso y el contrapiso para el drenaje
de la terraza para introducirlos en el programa.

CM = CMl + CMZ
K K
cM=12"9/ ,+11862"9/ ,
cm=013TYy ,

Para el bloque continuo a la estructura se adoptara una pendiente del 1% la carpeta de
nivelacién de hormigdn para el drenaje de aguas se haré en el lado menor de la terraza que

es 8,41 m la altura en la mitad de la terraza sera 4,2 cm.
Altura de la carpeta = 2,1 cm
Volumen carpeta= 2.43 m3

La carga permanente para el contrapiso para drenaje sera:

CM; Contrapiso para drenaje = 2400 Kg/m3 * 2.43 m3 = 5843.55 kg

5843.55

CM; Contrapiso para drenaje = o==——7—pg

— 50.46 "g/m2 ~ 51 kg/mz

Al programa se introduce la siguiente carga:

CM = CM, + CM;
K K
cM =249/ ,+51"9/ ,

cm=o0.075T0/ ,
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Tabla 13 Pesos especificos de materiales

ELEMENTO PESO (Kg/m3)
C. Fabrica de ladrillo
Cerdmico macizo 1.800
Ceramico perforado 1.500
Ceramico hueco 1.200
Silicocalcareo macizo 2.000

E. Hormigones

De grava, armado 2.400
De grava, en masa 2.200
De cascote de ladrillo 1.900
De escoria 1.600

F. Revestimientos

Argamasa, cemento, cal y arena 1.900
Argamasa, cemento y arena 2.100
Argamasa de yeso 1.200

FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

Peso de muros

Carga de muro de ladrillo 6 huecos e=18 cm (exterior)

NuUmero de ladrillos en 1 m horizontal =

Junta Vertical =1 cm.

Junta Horizontal = 2 cm.

Peso ladrillo = 3.6 kg (unidad)

Peso especifico de mortero: Ymort = 2100 kg/m?®

Peso especifico del mortero de yeso: Ymort = 1250 kg/m?3

Mortero Dosificacién 1:6

100cm 4 Pza

25cm m
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100cm _ 7'14%
14cm m

Cantidad de ladrillos en 1 m Vertical =

Conjunto de ladrillos en 1m?de muro = 4x7,14 = 28,56P—22a
m

Volumen de ladrillo en 1 m? de muro:
Vmuro = 18 x 12 x 24 x 28,56 = 148 055,04 cm3m?
Vol. de mortero en m? de mortero:
Vmortero = 100 x 100 x 18 - 148055,04 = 0,0319 m®/m?
Revoque exterior de cemento
2100 Kg/m?® * 0.01m = 21 Kg/m?cm de espesor.
Revoque interior de yeso se tiene

1250 Kg/m®*0.01m = 12.5 Kg/m?cm de espesor

Pza kg kg kg kg m3 kg
28.56 3.6 + 21 1ecm + 12.5 1ecm + 2100—0.0319 — = 214.73 —
m2 Pza m2cm m2cm m3 m2 m2

Altura planta baja y primer piso = 3.5 m.
PM3s.18 = 3.5*%214.73= 751.56 Kg/m.
Para la introduccion al programa se carga
PM3s.1¢ = 0,75 Tn/m (CYPE)

Peso de muro de ladrillo 6 huecos e=12 cm (interior)

NUmero de ladrillos en 1 m Horizontal = 100cm =4 Pza
25cm ml
Cifra de ladrillos en 1 m Vertical = 100cm =5 Pza
20cm ml

Pza

Cantidad de ladrillos en 1 m? de muro = 4x5 =20 .

Volumen de ladrillo en 1 m? de muro:
Vmuro = 18 x 12 x 24 x 20 = 103680 cm®/m?
Vol. de mortero en 1m? de muro:
Vmortero = 100 x 100 x 12 - 103680 = 16320 cm®/m?= 0,0163 m3/m?

El peso de muro por m? es:

3

m kg
0.0163 — = 131.23
m

m2

k k k k
29 +12.5 g 1lcm + 12.5 g lcm + 2100_g
Pza m2cm m2cm m3

Pza
20—23.6
m
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La altura del muro que se tiene esde h=2.6 m.

PM26.12 = 2.6*%131.23 = 341.198 Kg/m.

Para la introduccion al programa se carga;

Peso de Barandado

PMz26.12 = 0,35 Tn/m (CYPE)

Figura 15 Detalle de barandado de tubo galvanizado

2.00m P

0.90m

0.30m, 0.30m 0.30m

Ry [
S\

| 2.00m | 2.00m

A A

tubo
galvanizado

Pasamanos de tubo galvanizado

Diametro externo = 2plg ~ (d1)

Diametro interno = 1.6 plg (d2)

Espesor =1 cm

Peso especifico = 7.8 ton/m®

Altura del pasamanos = 0.9 m.

Area externa:

Area interna:

* 2
7741 19 630m?

r*d2?

=12.57cm?

Area total = Area externa - Area interna

Area total = 7.06 cm?

Carga de los tubos horizontales de la baranda (qz)
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01 = Area total * Longitud de influencia* *N° de barras

ygalvanizado
q: = 33.04 Kg.
Carga de los tubos verticales de la baranda (q2)

02 =Area total * Altura de la barra*

Y galvanizado
2= 4.96 Kg
Carga total del barandado.
Qb =01t Q2

Qb = 33.04 Kg + 4.96 Kg = 38 Kg
Carga del barandado en una longitud de influencia de 2 m.
Py = 38 Kg/m
Como carga del barandado se tendra:
CM =0.03 Tn/m

Peso de Ventanales de Vidrio

La fachada se compondra de vidrios de 16mm de espesor mas una camara de 16mm por lo

tanto el peso de un vidrio de 18.6 m2 es de 744kg.

Al estar los vidrios completamente vertical se ha considerado que el peso del vidrio debera

ser soportado por los travesafios superior e inferior por partes iguales. Por lo tanto, un perfil

ubicado entre dos vidrios debera soportar 744 kg, mientras que un travesafio de coronacién

soportara la mitad.

Las dimensiones de los vidrios de la fachada son de 4 x 4.65m colocado en posicion vertical.

Teniendo en cuenta que las uniones empotradas del muro cortina con la estructura se colocara

cada 4.65 m, la carga a soportar por el perfil mas solicitado es la siguiente:

744kg
Qventanal = m =160 kg/m

CM=0.16 Tn/m
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iii. Sobrecarga de Uso

Planta baja y primer piso
Las sobrecargas de uso que se utilizaran en la edificacion para la planta baja y primer piso,

ademas de zonas de escaleras y accesos que tiene el edificio sera correspondiente a Galerias

comerciales, que se obtendran de la siguiente tabla:

Tabla 14 Sobrecargas de uso

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA (Kg/m2)

D. Oficinas y comercios

Locales privados 200

Oficinas publicas, tiendas 300

Galerias comerciales, escaleras y accesos 400
Locales de almacén Segln su uso

*

Balcones volados
FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia

Meseguer, Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

La sobrecarga que se carga al Programa:
Q=0.4 Tn/mz
Sobrecarga de Uso para segundo piso
Las sobrecargas de uso que se utilizaran en la edificacion para la azotea se obtendra del
siguiente tabla:

Tabla 15 Sobrecargas de uso

USO DEL ELEMENTO SOBRECARGA (Kg/m2)
A. Azoteas
Accesibles sblo para conservacién 100
Accesibles solo privadamente 150
Accesibles al publico Segun su uso

FUENTE: Hormigdn Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer,

Francisco Mordn Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

La sobrecarga que se carga al Programa:
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Q =0.15 Tn/m?

En segunda planta se considerara una sobrecarga superficial debido a los tanques de

almacenamiento de agua con una capacidad de 500 litros, para ello se tomara una carga con

el valor de:
500 Kg Kg
9= 083 mz 09379 2
Q =0.6 Tn/m?

3.5.1 Elementos de sustentacion de cubiertay entrepiso

Losa Alivianada

b d

.

j c d
Este tipo de losas se encuentran ubicadas en la planta de entrepiso y cubierta, las mismas que

tienen las siguientes caracteristicas:

- Material aligerante: Poliestireno

- Canto de bovedilla: 20 cm

- Espesor capa de compresion: 5 cm
- Intereje: 60 cm

- Volumen de hormigoén: 0.086 m3/m?

La losa a ser calculada es un forjado aligerado, de viguetas pretensadas con aligerante de

plastoformo.
Datos:
a =22 cm mitad del ancho del complemento

h = 15 cm canto de la bovedilla
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Solucioén:

Altura de la carpeta de compresion:

h,>3cm=>-.a

N

! —122 = 3.66
g @ =g 22cm = 3.66cm

Se asume una carpeta de compresion de 5 cm:
5cm = 3cm = 3.66cm Cumple!
Comprobacién de la flecha:

No se comprueba la flecha si se cumple la relacion canto/luz de la tabla 9.9.10.4.3b segln la
CBH-87.

H 1
—_>
L~ 24
H_o.25m_0045
L  55m
! =0.0416
24

0.045 > 0.0416 Cumple!

Armadura de reparto:

Segun la tabla 9.9.10.4.3 a de la norma CBH-87. Para: ho = 5cm
A, = 0.79cm?/m

Refuerzo con las dimensiones minimas de malla:

T
A = 7 (0.6cm)2.5 = 1.41cm?

1.41cm? > 0.79cm?

@6¢c/25cm

Armadura transversal de reparto:
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50.h, 200

Ag > >
N fyd fyd
50.h, 50.5cm 0.575 cm?
fra 43478 - O°7eemi/em
200_ 200 _ .,
fra _ a3a7g OA6em/em

A; = 0.575cm?/cm

Refuerzo:

s
As = 7 (0.6cm)2.5 = 1.41cm?

1.41cm? > 0.575cm?
@6¢c/25cm

Se adjunta en anexos el listado de viguetas, detallando el momento flector actuante, longitud
y cantidad en cada pafio para, con estos datos, seleccionar la vigueta a utilizar verificando

que las caracteristicas del fabricante cumpla con los mismos.

3.5.2 Disefno de elementos de sustentacion de la edificacién

3.5.2.1 Disefio de laviga de H°A°

1a .
1905 L=195
——

— 1216 !
> L=160 23capg

ILﬂ

i [ Aax
2016 L=160"
— 14

20310 L=600

"
'
'
'
' Par—— =
m N |
\ L)t )
0
"
4

L

! 20125 L=620 s
- 106— 1925 L=340 :
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3.5.2.1.1 Verificacion a flexién
Para realizar el calculo de la armadura en las vigas, escogemos la viga comprendida entre

las columnas 2 y 11 seccidn 20 x 45 cm.

-18.4
-9.77
P11 P2
] ]
18.42

Datos:
Momento Méximo Positivo Mayorado Md = 1842000 Kg.cm
Canto de la Viga h=45cm
Base de la Viga bw =20cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=4cm
Canto Util de la Seccion d=45cm-4cm=41cm
Resistencia del Hormigon fck = 250 Kg/cm2
Resistencia del Acero fyk = 5000 Kg/cm?2
Resistencia de célculo del Hormigén fcd = 166.67 kg/ cm2
Resistencia de célculo del acero fyd = 4347.83 kg/ cm2
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Verificacion de la armadura longitudinal positiva

1. Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My 1842000 Kg. cm

= = = 0.328
Ha by *d?*f,q 20 cm * (41cm)? * 166.67 kg/ cm2

ud > ulim Necesita armadura a compresion
0.328 > 0.319

2. Calculo de la armadura en compresion:

. u—0319
w=———-
=3
, 0.328 — 0.319
1 —_—
41
w'.b.d.
ASZ — fcd
fyd
As. = 0.011 %« 20 * 41 * 166.67
525 434783
As, = 0.34 cm?

Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero fy = 500000 Kn/m?
Mmin—= 0,0028

Agmin = Wmin * by *d = 0,0028 % 0,3 * 20cm * 41cm = 0.68 cm?
Como:
Asmin > As
Entonces el area de célculo sera:
As = 0.68 cm?

Para determinar el niUmero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 10 mm con un

area de A 010 = 0.785 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
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As

Sp16

N°de barras =

N°de b _ 068 =087~1
e arras-0.785— . ~

Como se deberéa disponer con 2 barras como minimo se asumira 2¢10
Se utilizara: 2 ®10 mm
Comparacion de calculo
CYPECAD 2® 10 mm

Verificaciéon Manual 20 10 mm

3. Calculo de la armadura en traccion:
w=w'+ 0432

w = 0.011 + 0.432

w = 0.443
w.b.d.
A51 — fcd
fyd
As. = 0.443 % 20 * 41 * 166.67
515 4347.83

As, = 13.92 cm?
Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 500000 Kn/m?
omin= 0,0028.

Ag min = Wmin * by * d = 0,0028 * 20cm * 41cm = 2.296 cm?
Como:
As > As min
Entonces el area de célculo seré:

A; =13.92 cm?
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Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 25 mm con un

area de A, o25 = 4.909 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

As
N°de barras =
Aspys
N°deb —13'92—283
e barras = 2909 — 283~

Con un area total de calculo de:
ASyoq = 3 *4.909 = 14.727 cm?

Se utilizara: 3 ®25 mm
Comparacion de calculo
CYPECAD 3® 25 mm

Verificacién Manual 3® 25 mm

Verificacion de la armadura longitudinal negativa apoyada sobre columna

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

_ My _ 977000 Kg* cm
Ha = by *d2 *f.q 20cm * (41cm)? * 166.67 Kg/cm?

=0.174

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0.174 <0.319
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecénica con pud = 0,174

De la tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta se obtiene “ws”:

ws =0.1934
Determinacién de la armadura: As
fcd 166.67K—g2
Ag = wsxbw xd x— = O,1934*20€m*4lcm*—%
fya 4347.83 -2
cm
As=6.08 cm?
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Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 5000 Kg/cm?
omin= 0,0028
Ag min = Wmin * by * d = 0,0028 * 20cm * 41cm = 2.296 cm?
Como:
As > As min
Entonces el area de célculo sera:
As = 6.08 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara los siguientes didmetro: ® = 10 mm con
un area de As 010 = 0.785 cm? y @ = 16 mm con un area de As o16 = 2.01 cm?, entonces el

numero de barras a usar seran:

N°de barras = 2 $10 + 3¢16
Area barras = 2 % 0.785 4+ 3 x 2.01
Area de barras = 7.6 cm?
Con un area total de célculo de:
As real = 7.6 cm?
Se utilizara: 2 ®10 mm + 3 ®16 mm
Comparacion de calculo
CYPECAD 2010 mm + 3 @16 mm

Verificacion Manual 2010 mm+3 ®16 mm

Verificacion de la armadura longitudinal negativa apoyada sobre columna 11

1. Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My 1842000 Kg. cm

= = = 0.328
Ha by *d?*f,q 20 cm * (41cm)? * 166.67 kg/ cm2

ud > ulim Necesita armadura a compresion

0.328 > 0.319
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2. Calculo de la armadura en compresion:

. u—0319
w=——-
1-3
, 0.328-0.319
w' = 22 = 0.011
1 —_—
41
w'.b.d. foq
S, =
g fyd
As. = 0.011 % 20 * 41 * 166.67
52 = 4347.83
As, = 0.34 cm?

Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 500000 Kn/m?
Mmin—= 0,0028

Agmin = Wmin * by, *d = 0,0028 % 0,3 x 20cm * 41cm = 0.68 cm?
Como:
Asmin > As
Entonces el area de célculo sera:
Ag = 0.68 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 10 mm con un

area de A, 010 = 0.785 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

As
N°de barras =
S¢g16
N°deb —0'68—087 1
e arras-0.785— 87 =

Como se deberéa disponer con 2 barras como minimo se asumira 2¢10

Se utilizara: 2 ®10 mm
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Comparacion de calculo
CYPECAD 2 ® 10 mm

Verificaciéon Manual 2® 10 mm

3. Calculo de la armadura en traccion:
w=w'+0.432

w = 0.011 + 0.432

w = 0.443
w.b.d.
A51 — fcd
fyd
As. = 0.443 * 20 * 41 * 166.67
517 4347.83

As, = 13.92 cm?
Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 500000 Kn/m?
omin= 0,0028.

A min = Wmin * by, *d = 0,0028 x 20cm * 41cm = 2.296 cm?
Como:
As > As min
Entonces el area de célculo seré:
A = 13.92 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 25 mm con un

area de A, o25 = 4.909 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

As
N°de barras =
Sg2s
N°deb —13'92—283
e barras =2900 — 283~
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Con un &rea total de célculo de:
ASyeq = 3 *4.909 = 14.727 cm?

Se utilizara: 3 ®25 mm
Comparacion de calculo
CYPECAD 3® 25 mm

Verificaciéon Manual 3® 25 mm

3.5.2.1.2 Verificacion a cortante

2342 23
Vou =529
P11 P2
Vel = 528
-18.78 -20.16
1 D
LI
2501 e@A8c/T 5 X1e@E6c/30 1%1eP8e/10

13 180 205 140 25
Datos:
Canto de la Viga h=45cm
Base de la Viga bw =20cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=4cm
Canto Util de la Seccion d=45cm-4cm=41cm
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Resistencia del Hormigén foc= 210 Kg/em?

Resistencia del Acero fy« = 5000 Kg/cm?
Resistencia de calculo del Hormigon foa = 166.67 kg/ cm?
Resistencia de célculo del acero fya = 4347.83 kg/ cm?

Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la C-11 lado

izquierda de la viga

23.42 23

P11 o *‘ E
L‘ Fom |

—18.76 Zop.16

Vrd, = 23420 Kg
Vrd, = 23000 Kg

Comprobacion de agotamiento por compresion oblicua del alma Vui:

V1 =030 f.4%b, *d

V1 =0.30 x 166.67 kg/ cm2 * 20cm * 41 cm
V1 = 41000.82 Kg
Donde:
V1> Vrd,

41000.82 Kg > 23420 Kg
Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vu2):

Vuz = Veu = foa * bw *xd
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fvd = 0,5 *./fcd = 0,5 %V166.67 = 6.45 kg /cm?

Por lo tanto:
Kg
Vew = foa *bw *d = 6.45 “m? *20cm * 41 cm = 5293.13 kg
Donde:
Vrdz < ch

23000 < 5293.13
No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)
Veu <Viaz < Vi
5293.13 kg < 23000 kg < 41000.82 Kg

Vou = Vyaz — Veu
Veu = 23000 Kg. —5293.13 kg = 17706.87 Kg
Vsu * s

Ay = ——
L7090 d * fyqg

_ 17706.87 Kg » 100cm
~0.90 * 41 cm = 3652.17kg/ cm?2

Ag; = 13.13 cm2.

Ast

Calculo de la armadura minima
002 % foqg xbw x t
Stmin 0,90 * fq
y _0.02 x 166.67 kg/ cm2 * 20 cm * 100cm
Stmin — 0.90 * 3652.17kg/ cm2

Age, . = 2.03cm2

Se debe elegir el mayor:
A = 13.13 cm2.
Avrea final de armadura:
__ A
2 piernas
1313 cm?
2
Numero de estribos por metro de longitud:

= 6.56 cm?
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6.56 cm?

°estrib 8= ———=13
nestribos @ 0503 o2
Espaciamiento:
= 100 =7.69 7.5
e—13—. cm = 7.5cm
Numero de estribos:
X
nlestribos = —
espaciamiento
180 cm
nestribos = + 1 = 25 estribos
7.5 cm

Se utilizara 25 ¢8 ¢/7.5cm
Verificacién de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la C-2 lado
derecho de la viga
Vrd, = 20160 Kg

Vrd, = 19760 Kg

Comprobacion de agotamiento por compresién oblicua del alma Vu:

Vyp = 0.30 % fog ¥ by, * d

Vi1 = 0.30 * 166.67 kg/ cm2 x 20cm * 41 cm
V1 = 41000.82 Kg
Donde:
V1> Vrdy

41000.82 Kg > 20160 Kg
Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vw2):

Vuz = Veu = foa * by * d

fvd = 0,5 *\/fcd = 0,5 * V166.67 = 6.45 kg/cm?

Por lo tanto:

Kg
Ve = foa *bw *d = 6.45

*20cm * 41 cm = 5293.13 kg
cm?

Donde:
Vrdz < ch
19760 < 5293.13

No cumple por lo que se debera disponer de armadura transversal a cortante.
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Agotamiento de piezas con armadura de cortante (Va)
ch < Vrdz < Vul
5293.13 kg < 19760 kg.< 41000.82 Kg

Veu = Veaz = Veu
Vs = 19760 Kg. —5293.13 kg = 14466.87 Kg
Vou *s
Agp = o
0.90 = d = fyd

_ 14466.87 Kg * 100cm
"~ 0.90 * 41 cm * 3652.17kg/ cm2

A, = 10.73 cm2.

Ast

Calculo de la armadura minima

002 % foqg xbw x t
Stmin 0,90 * foq

~0.02 x 166.67 kg/ cm2 * 20 cm * 100cm
Stmin — 0.90 * 3652.17kg/ cm?2

Agt, . = 2.03cm2

Se debe elegir el mayor:
Agt = 10.73 cm2
Area final de armadura:

_ A
2 piernas
10.73 cm? 5
A=—=536cm
2
Numero de estribos por metro de longitud:
08 = 536 em” 10.66 ~ 11
~0503cm?
Espaciamiento:
_ 100 _9 10
e= 11 - cm = cm
Numero de estribos:
X
nlestribos = ——
espaciamiento
140 cm
n°estribos = + 1 = 15 estribos
10 cm
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Se utilizara 15 ¢8 ¢/10 cm
Armadura minima en la parte central
Espaciamiento:
s¢<30cm
s¢ <0.85d =0.85 41 =34.85cm
se<3b=3%x20=60cm
Adoptamos el menor s, = 30cm

Numero de estribos:

x
~ espaciamiento
205 .
N° = 30 + 1 =7.83 = 8 estribos

Se utilizara 8 ¢6 ¢/30 cm

3.5.2.2 Disefo de Columna

Datos C-23:
Resistencia del Hormigén fck = 250 Kg/cm2
Resistencia del Acero fyk = 5000 Kg/cm2
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=4cm
Dimensiones b=h=25cm.
Longitud L=4m
Axil de célculo Ng = 74770 Kg
Momento de célculo en direccién x Max = 230 Kg.m
Momento de célculo en direccién y Mgy = 440 Kg.m

Kg

fea = % = % = 166.67 "9/,
Kg
fra = % ~ 50001.—15/”"2 = 4347,83%9/ _,
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V2

Kx=0.5 V8

V6
\E)
E——

V7

El coeficiente de pandeo para columnas se obtiene de la tabla 17. de acuerdo con la

sustentacion de la pieza: empotramiento perfecto en ambos extremos.

k,= 0,5
Por lo tanto la longitud de pandeo I, es:
lo = kyxl

I, = 0.5 %400

l,=200cm
Esbeltez geométrica

Ag = l—o
200 cm

Ag = Sem 8 (Columna corta)

La esbeltez Geométrica es 10 > Ag se trata de una columna corta

La esbeltez mecanica sera:
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ﬁ
Il
==

B 32552.08cm* 799
= 625cm?

A=2771

Tenemos la esbeltez mecanica 4 = 27.71 menor a 35 se trata de una columna corta.

Excentricidad de Primer Orden:

M

€ox = N, = 0.308 cm
M,

oy = N—dy = 0.588 cm.

Excentricidad accidental:

c
€a === 2cm

207
25
eq = 0= 1.25 = 2cm
e, = 2cm

Excentricidad total:
e =eqte,
e, = 0.308 4+ 2 = 2.308
ety = 0.588 + 2 = 2.588
Determinacion del Momento de disefio:
M, = N * ey
M, = 74770 x 2.308 = 172569.16 kg * cm
My, = N * ey,

M, = 74770 x 2.588 = 193504.76 kg * cm
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04

04

03

> w =0.176

02

03

= 0.074/
0.14

0.066

0.2

4.88 cm?

0.204

0,1

w = 0.3

w

0.1

4 %A

w

fecd
fyd

Nd = 0.72
fecd*bxh
My
hxbZxfcq
h*b? * fq
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As,

01

v=20.6

v=0.8

Ux

0.1

v =072

02

uy

02

As=wx*xbxh =

03

03

Interpolacion del axil reducido de célculo:

Esfuerzo Reducido
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Armadura Longitudinal

Entonces:



A:T:_: 1.22 cm?
Numero de fierros:
N°fierros = &
AsQ
A $12mm =1.131
N°fierros = L2z = 1barra
1.131

Se utilizara: 4@ 12mm
Aoy = 4 * 1.131 cm? = 4.524 cm?
Con un area total de calculo de:
As real= 4.524 cm?
Se utilizara: 4 ® 12
Comparacion de calculo
CYPECAD 4012 mm

Verificacion Manual 4012 mm

Armadura transversal
El didmetro del estribo sera:

1
DEstribo = {_) Z * @de 1a armadura longitudinal = Z 12 = 3 mm.

= Dgstribo = 6 mm
Diametro de estribo adoptada = 6 mm.
La separacion que tendra la armadura transversal sera:

{ b 6 h (menor dimensidon de la pieza) = 25 cm
s <
15 - @de1a armadura longitudinal = 15-0.12 = 18 cm.

Separacion adoptada de estribos s = 15 cm.
Por lo tanto la armadura del estribo sera:

Se utilizard: ® 6mm ¢/15 cm
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Comparacion de calculo

Armadura Longitudinal Armadura Transversal
CYPECAD 4012 mm ®6 ¢/15 cm
Verificacion Manual 4012 mm D6 ¢/15 cm

3.5.3 Disefio de Fundacién

3.5.3.1 Verificacion del Disefio de la Zapata Aislada

Se realizara el andlisis para la “zapata aislada correspondiente a la columna “P23”, dado que
es el elemento mas solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes solicitaciones
obtenidas mediante el programa CYPECAD.

P23

| 108 108

12P1212cM8 L=218

by il

: | 215 ;
Datos:
N = 51140 Kg Yreae =2500 Kg/m®
Qx =140 Kg fea = 166.67 Kglcm?
Qy =220 Kg fya = 4347.83 Kg/cm?

87



Mx = 60 Kg*m Gadm = 1.2 Kg/cm?
My = 100 Kg*m
ao =25 cm.
bo=25cm
- Resistencias de calculo de los materiales

kg

fck 250 cm? kg
=—=——=166.67—=
Jea Ye 1.5 cm?
— / kg kg
fvd = 0.5 % fcd = 0.5 * 16667@ = 6.45 cm_2
kg
fra =D 2 00 _ 43476510
yad Ty 1.15 " em?

fua = Resistencia convencional del hormigon a cortante.
fca = Resistencia de célculo del hormigdn a compresion

- Peso propio del elemento (Se lo asumira como 5 % de “N”)
P =0.05*N=0.1+51140 kg = 2557 kg

Disefio geométrico de la zapata

Disefio en planta (Zapata cuadrada)

N+P 51140 kg + 2557 kg
a= = %5 = 211.54 cm (Se adopta 215 cm)
Oadm 1.2 m

Area adoptada:

A =215 %215 = 46225 cm?
Arequerida < A adoptada

46225 cm? < 50625cm?
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El esfuerzo de tension uniforme en el suelo viene dado por

_ N 51140 kg = 101 kg
Tz (215cm)?2 7 cm?
kg kg
Ot < Ogam 101% < 12m

Canto util minimo, para no tener necesidad de verificar a cortante y punzonamiento se

tiene:

4 * frq 4645 cl;rgz]2

= = kg = 13.45
Yr*0t 1.6+ 1.2==
cm

_|ag*b, ~axb a,+b,
dl_j r T 2%k-1 4

_\[25*25 215 % 215 25+ 25

- — = 3155
1 2 T2 1345-1 4 cm
2(a—a
4, - 2a=0)
4+ k
_2*(215cm—25cm)_2178
2= 4+ 13.45 - enfocam

Por tanto me asumo una altura total: h = 40 cm, empleando un recubrimiento geométrico de

r=5cm.
d=h—7r=40cm —5cm =35cm

Acciones en el plano de cimentacién
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Figura 16 Acciones en el plano de cimentacion

TR
j ) ) -
Bx
al » - d
Hyy A n
j\_ .

Foud

FUENTE: Elaboracion Propia

a) Axil en el plano de cimentacion:
Una vez determinadas las dimensiones de la zapata, calculamos el peso propio real de la

misma, con la siguiente formula:
P.P.sapata = Yreae " Volumen = 2500 * 215 * 215 * 40 = 4622.5 kg.
Carga real:
N" = Nr + PPyapata
N" =51140 + 4622.5 = 55762.5 kg.

b) Momento en el plano de cimentacidn:
Como existen fuerzas cortantes (Qx y Qy) en la base de la zapata, es necesario calcular los
momentos corregidos debido a estas fuerzas, dichos momentos se calculan con las siguientes

ecuaciones:

Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido que el

momento, y es negativo si tiene sentido contrario.
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M, = 60 + 140 * 40 = 5660 kg.cm
M, =100 + 220 = 40 = 8900 kg.cm
Célculo de los esfuerzos maximos y minimos:

Figura 17 Esfuerzos mdximos y minimos sobre la zapata

1.03 1.04

1.09

1.05

FUENTE: Elaboracion Propia

N ,6+xMx, 6xMy
O b-axb’-bxd?

55762.5 65660 6 * 8900

_ ) ~ _ )
1= 515+215 215x2152 215 x2152 _ 1037 kg/em
_ 557625 6+5660 _ 6:8900 _ ... .
% = 15215 215« 2157 215+ 2152 1043 kg/em
_ 55762.5 6 * 5660 N 6 % 8900 o5k ,
O3 = 15+ 215 215+ 2152 T 215+ 2152 _ 0> kg/em
_ 557625  6+5660  6+8900 _ .. .
%3 = 15215 T 21542157 | 2152152 100 kg/em

cadm > ¢ max

1.2>1.09
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Verificacién al vuelco:

= 7832 > 15 Cumple!

N Q

N
Yo = 77%
My

=123.15> 1.5 Cumple!!

N| S

N
= — ¥

Verificacion por punzonamiento:
Vecu >Vd

Veu=2x*f.,* Pcxd

for = 0.282 % 3[fckZ = 0.282 * /2502 = 11.19 kg/cm?
Pc=2x*[(a; +d)+ (b + d)]
Pc=2x[(25+35)+ (25+35)] =240 cm
Veu =2 % 11.19 * 240 = 35 = 187992 kg

kg
Omax = 1.09 w

Vd = opax * [a* b — (by + d) * (a; + d)]
Vd = 1.09 = [215 %= 215 — (25 + 35) = (25 + 35]
Vd = 5025445 Kg

Veu >Vd

187992 kg > 50254.45Kg Cumple!

Verificacion a corte por flexion:
Veuz >Vd,

Veu= f., *bxd =11.19 » 215 * 35 = 84204.75 Kg

0,
vd, = ’;“"*b*(a—al—d)
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9
Vd, = * 215 % (215 — 25 —35) = 18162.12 Kg

84204.75 Kg > 18162.12 Kg Cumple!

Calculo de la armadura:
Disefio a flexion

Se disefia en el sentido donde se producen los mayores esfuerzos (eje x)

1.07 1'95
G.tél-
1

k b b"+o15 b

== . *
2 2 °
215 25
k=7—7+0.15*25=98.75cm

oy = 1.05+0.018 = 1.07

k? k 2xk
My = 0x*7+(04—0x)*§* 3
98.752 98.75 2 %98.75
M, = 1.07 + (1.09 — 1.07) * S *——3 — = 5282.1Kg.cm
Momento reducido de calculo:
M 5282.1 k
ad g*cm = 0.0254

M s =
by * d* * foa  215c¢m * (35cm)? * 166.67 C’;—gz

La cuantia mecanica para este caso vale:
w=pux(1+u)=0.0254x (1+ 0.0254) = 0.026

El area de acero calculada “As”

kg

As=w * b x d x —=10.026 * 215cm * 35cm *

fya 4347.83 %
cm
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A = 9.5 cm?
La armadura minima geométrica necesaria es:
Agmin =W * b * d =0.0015 * 215cm * 35cm = 11.28 cm?

Por tanto se adopta como area de acero, la mayor entre la mecénica calculada y la minima

geomeétrica, siendo:
A; = 11.28 cm?

Numero de barras:

Ay 11.28cm?
"~ Ap, 113 cm?

n = 9.98 (10 barras)

Espaciamiento entre barras:

b—2r_215cm—2x56m

S - 10 0.5cm 0cm

Por seguridad se adopta que para ambas direcciones se debera de usar:

Se utilizara: 12® 12mm ¢/18 cm
Comparacion de calculo
CYPECAD x,y: 12012 c¢/18cm
Verificacion Manual x,y:10012 ¢/20cm

3.5.4 Disefio de obras complementarias

3.5.4.1 Verificacion del Disefio de la Escalera

Debido a su inclinacion y poca luz estas se puedes disefiar como losas macizas a las cuales
se les sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede suponer que
la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se halle, no con su

espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor.
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Geometria

Huella
Contrahuella
N° de peldafos

Peldafieado

Figura 18 Vista en planta de la escalera

# J

& 1 =¥

VF FV |5

AD DA “
AB BA |8

SR

120 65 120
h=0.225m
ch=0.182m
N° =22

Hormigonado con la losa

Propiedades de materiales:

fca = 166.67 kg/cm?
fya = 4347.83 kg/ cm?

Desnivel a salvar Z=4m
Ancho total del descanso B=3.05m
Longitud Horizontal de la rampa L1=25m
Longitud del descanso Lo=1m
Ancho de la rampa a=1m
Espesor de la losa del descanso t=0.20m
Espesor de la losa de la rampla t=0.20m
Recubrimiento Geométrico r=23.00cm
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ANALISIS DE CARGAS EN ESCALERA
Rampa:
Peso de peldafios

h *ch
VOlpeldaﬁo = > *a

0.25 % 0.182

Volpetaano = ——————*1.20 = 0.0273 m?

Pesopeldaﬁo = VOlpeldaﬁo *VHop * Nopeldaﬁos
Pesopeigaiio = 0.0273 * 2500 = 10 = 682.5 Kg/m
Alosa rampa = 1.20 x 3.2 = 3.84 m?

Carga de peldafios por metro de ancho

Pesopeldaﬁo

peldaiio = 2
rampla

682.5

Qpeldaiio = m =177.7Kg/m/m

Carga debido al peso propio de la rampa por metro de ancho
Grampa = 142.2 Kg/m/m
Sobrecarga de ceramica por metro de ancho

Qceramica = 50 Kg/m/m
Carga Muerta total rampa

ar = Qrampa t Qpeldaio T Yceramica
qr =3699 Kg/m/m
Sobrecarga:
La sobrecarga de uso que se asumio fue de 0.4 Tn/m?
Sobrecarga = q;c = 0.4 =04Tn/m/m

Sobrecarga = 400 Kg/m/m
Descanso:
Carga debido al peso propio de descanso por metro de ancho

Qdescanso = 142.2 Kg/m/m
Sobrecarga de ceramica por metro de ancho

Qceramica = S50 Kg/m/m
Carga muerta total descanso
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qd = Qaescanso T dceramica
qd =192 Kg/m/m
Sobrecarga:
La sobrecarga de uso que se asumio fue de 0.4 Tn/m?
Sobrecarga = q5c = 0.4 =04 Tn/m/m
Sobrecarga = 400 Kg/m/m
Cargas de Disefio:
Combinacion a utilizar
Grampa = (carga muerta total + sobrecarga) = 1.6
q- =1232 Kg/m
Qdescanso = (carga muerta total + sobrecarga) * 1.6
qq =947.5Kg/m

Disefio de Tramo A-B:

1232 l 048
B

Del célculo de la viga se obtiene:

A

/Ng—

R, = 21152 Kg
Rz = 1912 Kg
Vd = 1912 Kg
M,y=18159Kg.m a x=1717m
Cortante de calculo:
Vd =1912 * 1.6 = 3059.3 Kg
Momento de célculo:
My = 18159 * 1.6 = 2905 Kg.m
Para el momento negativo se recomienda tomar el valor de la losa empotrada en viga
perimetral y en quiebre.

q*1?
Ma =7

M(—)rampa = 320.8 kgm
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M(-)gescanso = 3948 kg.m

Determinacion de la armadura longitudinal positiva

Mgz = 2905 Kg.m Momento de célculo

omin = 0.0015 Cuantia minima para losas
bw=12m Ancho de la rampla
t=0.20m Espesor de la losa
r=0.030 m Recubrimiento
d=0.17m Canto util

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mgy 290500 Kg * cm

= = = 0.0502
Hd = @2+ fy 120 cm * (17cm)? * 166.67 Kg/m?

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0.0502 < 0.2961
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecénica con ud = 0,0502

De la tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta se obtiene “ws”:

os = 0.0522
Determinacion de la armadura: As
fea 166.67 Kg/cm?
As = wg *xbw x d *iz 0,0522 * 120 cm * 17 cm>|<4347.83 Kg/cm?
As = 4.08 cm?

Determinacion de la armadura minima: (As) omin = 0,0015
Ag min = Omin * by *h = 0,0015 * 120cm * 20 cm = 3.6cm?

Como: As >As min
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As = 4.08 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 10 mm con un
area de As o10 = 0.785 cm?, entonces el niimero de barras a usar seran:

s p1= 298 162
Aso10 0.785

Se utilizaréd: 6@10mm

N°de barras =

Comparacion de calculo
CYPECAD 7 ®10 mm ¢/20 cm

Verificacion Manual 7 d®10 mm ¢/20 cm

Célculo de la armadura longitudinal negativa

M, = 3208 Kg.m Momento de célculo

omin = 0.0015 Cuantia minima para losas
bw=1.40m Ancho de la rampla
t=0.15m Espesor de la losa
r=0.030m Recubrimiento
d=0.12m Canto util

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

_ My _ 320800 Kg * cm
Ha = by *d2 *f.q 120 cm * (17cm)? * 166.67 Kg/cm?2

= 0.0555

pd < plim no se necesita armadura a compresion
0.0555 < 0.2961
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecénica con ud = 0,0555

De la tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta se obtiene “ws”:

os = 0.0578
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Determinacién de la armadura: As

A bw + d + 24 = 00578 + 120 cm + 17 166.67 Kg/cm”
= * 3 ¥ — = £ £ E 3
s = W= oW Pk M M 434783 Kg Jem?

As=4.53 cm?

Determinacion de la armadura minima
(As) ®min = 0,0015
Ag min = ®min * bw * h = 0,0015 * 140cm * 15 cm = 3.15 cm?
Como: As >Asmin
As = 4.53 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 10 mm con un

area de A 010 = 0.785 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
453

s .
1= ——+1=6.76
Ape T = 07857

Se utilizara: 7 ® 10 mm

N°de barras =

Comparacion de calculo
CYPECAD 7 ©®10 mm ¢/20 cm

Verificacién Manual 7 ®10 mm ¢/20 cm

Calculo de la armadura tranversal de la escalera

Datos:

Cortante Maximo Negativo Mayorado Vd = 3059 Kg.m

Canto de la Viga h=30cm

Base de la Viga bw =20cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=2cm

Canto Util de la Seccion d=30cm-2cm=28cm
Resistencia del Hormigén foc= 210 Kg/em?
Resistencia del Acero fy« = 5000 Kg/cm?
Resistencia de calculo del Hormigon fea = 166.67 Kg/cm?
Resistencia de calculo del acero f,a = 4347.83 Kg/cm?
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Fuerzas cortantes presentes en el elemento, sobre la cara del apoyo y a una distancia igual al
canto util:

Vrd = 3059 Kg

Cortante de agotamiento por traccion en el alma (Vw2):
Veu = foa * by * d
fvd = 0,5 *\/fcd = 0,5 * V166.67 = 6.45 kg/cm?
V.. = 8239.2Kyg
Vrd <V, Cumple
El hormigdn de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante y debera calcularse laarmadura
minima.
ASpin = Wnin * b x d
ASpin = 0.0015 x 100 * 17
ASpin = 2.55cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 8 mm con un

area de A oz = 0.503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

.55 4
0.503
Se utilizara: 6 ® 8§ mm

N°de barras = 1=6

Comparacion de calculo

CYPECAD 6 ® 8 mm

Verificacion Manual 6 ® 8 mm

3.5.4.2 Tanque subterraneo para almacenamiento de Agua
Con el fin de evitar problemas de cortes por suministro de agua y para necesidades extremas
como incendios, se implementara un tanque de almacenamiento de agua potable para

beneficio de los usuarios.

Dimensionamiento

Para la determinacion del consumo diario de agua para el proyecto se usaran los valores de

la tabla 16.Dotaciones comerciales, publicas del Reglamento Nacional de Instalaciones
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Sanitarias Domiciliarias para el tipo de inmueble (mercado), con este valor se podra obtener

la cantidad de agua necesaria para satisfacer la necesidad de los usuarios.

Tabla 16 Dotaciones publicas, comerciales

Riego de jardines 2 L/m2.dia
Mercados, supermercados 5 LU/m2. dia
Restaurantes, bares y similares 10 L/m2.dia

Salas de espectaculos sin considerar equipos de

acondicionamiento de aire 26 Lioaaca. dix

FUENTE: Reglamento de Instalaciones sanitarias domiciliarias

l
Dimercado = 5 [m]

l
o 1937.55 m? = 9687.75 [ =~ 10000 [

C idad = ————
apacida Tadi

Capacidad del Tanque = 10 m® de agua

Figura 19 Dimensiones del Tanque de Almacenamiento
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Con estas dimensiones para llegar a una capacidad de 10 m? se necesita una altura del tanque
de:

10m3

h1:2*5m2

=1m

El borde libre para funcionamiento y mantenimiento del tanque es de:
BL=0.50m
La altura total del tanque:
h=h;+BL=1+050=15m
Por seguridad y constructivamente se adopta una altura para el tanque de:
h=1.8m.

El tanque tendrd muros de hormigon armado de 20 cm. de espesor, también contara con una
losa maciza de hormigon para la base del tanque de espesor t1 = 20 cm, y una losa maciza de

hormigdn para la tapa del tanque de espesor t, = 10 cm.

En la losa maciza de la tapa de tanque se contara con una tapa de 60 x 60 cm. para que se

pueda ingresar para realizar la limpieza del tanque.

Cargas:

Las cargas que dispuestas sobre el tanque seran tres:

e Peso Propio: El peso propio del elemento el programa CYECAD lo considera.
e Carga Muerta: Se dispondra de una carga muerta por el peso que generara el agua en
el tanque. El peso especifico del agua es ynz0 = 1000 Kg/m? por la altura del tanque

tendremos la carga muerta por metro cuadrado.

Kg
CM =yy0o*xh = 1000W* 1m

Kg

CM =1000—5 =
m

1tn/m?

e Sobrecarga: la sobrecarga asumida para que se pueda asumir mantenimiento del

tanque sobre la taba de tanque seré:
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Kg
Q= 100? = 0.1tn/m?

e Empujes: Los empujes que producirén el agua en el interior del tanque sobre las

paredes del muro de hormigon seran:

Figura 20 Empujes en el tanque de almacenamiento

B Frimera situacion de relleno
Segunda situacion de relleno
Presidn en t/im? (Cota)

+0.00 +0.00
-0.60

0.89 (-1.49) -1.80

-1.62 (-1.80) 1200180 <

Armadura del Tanque
Procedimiento de disefio de armadura

a) Con paredes de espesor de e = 0.2 my para el fondo un ef = 0.2 m. Se comprobara si
el espesor de la pared es suficiente para resistir los esfuerzos cortantes.
Con larelacion: h/b =1/6 = 0.17=0.2 - Vmax = 0.49

Vinax = 049 x g * h = 0.43 x § x h? = 0.43t/m
El cortante maximo de servicio:

t
Vinax = 1.6 * 0.43 = 0.645—

@Vc =0.85%0.53 +,/f'cxb*xd =10.68t/m
OVe > Vimax
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b) Las armaduras de flexion se determinan por consideraciones de fisuracion. Asi para
la armadura vertical de empotramiento de la pared mayor, con el valor de h/b = 0.17
= 0.2 resulta:

mve =ocx q *x h? = 0.159 = § * h3 = 0.159 t. m/m
_ 0.75*m
(1.39 —e) xe? %103
0.0025 < 0.02 No fisura
Apin = 0.0009 x b xd = 1.53 cm?/m

As 153
Age  0.283

100
e=T= 16.67 = 15 cm

c) Anélogamente, para la armadura horizontal de empotramiento en la pared mayor,

= 0.0025

N°barras = = 5.4 barras = 6barras/m

resulta:
mhe =ocx q * h? = 0.066 = § * h3 = 0.066 t.m/m

0.75*m

k =
(1.39 —e) xe? x 103

= 0.001

0.001 < 0.02 No fisura

Apmin = 0.0016 * b * d = 2.72 cm? /m para ambas caras

N°b _ A _ 136 =27h 3b
arras = AQ)g = 0.503 = 4. arras = arras/m
100
e = T =33 =30cm

Armadura de traccion correspondiente al empuje hidrostatico que produce la cara opuesta

a la analizada:

_Bprxaxhxd

F
2

=3.02t.m/m

Para una cara:
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3.02
F = B =151t.m/m

_151t.m/m

S = T tjem? 1.51 cm?/m
N°b _ A 151 5.33 b 6b
arras = o =0283 "> arras = 6barras/m
100
e=T= 16.67 = 15 cm

d) De forma anéloga se determinan las restantes armaduras de las paredes del depdsito,
resultando la mayor parte de ellas con cuantia minima.

Armadura de flexion
Asi para la armadura vertical de empotramiento de la pared mayor, con el valor de

h/b= 1 resulta:

mve =ox q *x h? = 0.035 = § * h3 = 0.035 t.m/m

_ 0.75*m
(1.39 —e) xe? * 103
0.0005 < 0.02 No fisura

Ain = 0.0009 x b xd = 1.53 cm?/m

= 0.0005

k

N°b _ A _ 153 =54b 6b
arras = qu6 = 0.283 = o. arras = arras/m
100
e=T= 16.67 =~ 15 cm

Para la armadura horizontal de empotramiento en la pared mayor, resulta:
mhe =ocx q * h? = 0.03 8 * h3 = 0.03 t.m/m

_ 0.75*m
(139 —¢) xe2 x 103

k = 0.00047

0.00047 < 0.02 No fisura

Apin = 0.0016 x b x d = 2.72 cm? /m para ambas caras
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A 136 27 b 3b
A, 0503 = 2.7 barras = 3barras/m

N°barras =

100
e=T=33z3Ocm

Armadura de traccion correspondiente al empuje hidrostatico que produce la cara opuesta

a la analizada:
xa*xhx*d§
F = ﬁ”f =2.7t.m/m
Para una cara: F = 22—7 =135t.m/m
1.35t.m/m )
s :W: 1.35cm /m
N°b A 135 a0 5b
arras = A¢6 = 0.283 = 4. arras = arras/m
_ 100

=— =20
e 5 cm

El tanque de almacenamiento de agua modelado en CYPECAD presenta la siguiente
armadura:
Armadura de Muros de H°A° del tanque de almacenamiento:

Figura 21 Disposicion de armaduras

4P2@16 L=535 corr

e T B 36P4DEC/15 L=194 [ 36P4PEC/15 L=194

| 36P4@6c/15 L=194 36P4@6c/15 L=194 !

20¢m

EP?}@SC/SO L=535 corr.

| 11
i - -
pP3@8c/30 L=535 corr. iIlSF’BQﬁSc/SO L=535 corr. : 6P3@8c/30 L=535 col
|
i |

i W ' w
I 36P HZ6e/ 15 £=51 — "_J:’ - *:E - 36P1E6CItS =5t -~~~ - 36P1@6c/15 L=51 PI: - j 36P1@6c/15 L=51
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= T "7 — - -=-=" 1
| |
16P8@6/15 L5194 16PAG@6CI15 L=194
6P7@8/30 L=230 dbrr. 1
| |
6P7@8c/30 L=230 dir. [
| |
16P5@6c/15|=51 - ] - le 4+6P9@6c15 L=51

4P6@16 L=230 corr.

16P8@6c/15L=194

16P8@6c15 L=184

20cm

BP7@i8c/30 L=230 corr.

-

16P5@6c/15 L=51

6P7@8c/30 L=230 co|

j 16P5@6c15 L=51

Armadura de la losa maciza dispuesta en la base del tanque:

Figura 22 Armadura longitudinal inferior

e

T 3 i e g el a
&
I
| FP3@10ci15 L=545
|
¥
1 P2@6c/15 L=545
$
o P1obc/ 15 L=569

Figura 23 Armadura longitudinal superior

L4

— =

Zec/1o =069

ABc/5 1 =185

Dec/1s 1 =869

| @ec/151=150
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- —f ==
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Figura 24 Armadura transversal
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Armadura de la losa maciza dispuesta en la tapa de tanque:

Figura 25 Armadura longitudinal inferior

§
v P306C/ 15 L=552
£
| P4@6c/15 L=515
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Figura 26 Armadura longitudinal superior
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Figura 27 Armadura transversal
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3.6 Desarrollo de la Estrategia para la ejecucién del proyecto
Los modulos e items dispuestos para la realizacion de la estrategia para la ejecucion del

proyecto son los siguientes:
OBRAS PRELIMINARES

1. Instalacion de Faenas
2. Prov.y Colocacion de letrero de obra
3. Replanteo y Trazado
INFRAESTRUCTURA
4. Excavacion C/Retroexcavadora
Base de Hormigon Pobre
Zapatas de H°A°
Relleno y Compactado c/maquina

Viga de encadenado de H°A° fck =250kg/cm?

© o N o ua

Dintel de Hormigon Armado

10. Losa Alivianada Con Viguetas Pretensadas
11. Escalera de HOA? fck =250kg/cm?

12. Columna de H°A® fck =250kg/cm?

13. Viga de H°A° fck =250kg/cm?

14. Junta de dilatacion

15. Impermeabilizacion de Sobrecimiento
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16. Contrapiso de cemento mas empedrado

17. Contrapiso de cemento sobre losa

18. Muro Ladrillo Ceramico 6h e=18cm (exterior)
19. Muro Ladrillo Ceramico 6h e=12cm (interior)
20. Meson de Cocina

21. Impermeabilizacion con membrana asféaltica
22. Canaleta de calamina

23. Bajante calamina plana

24. Tangue de almacenamiento subterraneo

25. Bomba de agua

26. Tanque elevado de 600 m?

27. Botaguas de hormigon armado

3.6.1 Especificaciones Técnicas
En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item, el equipo
y maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y por Gltimo

la forma de pago. Véase Anexo A.4 (Especificaciones Técnicas).

3.6.2 Computos Métricos

En los computos métricos se tiene el nombre del item, la unidad que se efectuara el computo,
las dimensiones de la pieza, largo, ancho y alto, el nimero de piezas iguales, el volumen
parcial y el volumen final de cada item de todos los mddulos que comprenden el proyecto.
Véase Anexo A.5 (CoOmputos Métricos).

3.6.3 Presupuesto

3.6.3.1 Precios unitarios

El anélisis de precios unitarios fue realizado como se indic6 en el marco teérico del presente
proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el Anexo A.6

(Analisis de Precios Unitarios).
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3.6.4 Planeamientoy Cronograma

Se realizd un cronograma de ejecucion del proyecto que se recomienda seguir en la

construccion del Mercado Luis Espinal, segun el cronograma presente en el Anexo A.7
(Cronograma de Ejecucion).
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4. CAPITULO IV: APORTE ACADEMICO

DISENO ESTRUCTURAL LOSA DE CIMENTACION

4.1 Introduccion

En nuestro medio cominmente se realizan construcciones con zapatas aisladas o combinadas,
pero no con frecuencia cimentaciones con losas de Fundacion. A nivel académico se
muestran este tipo de cimentaciones de forma general donde se puede conocer su funcion,

pero no asi su disefio.

Debido a la variabilidad de la capacidad portante del suelo y al no contar con la informacion
requerida para analizar la interaccion estructura-suelo, se consider6 necesario realizar como
segunda opcidn de disefio la losa de fundacion al presentar una baja capacidad portante del
Terreno en uno de los puntos analizados. Lo que llamo la atencion es el cambio brusco del

esfuerzo admisible del suelo:

- Pozo 1 (h=1.3m) : yadm = 0.5 kg/cm?
- Pozo 2 (h=1.5m) : yadm = 1.2 kg/cm?

Como primera alternativa se hizo un pre-dimensionamiento del cimiento con zapatas aisladas
con el esfuerzo admisible mas bajo obteniendo inestabilidad de la estructura y haciendo
necesario cada vez mayores areas de zapatas. Como segunda alternativa se pre-dimensiono
con zapatas combinadas donde el area total de las zapatas superaba el 50% del érea total de
la estructura. Llegando finalmente a una solucion mas acorde a las caracteristicas del terreno

y a la magnitud de la estructura, optando asi por el disefio con losa de Fundacion.

El célculo de este tipo de cimiento es extraordinariamente complejo, y solo puede ser
abordado por métodos aproximados.

4.2 Marco Teorico

4.2.1 Losa de Fundacion

Las placas o losas, en su caso, son elementos constructivos estructurales bidireccionales que
deben cumplir la condicién de que la luz minima sea mayor que cuatro veces su espesor
medio. Pueden ser macizas, nervadas, aligeradas y alveolares, siempre que su

comportamiento respecto a la rigidez sea asimilable al de una placa maciza. La placa de
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cimiento puede considerarse como una gran zapata que soporta y transmite al terreno los

esfuerzos de soportes dispuestos en dos 0 mas lineas de porticos®.

Los sistemas de cimiento a base de losas tienen aplicacion en los casos que se describen a

continuacion:

El terreno de fundacidn tiene escasa capacidad soporte

La losa de fundacién es muy usada cuando es poca la capacidad soporte del suelo y
no resulta econdmico usar vigas de fundacion o fundaciones aisladas que se
solaparian formando una losa. La utilizacion de una estructura continua, en lugar de
una serie de fundaciones aisladas, puede hacer posible la reduccion del espesor de la
losa y de la cantidad de acero de refuerzo. En algunos casos para disminuir la
presion en el terreno, la losa de fundacion sobresale mediante volados de la planta

del edificio.

Mejorar el control de los asentamientos del suelo

En fundaciones mediante losas, los asentamientos se reducen al minimo cuando el
estrato compresible es relativamente superficial, pero cuando es profundo, el uso de
la losa no modifica los asentamientos. Las losas también hacen de puente sobre
pequefias cavidades o suelos blandos compresibles que no pueden ser salvados con

una fundacion aislada.

Para resistir la subpresion hidrostatica

La fundacion mediante losa hace que el peso total de la estructura sobrepase la
presion del agua hacia arriba, y el peso propio de la losa de fundacion proporciona
alguna resistencia adicional a la subpresion. Ademas, la losa es mas facil de

impermeabilizar que las fundaciones aisladas.

Consideraciones beneficio / costos en el proyecto y la construccion
La presion del suelo en la losa, depende de la rigidez del conjunto estructura —
fundacion y de la rigidez del suelo. Por ejemplo, si el conjunto formado por la

estructura y la fundacion es muy rigido, la presion del suelo no cohesivo sera

3 Garcia Valcarce Antonio “Manual de edificacion: Mecanica de los terrenos y cimientos” Cap.8 (2003)
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relativamente uniforme, pero en suelo compresible, serd mayor la presion en la

periferia de la estructura que en el centro.
Cimentacion ocupa mas del 50% de superficie

Cuando el area requerida por zapatas supera el 50% de superficie de la estructura,

produciendo solape entre las mismas.

4.2.1.1 Tipologia
En este método de cimiento se pueden definir varias clases dependiendo fundamentalmente

del mecanismo que se adopte para garantizar la rigidez del conjunto ante las acciones. De

este modo se pueden distinguir los siguientes tipos de losas:

Maciza armada de espesor constante. - Es la mas empleada, especialmente cuando la

separacion entre soportes no excede de siete metros, la resistencia de calculo del
terreno es pequefa y las cargas de los soportes no son muy elevadas. No es facil
concretar limites, pero se puede considerar una resistencia de terreno pequefia la que
no sobrepasa los 50 kN/m? y una carga de soporte no elevada cuando no excede los
1.500 kN.

Con capiteles superiores 0 con capiteles inferiores. - Las placas con capiteles se

emplean cuando se necesita un mayor canto para absorber esfuerzos cortantes y
punzonamientos. Es normal utilizar el capitel superior cuando no es necesario que la
superficie superior de la losa sea plana y ademas la excavacion del terreno sea en
agua; de lo contrario se utiliza la losa de capitel inferior.

Nervada con nervios superiores o con nervios inferiores. - Cuando las luces de los

porticos son muy diferentes entre si, se suele utilizar la losa nervada unidireccional.
La viga en la direccion de la luz mayor y la losa en la direccion de la luz menor. La
eleccion del nervio superior o inferior a la losa. obedece a razones constructivas y
econdmicas. Si no existen dificultades constructivas, suele elegirse la losa con nervio
inferior.

Binervada, con nervios superiores o inferiores. - Los tipos de losa binervada se

utilizan en estructuras con luces grandes en ambas direcciones y también cuando la
resistencia de célculo del terreno es elevada. El criterio de eleccion de nervios

superiores o inferiores es andlogo al explicado para el caso de la losa nervada.
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— Aligerada con &bacos y capitel superior o inferior. - Estos tipos no son muy

empleados. Su eleccidn depende de condiciones coyunturales y a veces econdémicas.

— Cajbn o celular. - Las losas cajén o celular se aplican cuando existen grandes cargas

en los soportes. Se utilizan muy excepcionalmente.

— Losas de canto variable. -Este tipo de losas suele emplearse en cimientos

compensados®.
Debido a su facilidad de construccién, el tipo de losa mas utilizado es el de canto

constante.
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Losa de canto variable en un edificio con cargas diversas

4.2.1.2 Métodos de disefio estructural de las losas de fundacion
El disefio estructural de las losas de fundacion se puede efectuar por los dos métodos ya

mencionados: el método rigido convencional y el método flexible.
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Meétodo rigido
El disefio estructural de las losas de fundacion se realiza asumiendo una distribucion de
presiones uniforme en la base de la platea o losa de fundacion. Esto proporcionara una

estimacién conservadora de los momentos de flexion.

Si las cargas de las columnas no estan distribuidas uniformemente en la losa, puede requerirse

juntas de construccion para separar las partes de la losa que se asentara de diferente modo.

Ubicacion de la resultante

Para el dimensionamiento en planta se debe ubicar el punto de aplicacion de la resultante
para cumplir con este objetivo, calcular previamente las coordenadas (xg, yg) del centro de

gravedad y posteriormente calcular las coordenadas de la resultante.

Entonces la resultante de la carga total de las columnas esta dada por la siguiente ecuacion:

n
R = Zpi
i=1

Una vez encontrada la magnitud de la resultante “R”, hallar el punto de actuacion de la

misma a través de la sumatoria de momentos, con las ecuaciones detalladas a continuacion:

n
R*xR=ZPi*xi
b

n
R*}’Rzzpi*}’i
D

Inmediatamente después calcular las excentricidades de la resultante:
ex = |xgr — xgl

ey = |yr — ¥6l

Posteriormente verificar que la resultante “R” este dentro del nucleo central y cumpla con

las condiciones admisibles.

®
R

IA
o | =~
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Analisis de presiones

R +12.ey.y+12.ex.x]
q - —

TBL LT B2 - 2

Cabe recalcar que se debe realizar el célculo de presiones en "m" puntos de la losa, también
se calcula la presion bajo cada columna, donde la presion en cualquier punto debe ser menor

a la presion neta admisible.

q<4qq
Al cumplir que la presion admisible sea menor a la encontrada se verifica con la condicion

de hundimiento.

Verificacion de corte a punzonamiento

Se comprobard a punzonamiento la seccion constituida por el conjunto de secciones
verticales resistentes, situadas alrededor del pilar y a una distancia igual a la mitad del canto
atil de la placa, contada a partir del borde del capitel, o del pilar si no existe capitel®.

No seré necesaria armadura de punzonamiento si se cumplen las siguientes limitaciones:

Nd aMdu

— <2
a v S
Nd (XMdv

— <2
2 vy S Ye

Donde:

Nd = valor de calculo de la reaccidon del pilar
Ac = area del conjunto de secciones verticales que hay que comprobar, igual al producto del
perimetro critico, por el canto util de la placa.
a = fraccion del momento que se transmite, desde la placea al pilar, por excentricidad de

cortante.

5> Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87
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Md = En los casos de pilares interiores, diferencia entre los momentos flectores de calculo
que actuan a ambos lados del plano vertical que coincide con la correspondiente fibra

neutra “c - ¢”, de la seccidon que se va a comprobar.

En el caso de pilares de borde, en direccion paralela al mismo, diferencia entre los
momentos flectores de calculo que actian a ambos lados del plano vertical coincidente con
la fibra neutra “c - ¢”, y en direccion perpendicular al borde, momento flector de calculo
que actla en la seccion vertical que coincide con la correspondiente fibra neutra “c - ¢”, de

la seccion que se comprueba.

En el caso de pilares de esquina, momento flector de calculo que actta en la seccién

vertical que coincide con la fibra neutra “c - ¢”, de la seccidon que se va a comprobar.

d = canto util de la placa
Jc = momento de inercia combinado, 0 momento polar, de la seccién que se va a comprobar

fcv = resistencia virtual de célculo del hormigén, a esfuerzo cortante

Foy = 0,131 % |fy? (MPa)

u,v = distancia de la fibra neutra “c - ¢”, de la seccion que hay que comprobar, a los bordes

de la misma, definidos por el perimetro critico.

En los casos en que la limitacion anterior no pueda cumplirse, se dispondra una armadura de
punzonamiento, formada par barras inclinadas o estribos, teniendo en cuenta que:
- la resistencia total a punzonamiento, no debe superar el valor: 3 fcv - Ac

- la contribucion del hormigén al punzonamiento, no debe superar el valor: fcv - Ac
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FUENTE: Norma Boliviana
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4.3 Calculo de Losa de Fundacion
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4.3.1 Cargasy Momentos

Determinacion de Area y Sumatoria de fuerzas:
Ar = 24.6 % 22.4
Ar = 551.04 m?

Tabla 17 Cargas de las Columnas

P39 21820 kg P63 52330
PA0 38220 kg P64 50850
PA1 34850 kg P65 50240
P42 35350 kg P66 49500
P43 35780 kg P67 57010
P44 35600 kg P68 10550
PA5 12410 kg P69 24120
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P46
P47
Pas
P49
P50
P51
P52
P53
P54
P55
P56
P57
P58
P59
P60
P61
P62

18240
48990
47700
46900
45930
50170
31200
27370
31970
12970
42990
38570
39930
39940
42670
19750
20450

kg P70

kg P71
kg P72
kg P73
kg P81
kg P82
kg P83
kg P84
kg P85
kg P86
kg P87
kg
kg
kg
kg
kg
kg

26980
23480
18800
20410
9160
4980
11920
11600
9060
14420
7050

FUENTE: Elaboracion Propia

YXFuerzas = 1272230 Kg

Ubicacién de la resultante:

Centros de Gravedad:

Inercias:

__Lx

=5
246
XxX=——=123m

2

_ Ly

Yy=7
o224
y= > = 2m

«h3
Ix=bh
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| 246224
YT

Ix = 23040.82 m*

h x b3
Iy ==

22.4 x 24.63
y=—7—

Iy = 27788.95 m*
XP x x = XM (verticales)

_ 132660684 _ .
X = 272230 U™

e=x—X
e=1043—-12.3
e = 1.873 m (negativo)
YXP xy = IM(horizontales)

| 14317640.2
Y = 71272230

=11.25m
e=y—>y
e=1125-11.2
e =054m
Momento debido a la excentricidad
Mx = Rt x ey
Mx = 1272230 * 0.54

Mx = 68664.2 Kg.m

My = Rt * ex
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4.3.2 Presionesy Esfuerzos Promedio

Andlisis de Presiones:

o

My = 1272230 * 1.873

My = 2382360.6 Kg.m

_Pt+ Myxx + Mxx*y

TA - Iy

- Ix

Tabla 18 Presiones ejercidas por cada columna

piLar | PTA) X +85,73*X y +2,98*y o ¢
kg/m? (m) kg/m3 kg/m? kg/m? kg/cm?
39 2308,78 12,15 1041,63 8,27 24,65 3375,05 0,338
40 2308,78 7,32 627,55 8,27 24,65 2960,97 0,296
41 2308,78 4,17 357,50 8,27 24,65 2690,92 0,269
42 2308,78 -0,68 -58,30 8,27 24,65 2275,13 0,228
43 2308,78 -3,83 -328,35 8,27 24,65 2005,08 0,201
44 2308,78 -8,68 -744,14 8,27 24,65 1589,28 0,159
45 2308,78 -11,18 -058,47 8,27 24,65 1374,96 0,137
46 2308,78 | -11,18 -958,47 2,82 8,40 1358,72 0,136
47 2308,78 -8,68 -7144,14 2,82 8,40 1573,04 0,157
48 2308,78 -3,83 -328,35 2,82 8,40 1988,84 0,199
49 2308,78 -0,68 -58,30 2,82 8,40 2258,89 0,226
50 2308,78 4,17 357,50 2,82 8,40 2674,68 0,267
51 2308,78 7,32 627,55 2,82 8,40 294473 0,294
52 2308,78 12,15 1041,63 2,82 8,40 3358,81 0,336
53 2308,78 12,15 1041,63 -0,13 -0,37 3350,03 0,335
54 2308,78 12,15 1041,63 -5,56 -16,57 3333,84 0,333
55 2308,78 12,15 1041,63 -11,20 -33,38 3317,03 0,332
56 2308,78 7,32 627,55 -0,13 -0,37 2935,95 0,294
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57 2308,78 4,17 357,50 -0,13 -0,37 2665,90 0,267
58 2308,78 -0,68 -58,30 -0,13 -0,37 2250,11 0,225
59 2308,78 -3,83 -328,35 -0,13 -0,37 1980,06 0,198
60 2308,78 -8,68 -744,14 -0,13 -0,37 1564,27 0,156
61 2308,78 -11,18 -958,47 -0,13 -0,37 1349,94 0,135
62 2308,78 -11,18 -958,47 -5,56 -16,57 1333,74 0,133
63 2308,78 -8,68 -744,14 -5,56 -16,57 1548,07 0,155
64 2308,78 -3,83 -328,35 -5,56 -16,57 1963,86 0,196
65 2308,78 -0,68 -58,30 -5,56 -16,57 2233,91 0,223
66 2308,78 4,17 357,50 -5,56 -16,57 2649,71 0,265
67 2308,78 7,32 627,55 -5,56 -16,57 2919,76 0,292
68 2308,78 -11,18 -958,47 -11,20 -33,38 1316,94 0,132
69 2308,78 -8,68 -744,14 -11,20 -33,38 1531,26 0,153
70 2308,78 -3,83 -328,35 -11,20 -33,38 1947,05 0,195
71 2308,78 -0,68 -58,30 -11,20 -33,38 2217,11 0,222
72 2308,78 4,17 357,50 -11,20 -33,38 2632,90 0,263
73 2308,78 7,32 627,55 -11,20 -33,38 2902,95 0,290
81 2308,78 7,32 627,55 -8,45 -25,18 2911,15 0,291
82 2308,78 4,17 357,50 -8,45 -25,18 2641,09 0,264
83 2308,78 -0,68 -58,30 -8,45 -25,18 2225,30 0,223
84 2308,78 -3,83 -328,35 -8,45 -25,18 1955,25 0,196
85 2308,78 -8,68 -744,14 -8,45 -25,18 1539,46 0,154
86 2308,78 -11,18 -958,47 -8,45 -25,18 1325,13 0,133
87 2308,78 12,15 1041,63 -8,45 -25,18 3325,22 0,333

FUENTE: Elaboracion Propia
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Esfuerzo Promedio:

ESFUERZO PROMEDIO

Tabla 19 Esfuerzos Promedio

Inicio Fin Esfuerzosen X EsfuerzosenY Inicio Fin
55 68 o1= 0,232 | kg/lcm? O9= 0,335 kg/cm? 39 55
87 86 02= 0,233 | kg/lcm? O10= 0,293 kg/cm? 40 73
54 62 03= 0,233 | kg/cm? ou= 0,266 kg/cm? 41 72
53 61 04= 0,235 | kg/cnm? O12= 0,225 kg/cm? 42 71
52 46 O5= 0,236 | kg/lcm? O13= 0,198 kg/cm? 43 70
39 45 O6= 0,238 | kg/cm? o= 0,156 kg/cm? 44 69
o= 0,135 kg/cm? 45 68
FUENTE: Elaboracion Propia
4.3.3 Carga Promedio
Figura 28 Franjas de division en losa
—B7 B8 BO B10 B11 B12 B13—
o @ & @ @ e
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E{ & ﬁ T R AR
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FUENTE: Elaboracién Propia
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Tabla 20 Carga Promedio en direccion "x"

RANJAS EN DIRECCION DE "' X"

Bi= | 25000 |cm || o= | 0232 | kgiem? 5Pei= 137310 | kg

Bo= | 28200 |cm || o= | 9233 | kglom? 5Pgo= 117490 g

Bs= | 41900 |cm || o= | 9233 | kgiem? sPes= | 209840 [ig

Be= | 41900 |cm || os= | 0235 | kgicm? sPei= | 251220 g

Bs= | 42000 |cm || os= | 0236 | kgiem? sPes= | 289130 yg

Be= | 387,00 |cm || oe= | 9238 | kgiem? sPee= | 214030 iq
Bi IPsi Qsi

137310 139902,19
117490 139396,09
269840 255196,52
251220 246721,26

289130 266418,70

o oW NP

214030 220067,59

FUENTE: Elaboracion Propia

n..n

Tabla 21Carga Promedio en direccion "y

FRANJAS EN DIRECCION DE "Y"

B=| 258,00 |cm or=| 0335 |kglom? spgr=| 132380 g
Be=| 398,00 |[cm os=| 0293 | kg/em? sPee=| 217960 g
Bo=| 400,00 |cm oo=| 0:266 Iyg/em? sPee=| 192630 yq
Bwo=| 39800 |cm ow=| 9225 |kgiem? sPeo=| 207820 igq
Bu=| 400,00 |cm on=| 0198 kg/cm? sPen=| 212850 kg
B=| 36500 |cm or=| 0196 |kgiem? sPero=| 212770 igq
Bis=| 240,00 |cm ow=| 0135 kg/cm? sPB13= 95820 kg
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Bi 2Psi Qsi

7 132380 162877,16
8 217960 239675,10
9 192630 215568,57
10 207820 204032,92
11 212850 194952,76
12 212770 170168,97
13 95820 84089,05

FUENTE: Elaboracion Propia

4.3.4 Presion del Suelo Modificada

Tabla 22 Presiones modificadas en "franja x"

Bi Qi (kg) B (m) Omod (kg/m)
1 139902,19 24,60 5687,08
2 139396,09 24,60 5666,51
3 255196,52 24,60 10373,84
4 246721,26 24,60 10029,32
5 266418,70 24,60 10830,03
6 220067,59 24,60 8945,84

FUENTE: Elaboracion Propia

Tabla 23 Presiones modificadas en "franja y"

Bi  Qi(ky) L(m)  Omod (kg/m)
162877,16 | 22,40 7271,30
239675,10 | 22,40 10699,78
21556857 | 22,40 9623,60

10 | 20403292 | 2240 9108,61

11 | 19495276 | 22,40 8703,25
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12 170168,97 22,40 7596,83

13 84089,05 22,40 3753,98

FUENTE: Elaboracién Propia
4.3.5 Carga Modificada

Tabla 24 Factor por modificacion en "x"

EN X
Qsi (kg) Pei(kg) | Fi(adim)
1 139902,19 137310 1,019
2 139396,09 117490 1,186
3 255196,52 269840 0,946
4 246721,26 251220 0,982
5 266418,70 289130 0,921
6 220067,59 214030 1,028

FUENTE: Elaboracion Propia

n..n

Tabla 25 Factor por modificacion en "y

FACTOR POR MODIFICACION

ENY
Qsi (kg) Pei(kg) | Fi(adim.)

7 162877,16 132380 1,230

8 239675,10 217960 1,100

9 215568,57 192630 1,119

10 | 204032,92 207820 0,982

11 | 19495276 212850 0,916

12 | 170168,97 212770 0,800

13 84089,05 95820 0,878

FUENTE: Elaboracion Propia
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n.n

Tabla 26 Carga modificada en "x

EN X
Fi (adim.) 5Pai (kg) Fri (kg)
1 1,019 137310 139902,19
2 1,186 117490 139396,09
3 0,946 269840 255196,52
4 0,982 251220 246721,26
5 0,921 289130 266418,70
6 1,028 214030 220067,59

FUENTE: Elaboracion Propia

n .n

Tabla 27 Carga modificada en "y

CARGA O PESO MODIFICADO

ENY
Fi (adim.) 5P (Kg) Fri (kg)

1,230 132380 | 162877,16
8 1,100 217960 | 239675,10
9 1,119 192630 | 215568,57
10 0,982 207820 | 204032,92
11 0,916 212850 | 194952,76
12 0,800 212770 | 170168,97
13 0,878 95820 84089,05

FUENTE: Elaboracion Propia

4.3.6 Verificacion a Punzonamiento

Columna en el interior (la més solicitada)
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Datos:

A= 1,60 adim
N= 62689,84 kg
Md = 130,00 | kg.m

Ci1= 25,00 cm

C2= 25,00 cm

d = 45,00 cm
Mx = 70,00 kg.m
My = 70,00 kg.m

Perimetro Critico
P.=2+[(c;+d)+ (c; +d)]

i P. =280 cm
Area Critica

A, =P +d

A, = 12600 cm?
Fraccion del Momento

x=1—

2 % C1+d
3 C2+d

x= 0.4 adim.

Momento de Inercia Combinado

d+(c;+d)? (¢ +d)+d® dx(c, +d)*(c, +d)?
= 6 * 6 * 2
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J. = 11353125 cm*

Resistencia Virtual de Calculo del Hormigon

fop = 0,282 % ?/fckz

for = 11.191 kg /cm?

Ng oxMg*u
L% = 7989 kg/cm?

Ac Je

Ng xxMg;*u

L 2

AC ]C — *fcv

7.989 < 22.382 Cumple!
No necesita armadura a punzonamiento

La eleccion del canto minimo es importante y no debe ser inferior a un décimo de la luz de

calculo entre apoyos con el fin de evitar tensiones en los bordes.

Para una altura de losa menor a 50 centimetros se comprueba la verificacion a punzonamiento

pero por razones de seguridad se seguira adoptando dicha altura para el disefio.

4.3.7 Determinacion de cargas

Tabla 28 Cargas de columnas modificadas

EN X B5

PILAR | Fi(adim) | Pi (kg) Fri (kg)
52 0,921 31200 28.749,22
51 0,921 50170 46.229,12
50 0,921 45930 42.322,18
49 0,921 46900 43.215,98
48 0,921 47700 43.953,14
47 0,921 48990 45.141,81
46 0,921 18240 16.807,24

FUENTE: Elaboracion Propia
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Tabla 29 Cargas de columnas modificadas

ENY B8

PILAR | Fi(adim) | Pi (kg) Fri (kg)
40 1,100 38220 42.027,81
51 1,100 50170 55.168,38
56 1,100 42990 47.273,04
67 1,100 57010 62.689,84
81 1,100 9160 10.072,60
73 1,100 20410 2244342

FUENTE: Elaboracién Propia

4.3.8 Disefo de la armadura

Franja “B5”:

Figura 29 Distribucion de fuerzas sobre franja B5

P52 P51 P50 P49 F’fS P47 Pl46
4—| =t 4.8300 3.1500 4.8500 3.1501 ! 4.8500 2.50294—| 1.1500 }*

FUENTE: Elaboracion Propia

Datos:

Momento Méximo Positivo por metro de ancho Md = 21271 Kg.m

Canto de la Viga h=50cm

Base de la Viga bw=4.2 cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=5cm

Canto Util de la Seccion d=50cm-5cm=45cm
Resistencia del Hormigén foc= 210 Kg/em?
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Resistencia del Acero fy = 5000 Kg/cm?
Resistencia de calculo del Hormigon fcd = 166.67 kg/ cm2

Resistencia de célculo del acero fyd = 4347.83 kg/ cm2
ve=15; vs=1.15;vyf=1,6

PARA EL MOMENTO POSITIVO

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mg 2127100 Kg * cm
Ha = by * d2 *f.q 420 cm * (45cm)?2 * 166.67 Kg/cm?

= 0.015

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0.015 < 0.2961
Caélculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica con ud = 0,015

De la tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta se obtiene “ws”, en este caso

se asumira el valor minimo de la tabla:

s =0.0308
Determinacion de la armadura: As
Ay = wg * bw * d * ]]:;—z = 0,0308 * 420 m * 45 cm * 4136467'.687312?9/;2"1;
A= 22.31 cm?
Entonces el area de célculo sera:
As = 22.31 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didametro: ® = 12 mm con

un area de As 012 = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
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A, 2231
A1, 113

N°de barras = 20912

= 19.74

N°de barras =

Espaciamiento:

420 cm
20

Se utilizara: 20 ®12 c¢/20

=20cm

Comparacion de calculo
CYPECAD 21 ®12 mm ¢/20 cm

Verificaciéon Manual 20 ®12 mm c¢/20 cm

PARA EL MOMENTO NEGATIVO

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My 2094500 Kg * cm

= = = 0.014
Ha by, *d? *f,q 420 cm * (45cm)? * 166.67 Kg/cm?

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0.014 < 0.2961
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica con ud = 0,014

De la tabla universal de calculo a flexioén simple o compuesta se obtiene “ws”, en este €aso

se asumira el valor minimo de la tabla:

os = 0.0308
Determinacién de la armadura: As
fed 166.67 Kg/cm?
As = wg x bw x d *f;—d= 0,0308 * 420 cm * 45 cm*4347.83 Kg/m?
As=22.31 cm?

Entonces el area de calculo sera:
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As = 22.31 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 12 mm con

un area de As 012 = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N°deb A 22'31—1974
e parras = As¢12— 1.13 = .

N°de barras = 20912

Espaciamiento:
420 cm
20
Se utilizara: 20 ®12

=21cm

Comparacion de calculo
CYPECAD 21 ®12 mm ¢/20 cm

Verificaciéon Manual 20 ®12 mm c/21 cm

Franja “B8”:

Figura 30 Distribucion de fuerzas franja B8

P40 P51 P56 P67 P81

P73

27472

J 11500 545D 25800 54T 2,850

FUENTE: Elaboracion Propia

Datos:

Momento Méaximo Positivo Mayorado Md = 20999 Kg.m
Canto de la Viga h=50cm

Base de la Viga bw =3.98 cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=5cm
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Canto Util de la Seccion d=50cm-5cm=45cm

Resistencia del Hormigén foc= 210 Kg/ecm?
Resistencia del Acero fy« = 5000 Kg/cm?
Resistencia de célculo del Hormigon fea = 166.67 Kg/ecm?
Resistencia de célculo del acero fya = 4347.83 Kg/cm?

ve=15; ys=1.15;y:=1,6

PARA EL MOMENTO POSITIVO

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

My 2099900 Kg * cm

Ha by *d? xf.q 398 cm * (45cm)? * 166.67 Kg/cm?

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0.015<0.2961
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecénica con pd = 0,015

De la tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta se obtiene “ms”, en este caso

se asumira el valor minimo de la tabla:

os =0.0308
Determinacion de la armadura: As
As = wg x bw * d * E_Z = 0,0308 * 398 cm * 45 cm * 4136467'.687312‘?9/;;::2
As=21.14 cm?
Entonces el area de célculo sera:
As = 21.14 cm?

138



Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didametro: ® = 12 mm con

un area de As 012 = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N° de b A _21.14_187
e arras—Asmz— 113 ~ 18

N°de barras = 19 @12

Espaciamiento:
398 cm
19
Se utilizara: 19 ®12

=21cm

Comparacion de calculo
CYPECAD 21 ®12 mm ¢/20 cm

Verificaciéon Manual 19 ®12 mm c/21 cm

PARA EL MOMENTO NEGATIVO

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

_ My _ 2046200 Kg * cm
Ha = by *d2 % f.q 398 cm * (45cm)? * 166.67 Kg/cm?

= 0.015

ud < plim no se necesita armadura a compresion
0.015 < 0.2961
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecénica con ud = 0,015

De la tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta se obtiene “ms”, en este caso

se asumira el valor minimo de la tabla:

os = 0.0308
Determinacién de la armadura: As
fea 166.67 Kg/cm?
As = wg xbw * d *fy_d = 0,0308 * 398 cm * 45 cm s Kg/om?
As=21.14 cm?
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Entonces el &rea de célculo sera:

As = 21.14 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente didmetro: ® = 12 mm con

un area de As 012 = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

Ag 21.14
A1, 113

N°de barras = 19912

I

I
—
@
AN

N°de barras =

Espaciamiento:
398 cm
19
Se utilizara: 19 ®12

=21cm

Comparacion de calculo
CYPECAD 21 ®12 mm ¢/20 cm

Verificaciéon Manual 19 ®12 mm c¢/21 cm
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5.

5.1

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Conclusiones

El planteamiento estructural del proyecto fue realizado siguiendo criterios de optimizacion
y aprovechamiento de materiales a ser utilizados. Tomando en cuenta luces maximas,
simetria y el disefio arquitectonico del mismo.

El disefio de los diferentes elementos estructurales trato de alcanzar los dominios de
deformacion éptimos para cada elemento.

Se verifico los elementos mas solicitados mediante las formulas propuestas por la
Normativa Boliviana del Hormigon Armado CBH-87, estas verificaciones dieron
resultados satisfactorios cumpliendo en todos los elementos (Vigas, Vigas de arriostre,
escaleras, columnas, zapatas y losa de fundacion) con gran similitud al disefio que realiza
el software estructural.

Las losas alivianadas con viguetas pretensadas siguen constituyéndose como primera
opcion a la hora de disefiar entrepisos de edificaciones, principalmente debido a su gran
resistencia a la flexion, facilidad de construccion y menor peso superficial.

De las alternativas de disefio de fundacion se pudo apreciar la diferencia de costo entre
una fundacion compuesta por zapatas aisladas y la segunda alternativa de losa de
fundacion el incremento de costo fue de un millén de bolivianos aproximadamente,
concluyendo que se deberd comprobar nuevamente la resistencia admisible del suelo con
el fin de elegir la alternativa de disefio conveniente para la estructura.

El costo estimado del proyecto segun el presupuesto es de 2.788.309 Bs, este costo
contempla la estructura portante por lo tanto se debera complementar las respectivas a
obra fina e instalaciones.

El tiempo estimado de ejecucion de obra es de 180 dias calendarios segun el cronograma
de actividades realizado.
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5.2 Recomendaciones

- Verificar la capacidad portante del suelo antes de la ejecucion del proyecto, con mas pozos
de exploracion y mas profundos para poder saber qué tipo de suelo se tiene en distintos
estratos y elegir el tipo de fundacion para la estructura.

- Las cargas a considerar en el disefio son un factor muy importante en el calculo, se tiene
que realizar un analisis exhaustivo de las cargas que se introduciran en el software, dado
que una mala introduccidn de las cargas en el disefio pueden llevar a problemas muy serios
en la estructura méas adelante, las cargas a considerar tiene que ser las que mas se asemejen
a la realidad basandose en las normativas y recomendaciones propuestas.

- Los materiales utilizados para el disefio de la estructura tienen que ser de la mejor calidad,
proporcionados por fabricantes reconocidos en nuestro medio tal es el caso de las viguetas
pretensadas que son un elemento fundamental para el disefio.

- Es necesario uniformizar las secciones de vigas, columnas procurando que no sean muy
diferentes sin descuidar la seguridad, con el fin de facilitar la construccion.

- Verificar manualmente la cantidad de acero propuesto por el programa y si fuera el caso
adoptar otra disposicion proxima a la cuantia minima, ya que el programa mayora el acero

a una cantidad mayor o igual a la cuantia media
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