1. ANTECEDENTES
1.1. Introduccion
1.1.1. Nombre del proyecto

Disefio estructural del “Centro de Salud Eliodoro Villazon” (Villazon - Provincia

Modesto Omiste dpto. Potosi).
1.2. Problema

La infraestructura actual no abastece a la creciente demanda de atencién del servicio
de salud en el municipio de Villazén debido al nimero reducido de personal, como
asi también por la infraestructura y equipo insuficiente, como consecuencia se tiene la

migracion de los ciudadanos a otros departamentos en busca del servicio de salud.
1.2.1. Planteamiento

De acuerdo a la informacion obtenida en el Gobierno Autonomo Municipal de
Villazén, existe una infraestructura insuficiente para la adecuada atencion a los

pacientes.

Las principales causas que originan estd limitada atencién de los servicios de salud

son:
e Infraestructura y equipamiento inadecuados para una atencion eficiente.
e No cuenta con el personal necesario para cubrir con la demanda.

De mantenerse la situacion actual, las personas del municipio de Villazén tienen que
ir a otras ciudades para tener atencion de los servicios de salud y esto significa una

migracion de los pobladores y mortalidad de los que no son atendidos.
Por estos efectos se plantean las siguientes soluciones.

e Alquiler de ambientes para ampliar la atencion y cumplir con la demanda

creciente.

e Construccién del centro de Salud Eliodoro Villazon.



1.2.2. Formulacioén

Con la construccion y emplazamiento de la infraestructura del “Centro de Salud
Eliodoro Villazon” se puede solucionar la migracion de los ciudadanos en busca del
servicio de salud, disminuyendo los casos de mortalidad y asi mejorar la calidad de

vida de la poblacion.

En consecuencia de las alternativas de solucion planteadas el alquiler de ambientes
traerd problemas a largo plazo como inestabilidad econémica, por lo que el problema
seria resuelto  temporalmente, por tanto como solucion mas viable seria la

construccion del nuevo “Centro de Salud Eliodoro Villazén”.
1.2.3. Sistematizacion

Del planteamiento de la alternativa de la construccion del “Centro de Salud Eliodoro
Villazon” con un analisis técnico y econdémico en el estudio del perfil de las

estructuras de sustentacion para la infraestructura, se ha definido realizar lo siguiente:
e Estructura de Cimentacion con zapatas de H°A®°.
e Estructura de sustentacidn una estructura aporticada de H°A®.
e Estructura de separacion de niveles losa alivianada.
e Cubierta de losa alivianada.
e Rampa de H°A®.

e Escalera de H°A?°

1.3. Objetivos
La propuesta de proyecto de ingenieria civil tiene los siguientes objetivos:
1.3.1. General

Realizar el disefio estructural del “CENTRO DE SALUD ELIODORO
VILLAZON” ubicado en el departamento de Potosi, provincia Modesto Omiste

Municipio de Villazén aplicando la norma boliviana del Hormigén Armado CBH-87



1.3.2.

Especificos

Entre los objetivos especificos se plantean los siguientes:

Realizar el andlisis del estudio de suelos y topografia del terreno
proporcionada por el Gobierno Auténomo Municipal de Villazon.

Realizar el calculo estructural del proyecto conforme a los parametros y

criterios de la norma boliviana CBH 87 en cuanto se refiere al H°A°

Realizar el andlisis comparativo técnico y econémico de dos tipos de Vigas
los cuales son viga plana y peraltada e identificar la mas viable técnica

economica y su aplicacion.
Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.

Determinar el costo total de la obra realizando un anélisis de precios unitarios

de los items considerados para el proyecto.
Definir las especificaciones técnicas del proyecto.

Realizar el cronograma y tiempo de ejecucion del proyecto.

1.4. Justificacion

1.4.1.

Técnica

Elaborar el disefio estructural de la edificacion segun un andlisis de acciones de

sobrecargas destinadas a centros de salud y tomando en cuenta la normativa vigente

para su respectivo disefio estructural.

1.4.2.

Académica

Profundizar los conocimientos adquiridos en el disefio estructural de edificaciones

analizando de acuerdo a sus usos. Ademas plantear soluciones a los distintos

problemas que se presenten en el célculo estructural basandose en el principio de

ingenieria que son el andlisis, calculo y verificacion.



1.4.3. Social- Institucional

Contribuir al municipio de Villazdn, con el disefio estructural del “Centro de Salud
Eliodoro Villazon” para mejorar la atencion en los servicios de salud que es una

necesidad primordial para asi disminuir los indices de mortalidad y la migracion.
1.5. Alcance del proyecto

El proyecto contempla el disefio estructural del “Centro de Salud Eliodoro Villaz6n”
realizando un analisis del estudio de suelo y del plano topografico brindado por la
institucion en cuanto a niveles del terreno y en base a esto elaborar el planteamiento
estructural y posterior disefio de todos los elementos pertenecientes como ser:
Fundaciones, elementos de circulacién vertical (rampa), columnas, vigas y escalera

de H°A®, losa alivianada y cubierta de losa alivianada.

El proyecto esta enfocado al disefio estructural, como prioridad, por lo tanto no se
hard referencia al disefio de instalaciones de los servicios basicos (agua potable,

alcantarillado y la red eléctrica).

En consecuencia se elaboraran ejemplares plasmando el disefio y célculo realizado
conteniendo: toda la memoria de calculo delos elementos mas solicitados, planos

estructurales, especificaciones técnicas, costo y tiempo de ejecucion del proyecto.
1.6. Descripcion de la estructura disefiada
A continuacion se realiza una breve descripcion de los elementos estructurales de la
edificacion:
e Laestructura de cubierta sera conformada por losas alivianadas.

e Los forjados o entrepisos sera conformado por losa alivianada

e La estructura aporticada consta de viga plana, vigas rectangulares,
columnas, sobreciemientos, rampa, escalera y zapatas de hormigon

armado



1.7. Descripcion del area de emplazamiento

El proyecto serd4 emplazado en el Pais de Bolivia departamento de Potosi, provincia
Modesto Omiste, municipio de Villazon frontera con la ciudad de la Quiaca -

Argentita

Geograficamente el municipio de Villazon estd ubicada en las coordenadas 22° 5
33.7" S, 65° 35" 37" O y una altitud media de 3463 m.s.n.m.
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llustracién 1 Ubicacion geografica del proyecto

Fuente: Elaboracion propia



lustracion 2 Division por distritos de la Provincia Modesto Omiste

Fuente: Elaboracion propia




2. MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento topogréafico

Los levantamientos topogréaficos se realizan con el fin de determinar la configuracion

del terreno, de elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion

gréafica o elaboracion del mapa del &rea en estudio mediante curvas de nivel.
2.2. Estudio de suelos

El dato fundamental para calcular un sistema de fundacion es la tension admisible del

terreno (kg/cm?) y la determinacion de la profundidad de cimentacion.
Resumiendo los pasos de un estudio convencional:

1. Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como
sondeos o0 pozos cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la

obra y el peso de la misma.
2. Toma de muestras ‘in situ’ de cada pozo realizado.
3. Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

4. Andlisis de los resultados segun los ensayos realizados ‘in situ’ y de

laboratorio.
5. Elaboracién del informe final con resultados, graficos, tensiones calculadas.
2.2.1. Ensayo de Penetracién Normal (SPT)

En esta practica se desarrollarda el método comunmente utilizado en el proceso de
exploracién de obras verticales, el cual se denomina Ensayo de Penetracion Normal
(SPT), mediante el cual se obtiene el numero de golpes por pie de penetracion (N),
con lo cual se puede determinar la capacidad de carga admisible del suelo a distintas

profundidades.



El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se
trasladan al laboratorio para efectuarle los ensayes bésicos de clasificacion, con lo

cual se puede definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se
hacen penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La
prueba mas ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que
consiste en la hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 Kg.)
desde una altura de 30 pulgadas (75cm.). La resistencia a la penetracidn se expresa

por el nimero de golpes necesarios para hincar el vastago 1 pie (30cm.).

Los resultados de pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la
resistencia a la penetracion es funcion de la presién de confinamiento del tipo de

suelo.
Presion admisible

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

muestra inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:



Resistencia a compresion simple

N Consistencia de la arcilla
kg/cm?
2 Muy blanda 0,25
2-4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 0,550-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

Tabla 1 Relacion de Resistencia para las Arcillas

Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica-Braja M. Das

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

N Compacidad de la Arena
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta

10-30 Medianamente compacta
30-50 Densa

Mas de 50 Muy densa

Tabla 2 Relacién de Resistencia para Las Arenas
Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica-Braja M. Das

Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla 1 6 Tabla 2, segun el tipo de suelo al que corresponda.



2.3. Materiales
2.3.1. Hormigon Armado

El hormigdn armado es un material de construccion que combina barras de acero con
hormigon, el hormigdn es el Unico material de construccion que llega en bruto a la
obra, esta caracteristica hace que sea muy Util en construccion ya que puede
moldearse de muchas formas de acuerdo a los requerimientos estructurales. Se
combina la resistencia a compresion del hormigén, y la resistencia a traccion del

acero, para resistir solicitaciones combinadas en una sola pieza.

Presenta una amplia variedad de texturas y colores y se utiliza para construir muchos
tipos de estructuras como autopistas, calles, puentes, tlneles, presas, grandes
edificios, pistas de aterrizaje, sistemas de riego y canalizacion, embarcaderos y

muelles, aceras, silos, bodegas, factorias, casas e incluso barcos.
2.3.1.1. Cemento

El cemento es un aglomerante formado a partir de una mezcla de caliza y arcilla
calcinadas y posteriormente molidas, que tiene la propiedad de endurecerse al
contacto con el agua. Hasta este punto la molienda entre estas rocas es llamada
clinker, esta se convierte en cemento cuando se le agrega yeso, este le da la propiedad

a esta mezcla para que pueda fraguar y endurecerse.
2.3.1.2. Aridos

Se denomina comunmente &arido a una roca que, tras un proceso de tratamiento
industrial (simple clasificacion por tamafios en el caso de los aridos naturales, o
trituracion, molienda y clasificacion en el caso de los aridos de machaqueo), se
emplean en la construccion en multiples aplicaciones, que van desde la elaboracion,
junto con un material ligante, de hormigones, morteros y aglomerados asféalticos,
hasta la construccién de bases y sub-bases para carreteras, balastos y sub-balastos
para las vias de ferrocarril. Es un material granular (pequefios trozos de roca) que, en

la mayoria de los casos, ha de tener una distribucion granulométrica adecuada Los
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aridos, tal y como se han definido, son conjuntos de granos rocosos de muy diversos

tamanos.
2.3.1.3. Agua

En general, podran ser utilizadas tanto para el amasado como para el curado del
hormigon en obra, todas las aguas consideradas como aceptables por la practica y el
consumo humano. Toda agua de calidad dudosa, deberd ser sometida a analisis

previos en un laboratorio legalmente autorizado.

Resulta mas perjudicial para el hormigon utilizar aguas no adecuadas en su curado

que en su amasado.
2.3.2. Hormigones

Las caracteristicas de calidad exigidas al hormigon se detallaran en el Pliego de
Especificaciones Técnicas, siendo necesario, en todos los casos, indicar los datos
relativos a su resistencia a compresion, a su consistencia y al tamafio maximo del
arido. Cuando sea preciso, se indicaran también los datos referentes a su resistencia a
traccion, al contenido maximo y minimo de cemento, a su absorcion, masa especifica,

compacidad, desgaste, permeabilidad, aspecto externo.
2.3.2.1. Propiedades del Hormigon
2.3.2.1.1. Resistencia

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

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

Tipos de Hormigones Segln su Resistencia

H125 | H15 |H175 |H20 |H25 |H30 |H35 |H40 | H45 | H50 | H55

Tabla 3 Tipos de resistencia de hormigones en Mpa

Fuente: Codigo del hormigon CBH-87
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2.3.2.1.2. Consistencia

La consistencia del hormigdn es necesaria para la puesta en obra, el hormigon pueda
rodear las armaduras en forma continua y rellenar completamente los encofrados sin
que se produzcan coqueras. Salvo justificacion especial, no se utilizan hormigones de
consistencia fluida, recomendandose los de consistencia plastica, compactados por

vibrado.

En elementos con funcion resistente, se prohibe la utilizacién de hormigones de

consistencia liquida.

Las distintas consistencias y los valores limites de los asentamientos
correspondientes, medidos en el cono de Abrams de acuerdo con el método del

ensayo son los siguientes:

Consistencia | Asentamiento en cm | Tolerancia en cm
Seca 0-2 0
Plastica 3-5 1
Blanda 6-9 1
Fluida 10-15 +2

Tabla 4 Consistencia segun su asentamiento
Fuente: Codigo del hormigon CBH-87

2.3.2.1.3. Coeficiente de Dilatacién Térmica

El coeficiente de dilatacion térmica del acero se tomara igual al del

hormigén, es decir: o = 1,0x10, por grado centigrado.
2.3.3. Aceros
Las armaduras para el hormigén seran de acero y estaran constituidas por:

e Barras lisas.
e Barras corrugadas.

e Mallas electro soldadas.
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Interesando tener en cuenta las caracteristicas geométricas, mecénicas, ductilidad y

adherencia de las armaduras como asi su aptitud al soldeo.

2.3.3.1. Caracteristicas Geométricas

Las barras empleadas en el disefio en hormigon armado deben ajustarse a la siguiente

serie de didmetros nominales, expresados en mm y &reas en cm:

D

6

10

12 | 16

20 | 25 | 32

50

A

0,28

0,50

0,785

1,13 | 2,01

3,14 | 491 | 8,04

12,56

19,63

Tabla 5 Didmetros de hierros con sus respectivas areas

Fuente: Cddigo del hormigon CBH-87

2.4. Caracteristicas Mecanicas

Las barras empleadas en el disefio en hormigon armado deben ajustarse a la siguiente

serie de caracteristicas mecanicas minimas, expresadas en la siguiente tabla:

fy, en Qar_ga Alargamiento de Relacion
Clase MPa no unitaria de rotura, en % sobre | fs/fy, en
Designacion | de rotura fs, R ’
menor base de didmetros, | ensayo no
acero en MPa no
que no menor que menor que
menor que
AH 400N | D.N. 400 520 16 1,29
AH 400 F E.F. 400 440 12 1,10
AH500N | D.N. 500 600 14 1,20
AH 500 F E.F. 500 550 10 1,10
AHG600N | D.N. 600 700 12 1,16
AH 600 F E.F. 600 660 8 1,10

Tabla 6 Caracteristicas mecanicas del acero

Fuente: Caodigo del hormigon CBH-87
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2.4.1. Adherencia entre hormigon y acero

La adherencia entre el hormigdn-acero es el fendmeno basico sobre el que descansa el
funcionamiento del hormigon armado como material estructural. Si no existiese
adherencia, las barras serian incapaces de tomar el menor esfuerzo de traccién, ya que
el acero se deslizaria sin encontrar resistencia en toda su longitud y no acompanaria al
hormigén en sus deformaciones, lo que causaria una rotura brusca. La norma
boliviana de hormigon armado dice “la adherencia permite la transmision de
esfuerzos tangenciales entre el hormigdn y armadura, a lo largo de toda la longitud de
esta y también asegura el anclaje de la armadura en los dispositivos de anclaje de sus

extremos”.

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

armadura principal como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.
2.5. Armaduras
2.5.1. Anclaje

Los anclajes extremos de las barras podran hacerse por gancho, patilla, prolongacion
recta. O cualquier otro procedimiento, garantizado por la experiencia y que sea capaz

de asegurar la transmision de esfuerzos al hormigon, sin peligro para éste.
2.5.2. Empalmes

So6lo se dispondran los empalmes indicados en planos y los que autorice el Director
de Obra; empalmes que se procurard que queden alejados de las zonas en las que la
armadura trabaje a su maxima carga. Los empalmes podran realizarse por traslapo o

por soldadura.

Se admiten también otros tipos de empalme, con tal de que los ensayos con ellos
efectuados demuestren que esas uniones poseen, permanentemente, una resistencia a
la rotura, no inferior a la de la menor de las dos barras empalmadas; y que el

deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas no rebase 0,1mm.
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2.5.3. Adherencia

Para garantizar la adherencia suficiente entre la armadura y el hormigon circundante,
la tension tangencial de adherencia producida por el esfuerzo cortante de célculo
en una viga de canto util d, con armadura compuesta de n barras, cada una de
perimetro u, tiene que cumplirse la limitacion.

Va

= <
=090dnu " @

14p= Resistencia de célculo para adherencia.
2.5.4. 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
compactacién del hormigdn pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden
cogueras 0 espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigon Armado

recomiéndalos valores que se indican a continuacion:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de la

armadura principal debe ser igual 0 mayor que el mayor de los tres valores siguientes:
e Dos centimetros.
e EIl didmetro de la barra mas gruesa.
e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

b) Si se disponen de dos 0 més 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.
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2.5.5. Distancia a los Paramentos

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra,, a la distancia libre entre su
superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El recubrimiento debe proteger
las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del fuego, Las diferentes
normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes con las que

recomendamos a continuacion:

a) El valor maximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras
es de cinco centimetros. Si es necesario disponer un mayor recubrimiento y salvo
casos especiales de ambientes agresivos, conviene colocar una malla fina de reparto

en medio del espesor del recubrimiento, para sujetar el hormigon del mismo.

Elementos Recubrimiento
Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5cm

Para losas y paredes al aire libre 1,5cm

Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5cm

Para vigas y pilares al aire libre 2cm

Para un hormigon en un medio fuertemente agresivo | 4cm

Tabla 7 Recubrimiento minimo
Fuente:Cadigo del hormigén CBH-87

Las armaduras se doblardn ajustdndose a los planos e instrucciones del proyecto. En
general, esta operacion se realizara en frio y velocidad moderada, por medios
mecanicos, no admitiéndose ninguna excepcién en el caso de aceros endurecidos por

deformacion en frio o sometidos a tratamientos térmicos especiales.
2.6. Coeficientes de Minoracion de las Resistencias de los Materiales.

Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales en los estados
limites ultimos que nos indica la norma Boliviana de hormigdn armado, son los que

se indican en el siguiente cuadro:
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Material | Coeficiente basico | Nivel de control | Correccion
Reducido +0,05
Acero ys= 1,15 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido +0,20
Hormigon | ys=1,5 Normal 0
Intenso -0,10

Tabla 8 Coeficiente de minoracion
Fuente: Caodigo del hormigon CBH-87
2.7. Coeficiente de Mayoracién de Cargas

Los coeficientes de mayoracion de las cargas en los estados limites Gltimos que nos

indica la norma Boliviana de hormigén armado, son los que se indican en el siguiente

cuadro:
Coeficientes ; . - >
. Nivel de control y dafios previsibles Correccion
basicos
Reducido +0,20
Nivel de control en la
) _, Normal 0
ejecucion.
intenso -0,10
vf=1,6
Minimos -0,10
Dafos previsibles en caso i
) Medios 0
de accidentes.
Muy Importantes +0,20

Tabla 9 Coeficiente de mayoracion de cargas

Fuente: Codigo del hormigon CBH-87
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2.7.1. Acciones Permanentes

El célculo de los valores caracteristicos de las acciones permanentes se efectuara a

partir de las dimensiones y masas especificas que correspondan.

Para los elementos de hormigdn se adoptaran las siguientes masas especificas:

- HOrmigon sin armar ..............coooiiiiniiiiiiiiie e 2300 Kg/m®

- Hormigon armado con cuantias normales .................c.oeevininnnnn 2500 Kg/m®
2.7.2. Acciones Variables

Los valores establecidos en las Normas para las acciones variables o de uso, y para
las acciones climaticas, seran considerados como valores caracteristicos, es decir,

como valores en los cuales ya se ha incluido la dispersion.

Las tablas del anexo A-1 nos proporcionan valores de las cargas permanentes y
accidentales de acuerdo al tipo de estructura, material y la funcién que cumple la
misma. Es importante tomar en cuenta estos valores puesto que son los que

recomiendan las normas.
2.8. Estados limites

Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad,
funcionalidad y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que

fue proyectada.
Los Estados Limites pueden clasificarse en:

a) Estados Limites Ultimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la
maxima capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la
estructura y son independientes de la funcion que esta cumpla. Los mas

importantes no dependen del material que constituye la estructura y son los de:

e Equilibrio.- Definido por la pérdida de estabilidad estatica de una parte o

del conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.
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b)

e Agotamiento.- definidos por el agotamiento resistente o la deformacion

plastica excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.
e Pandeo o inestabilidad.- de una parte o del conjunto de la estructura.

e Adherencia.- Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las

armaduras y el hormigon que las rodea.
e Anclaje.- Caracterizado por el sedimento de un anclaje.

e Fatiga.- Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la

estructura por efecto de la fatiga, bajo la accidn de cargas dinamicas.

Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estado Limite de
Utilizacion), que corresponden a la maxima capacidad de servicio de la
estructura. Se relacionan con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la
estructura, y depende de la funcién que deba cumplir, los mas importantes son

los de:

o Deformacion.- Caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion
(flechas, giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la

estructura o elemento estructural.

e Fisuracion.- Caracterizado por el hecho de que la abertura maxima de las
fisuras en una pieza alcance un determinado valor limite, funcion de las
condiciones ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las
limitaciones de uso que correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia

respecto a la seccion.

e Vibraciones.- Caracterizado por la presencia de vibraciones de una
determinada amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la

estructura o elemento estructural.

Estados limites de durabilidad (ELD), que corresponde a la duracion de la
estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad de garantizar una duracion

minima (vida util) de la integridad de la estructura.
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2.9. Hipotesis de carga para la estructura de hormigén Armado

Para encontrar la hipdtesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma, partiendo de las acciones de célculo. Para cada fase
de comprobacion y para cada estado limite de que se trate se consideraran las
hipétesis de carga que a continuacion se indican y se elegird la que, en cada caso,
resulte méas desfavorable. En cada hipotesis deberan tenerse en cuenta solamente

aquellas acciones cuya actuacion simultanea sea compatible

Hipotesis I: Vig*G+Viq*Q
Hipoétesis II: 0.9(Vrg*G+VsqQ) +0.9xypqx W
Hipotesis 111 0.8(Vrg * G+ VsqQeq) + Feqg + Weq

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

caracter permanente.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del

terreno, mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.

=q- Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general,
se tomara W,, = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se

adoptara: W,, = 0.25 * W.
F,q: Valor caracteristico de la accion sismica.

2.9.1. Metrado de cargas sobre la estructura

El metrado de cargas es una técnica con la cual se estiman las cargas actuantes sobre

los distintos elementos estructurales que componen al edificio.

Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un
elemento sobre otro; por ejemplo (ver figura 2.10), las cargas existentes en un nivel
se transmiten a traves de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan,

luego, estas vigas al estar apoyadas sobre las columnas, le transfieren su carga,;
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posteriormente, las columnas transmiten la carga hacia sus elementos de apoyo que

son las zapatas; finalmente, las cargas pasan a actuar sobre el suelo de cimentacion.

&
3
w (LOSA) l;
< .
3"/ posode 4%
-4 oy ‘ t
¥ &y “‘ ff.' = vm‘zﬁ
wie % ;*‘ ‘,&’
peso de VIGA 1 l&‘ l
¥ See
At
PRILR2
COLUMNA
'P
ZAPATA

llustracion 3 Transmision de Cargas
Fuente: Hormigdn Armado (Jiménez Montoya Edicion 14°)
Maximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios.- En un edificio las
sobrecargas (SC) actuan en forma esporadica sobre sus ambientes (Figura 2.11); es
decir, un dia el ambiente puede estar sobrecargado y al otro dia descargado. Esta
continua variacién en la posicion de la sobrecarga origina los maximos esfuerzos en

los diversos elementos estructurales, que deben ser contemplados en el disefio.

A\ i\ B

llustracién 4 Variacion en la Posicion de la SC

Fuente: Elaboracién propia

Maximo Momento Flector Positivo.- Para determinar el maximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor

posible, asimilando el tramo en analisis al caso de una viga simplemente apoyada.
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Esta condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos. Para la viga que
se muestra en la Ilustracion 5, los maximos momentos positivos en los tramos 1-2 y
3-4 se logran sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando al
tramo central, ya que si se hubiese sobrecargado también al tramo central, la
deformada se aplastaria y las rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar
que ante esa hipotesis de carga podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la region
central del tramo 2-3. En cambio, el maximo momento positivo en el tramo central

(2-3) se obtiene sobrecargando s6lo ese tramo y descargando los pafios adyacentes.

sc1 sc3
sc2
i1 2is s LTTITTITITIITTI T 222 Iy u
f‘ 2 3 4
Maximo Momento positivo, Tramo 1-2 y 3-4

sc1t sc3
: ti 443 inl re3e lna
| = = yay
-; 2 3 4

3

Maximo Momento positivo, Tramo 2 -3

s sc2
3 . —
z L Ll 4
/ iy Ay paN
, 2 3 4
1

2 o 3 4

[lustracion 5 Alternacion de cargas, para obtencion del méaximo momento positivo
Fuente: Elaboracion propia

Para el caso de los porticos se sobrecarga con una disposicion en forma de
""damero’’; aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la
Norma CBH-87 (llustracion 6). Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se
necesita resolver tan solo dos hipdtesis de carga para obtener los maximos momentos

positivos en todas las vigas del pértico.
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llustracion 6 Hipotesis de carga para determinar las solicitaciones mas desfavorables
Fuente: Elaboracion propia

Maximo Momento Flector Negativo.- Si se desea obtener el maximo momento
flector negativo en un nudo, debe tratarse que ese nudo rote la menor cantidad
posible, mientras que el nudo opuesto tiene que rotar lo mayor posible, tratando de
asimilar el tramo sobrecargado al caso de una viga empotrada en el extremo en
estudio y articulada en el otro (llustracién 7). Esta condicion permite ademas calcular

la maxima fuerza cortante.

sc1 sc1
trrssseessseereivy el ™M
. - 11 2 . . 11 2% .
\' v v
2 2
q*l qxl qxl qxl
M = V =1.25=* M= V=
8 2 12 2
Maximo Momento flector negativo en el Nudo 3
sc3
A sc2
...... I YT YT Y IYYYTYYYYYYYY
i 2 3 a

ST o g8 %

[lustracion 7 Maximo momento flector negativo
Fuente: Elaboracion propia
Para las vigas que constan de muchos tramos, puede analizarse sélo los nudos de

interés, adoptando modelos simplificados como los mostrados en la (llustracion 8).
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Hipotesis real para hallar el Maximo Momento flector negativo en el nudo 2
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Modelo simplificado para hallar Mmax (-) en el nudo 2

Baja repercusion
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llustracion 8 Modelos simplificados para momento negativo
Fuente: Elaboracion propia

Sin embargo, ha podido observarse que mientras no exista mucha variacion en la
magnitud de la sobrecarga, asi como en las longitudes de los tramos, es suficiente con
sobrecargar todos los tramos para calcular simultdneamente los maximos momentos

negativos en todos los nudos.
2.10. Determinacion de Esfuerzos

Los esfuerzos se determinaran usando un software de computadora para el calculo y
el disefio estructural, el cual proporciona las envolventes de los momentos flectores,

fuerzas cortantes y momentos torsores.
2.11. Elementos Estructurales
2.11.1. Cubiertas

La cubierta es el elemento estructural que cierra la parte superior de un edificio y
tiene la mision de proteger su interior contra las inclemencias atmosféricas (lluvia,
viento, granizo, calor y frio). Su forma, su inclinacion (pendiente) y material de

cubricion, ejercen una influencia esencial sobre el aspecto de la edificacion.
2.11.1.1.Inclinacion de Cubiertas

Las diferentes pendientes o inclinaciones de las cubiertas dependen: de los materiales
usados para techar, de las circunstancias del clima y de la finalidad a que se destine el
local cubierto. Ordinariamente, tales pendientes se clasifican en tres grupos o

categorias:
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a) Cubiertas de poca pendiente cuya inclinacion no pasa de 5°.
b) Cubiertas de pendiente media que pasan de 5° hasta 40°.

c) Cubiertas de pendiente fuerte que pasan de 40°.

2.12. Losa con Viguetas de Hormigon Pretensado

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

comportamiento es de flexion.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas
de hormigdn pretensado, carpeta de hormigén y complemento aligerante de
plastoformo. No se realizard el disefio de la losa alivianada, porque en el medio
existen viguetas pretensadas y, el proveedor, sera el encargado del dimensionamiento
en funcién del tipo de estructura. En los planos se especifica la disposicion de las

viguetas.
2.13. Vigas

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

que el proyecto esta disefiado con vigas rectangulares.
2.13.1. Vigas Planas

Se consideran vigas planas aquellas en las cuales el ancho “b” es superior al canto

total “h” y estd comprendida entre “h” y 5 h.

Las vigas planas encuentran su principal aplicacion en la construccion de forjados de
edificios. En estos casos, deberd tomarse siempre como luz de forjado la distancia

entre ejes de vigas y no la luz libre o distancia entre caras de vigas.
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Para el calculo del cortante originado por la accion de los pilares que soportan la viga
plana o por las acciones que actian sobre ella, se seguira conceptualmente el
procedimiento indicado para las cimentaciones aisladas del tipo I. Asi se tomara
como ancho eficaz de la viga, a estos efectos, el valor bw dado por la expresion

(véase ilustracion 9).
bw=({d+h)<b

Siendo “d”, la dimension del pilar medida paralelamente a la seccion transversal de la
viga. Como es logico en ningln caso podrd tomarse para bw un valor superior al

ancho real “b” de la viga.
En cuanto a la armadura transversal, deberd tomarse en cuenta lo siguiente:

e en el caso de vigas de ancho igual o inferior a 40 cm, podran disponerse

cercos Unicos rodeando toda la seccion de la pieza (véase ilustracién 10).

e cuando el ancho sea superior a 40 cm, habra que disponer ademas otro cerco
central (véase ilustracion 11) o un doble cerco en la forma que se muestra en

la ilustracion 12.

Esta armadura transversal deberd calcularse para que sea capaz de absorber los
esfuerzos cortantes y para que pueda actuar ademas como armadura de suspension,

respecto a las cargas producidas por las viguetas del forjado.

PLANTA bw = (d#h) € b_—g

llustracion 9 Vista en planta de viga plana
Fuente: Caodigo boliviano del hormigon CBH-87
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lustracion 10 Cerco para viga con bw < 40cm.
Fuente: Codigo boliviano del hormigon CBH-87
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llustracién 11 Cerco para viga con bw>40cm.
Fuente: Caodigo boliviano del hormigon CBH-87

L

[lustracion 12 Doble cerco p/ viga con bw>40cm.

Fuente: Cadigo boliviano del hormigén CBH-87
2.13.2. Disefio a Flexion Simple

Se empleara la tabla universal de célculo de flexién simple o compuesta en el caso
méas elemental de flexién simple sin armadura de compresién proporcionan los

valores de la cuantia w, en funcién del momento reducido p:
_ Md < ] W = As * fyd
= az5h, v fog T d* by * fed
Donde:
b,, : Ancho de la seccién.

d : Canto util.
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fea = f"'"/yc : Resistencia de célculo del hormigén a compresion.

fya = fy"/ys : Resistencia de calculo del acero (traccién o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de calculo.
Uq: Momento flector reducido de calculo.
w = Cuantia mecénica (Véase Anexo A-1)

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la
contribucion del hormigén de tal modo que la profundidad de la zona comprimida

valga menos de 0,45 d y no mas.

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

utilizado y su valor (véase Anexo A-1):
§=10,628 tiim = 0,319 w = 0,432

Proceso de célculo de la armadura longitudinal a traccién: Se presentan dos

Casos:

a) Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se

deberéa disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

1)  Se comienza por determinar u,; y se verifica que esta sea menor al limite
Ha < Hiim-
2)  Con el valor de u, entrar en las tablas y determinar el valor de w.

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

_w*bw*d*fcd

* fyd

4)  Las recomendaciones del cddigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas

minimas (w,,;,) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos
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de elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir
los riesgos de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la
armadura de traccion debe tener un valor minimo de:

As
Wmnin = A_ Ag min = Wmin * by * h
c
Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).
A, Area del hormigdn (area total, referida normalmente al canto util).

Wmin. Cuantia geométrica minima (Véase Anexo A-1 del presente
proyecto).

5)  Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y
se calcula la separacion libre entre armaduras.

(b, —2* ¢, — N°Hierros* g, —2*r)
N°Hierros—1

S =

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

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

Ha — Hdaiim _
1=6" Ws1 = Wiim + Ws2

Wsy =
Donde:
w;im - Cuantia mecanica limite.
ws; - Cuantia mecanica para la armadura a traccion
ws, . Cuantia mecanica para la armadura a compresion
& = T/d : Relacion entre el recubrimiento y el canto Util.

r : Recubrimiento geométrico.

2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion
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Agq: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.

Ag,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.

3) Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.

4) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

2.13.3. Disefio a Cortante

Jiménez Montoya dice “en caso particular de inercias constantes tenemos que la

tension de cizallamiento es definida por la ecuacion ya conocida de la resistencia de

los materiales”.

Donde:

ch2 Vd

Donde:

t=Esfuerzo cortante

V=Cortante en la seccion que estamos verificando la tension del

cizallamiento

m= Momento estatico en la seccién donde se esta verificando la tensién

de cizallamiento.

b= Ancho de la pieza donde se esta verificando la tension de

cizallamiento.

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

Vewsfoa * bw % d foa = 0282 | fu® (kg /cm?)
I7.,,: Cortante absorvido por el hormigén.
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;. Cortante de calculo del hormigén.
fva: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigén armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccion

transversal de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos ().

Ast min * fyd

G2 0,025 fg by

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V., <V, es
necesario colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual,

de la diferencia.
Va > Veu Va =Veu +Vou = Vou =V — Vo
Vou = 0,30 fea* by - d
Donde:
V., : Cortante resistido por la armadura transversal.
.. - Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

V4 debe ser menor o igual que V,, , y mayor que V., caso contrario, se debe cambiar

las dimensiones de la seccion transversal.

Ve xs
_0.9*d*fyd

Agt
Donde s es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicién:
St max < 0,75 xd <300 mm
2.13.4. Armadura de piel

En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas armaduras
longitudinales de piel que por norma no se debe emplear diametros inferiores a 10

mm si se trata de acero ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario con
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separacion méxima entre barras de 30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara,
referida al alma, igual a:

100 Aspiet o ) 05
b(2d — h)

2.14. 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.

Jiménez Montoya dice “la mision principal de los soportes es canalizar las acciones
que actlian sobre la estructura hacia la cimentacion 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 colaboracién con el hormigon, tracciones en
los casos de flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para

evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de
las armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y

aumentar su ductilidad y resistencia.
2.14.1. Excentricidad Minima de Célculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm. siendo h el canto en la
direccion considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresion
compuesta deben también ser comprobadas independientemente en cada uno de los

dos planos principales.
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2.14.2. Disposicion Relativa de Armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigoén armado seran constituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacién y compactacion del hormigon, la menor
dimension de los soportes debe de ser 20cm. si se trata de secciones rectangulares y

25cm. si la seccion es circular.
2.14.3. Armaduras Longitudinales

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

seguirse las siguientes prescripciones.

a) La separacion 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.

Para que el hormigdn pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima
entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2cm., que el
didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No obstante, en las
esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.

2.14.4. Cuantias Limites

La norma Boliviana de hormigon armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesto, suponiendo

que estan colocadas en dos caras opuestas, A1y A2, las siguientes limitaciones:
Ay fya = 0,05 Ny A, fya = 0,05N,

Al fyd < O'SOAC fcd Al fyd < 0'50 Acfcd
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Que para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede ponerse en la

forma:

As fya 2 0,10 Ny As fya < Acfea
Donde:

Ac= El area de la seccion bruta de hormigén

fyd= Resistencia de calculo del acero

Al y A2=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion

simple o compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de célculo

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

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos
inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos
cortantes, ya que los esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser méas reducidos y la
mayoria de las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

Con el objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigén, la separacion S

entre planos de cercos o estribos debe ser:
S<b,

Siendo be la menor dimension del nacleo de hormigdn, limitada por el borde exterior
de la armadura transversal. De todas formas 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 separacién S entre planos de cercos o estribos debe ser:

§ <150
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Donde:
@= El diametro de la barra longitudinal mas delgada

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuesto a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la

separacion S no debe ser superior a 12d.

El didmetro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa, y en ningln caso sera menor de

6mm.
2.14.6. Pandeo de Piezas Comprimidas de Hormigon Armado
2.14.6.1. ldeas previas

En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria
habitual de primer orden, en la que se desprecia la deformacion.Jiménez Montoya nos
dice” por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables aun en el
caso de piezas cargadas axialmente (debido a las irregularidades de la directriz y a la
incertidumbre del punto de aplicacion de la carga), aparecen momentos de segundo
orden que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la

inestabilidad de 1a misma”.
2.14.6.2. Longitud de Pandeo

Una estructura es 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 fo 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 en funcion de la sustentacion de la pieza.
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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

Aurticulacion fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
Soportes elasticamente empotrados 0.70
Otros casos 0.90

Tabla 10 coeficiente de pandeo
Fuente: Cddigo Boliviano del Hormigon CBH-87

La longitud de pandeo de una columna estd en funcion de las rigideces de las

columnas y vigas gque concurren a esta.

Jiménez Montoya nos dice” la longitud de pandeo de soportes pertenecientes a
porticos depende de la relacién de rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de
sus extremos, y puede obtenerse de los monogramas (ver Anexo A-1), siendo para
ello preciso decidir previamente si el pdrtico puede considerarse intraslacional o

traslacional”.

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

Longitud de pandeo |,=k*I(k se obtiene entrando con )
> (El +1) de todos los pilares
~ D(EI +1) de todos las vigas

; (igual para )

A

2.14.6.3. Esbeltez Geométrica y Mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidon constante a la relacion Ag=Co/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la

esbeltez mecanica a la relacion A=CLo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro
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r, de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que r=V (I/A), siendo [ y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la

seccién del hormigon.

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma Boliviana de

hormigén armado son los que mencionan a continuacion:

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

comprobacion a pandeo.

Para esbelteces mecanicas 35<A<100(geométricas 10<A0<29), puede aplicarse el

método aproximado.

Para esbelteces mecéanicas 100<A<200(geométricas 29<A0<58), debe aplicarse el
método general. Para soportes de secciones y armadura constante a lo largo de su
altura puede aplicarse el método aproximado de la columna modelo o el de las curvas

de referencia.

No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigon armado con

esbelteces mecanicas A>200(geométricas Ao>58).
2.14.7. Flexion Esviada

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

siguientes:

En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las

seccionas en L de lados desiguales.

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

en el plano de simetria.
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En ultimo caso es, sin duda el més frecuente. En el que se encuentran: La mayoria de
los pilares, pues aunque formen parte de porticos planos, la accion de viento o del
sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las
posibles inexactitudes de construccion, con las consiguientes excentricidades situadas
fuera del plano.

2.14.7.1. Seccion Rectangular con Armadura Simétrica

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

de armaduras conocidas, en la Unica incognita es la armadura total.

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.
2.14.7.1.1. Abacos Adimensionales en Roseta

Para realizar el célculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion
esviada, se utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del
mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccién un conjunto de
diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion(N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas
que resultan al cortarlas por planos N=cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u
ocho de estos gréaficos, aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y
Linse, ha dado lugar a la denominacion en roseta). Si ademas se preparan en forma
adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos (v, ux, Hy), son validos
para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia

del hormigdn(para poder observar las rosetas, (anexo A-1)

El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite
elastico del acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se

trate, con los valores de ux, Wy, para obtener la cuantia mecanica total necesaria w.
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2.14.7.1.2. Columnas Cortasy Largas

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan sélo a
compresion pero ofrecen el problema del pandeo o flexion lateral que hace que
pierdan capacidad resistente. Es de esta forma que las columnas pueden clasificarse

en:
e Columnas Cortas.
e Columnas Largas

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

mayor se trata de una columna larga.

—

(0]

A= < 35 Esbeltez mecanica

==

[o—

A= EO < 10 Esbeltez geométrica
lob =k-1

Donde:

lo: Longitud de pandeo

i: Radio de giro

k: Coeficiente de pandeo
2.14.7.1.3. 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 seccién.

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
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con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente

los coeficientes de seguridad.

2.15. Fundaciones
2.15.1. Zapatas Aisladas

En las zapatas de espesor variable, el canto ho en el borde debe ser ho >h/3 y no
menor que 25 centimetros. El angulo de inclinacidon suele tomarse B<30° que
corresponde, aproximadamente, al &ngulo de talud natural del hormigon fresco, con
lo cual podria no ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la

compactacion del hormigon es muy dificil.

=

— O

b Vi _‘%‘ DZ%
et | daet l bt

.

lustracion 13 Formas de zapatas
Fuente: Hormigdn Armado (Jiménez Montoya Edicion 14°)
El comportamiento resistente de las zapatas aisladas es muy complejo. Sin embargo,
los métodos de célculo admitidos por las normas son muy seguros ya que estan

basados en una extensa experimentacion.

Tanto las Recomendaciones del Comité Euro-Internacional del Hormigén como la
instruccion espafiola y boliviana distinguen entre zapatas rigidas y flexibles. Se
consideran como zapatas rigidas aquellas en las que el vuelo v, en ambas direcciones
principales, no supera a 2h, siendo h el canto maximo. En las zapatas rigidas puede
admitirse una distribucion plana de las tensiones del terreno. Pero dada su gran
rigidez no se cumple la ley de Bernoulli sobre la conservacion de las secciones planas

del hormigén.
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Por el contrario, se consideran como zapatas flexibles aquellas en las que el vuelo v
es superior a 2h, en alguna de las direcciones principales. En este caso la distribucion
de tensiones del terreno no es plana; y el funcionamiento resistente del hormigon

puede considerarse como el de una losa o el de una viga plana.
2.15.2. Dimensionamiento de Zapatas Aisladas con Carga Centrada

Salvo en el caso de zapatas flexibles apoyadas en terrenos sin cohesion, puede
admitirse una distribucion uniforme dé tensiones. Las dimensiones a y b de la planta
de la zapata se determinan en funcién de la tension admisible para el terreno, cadm

mediante la ecuacion:

N+P
ab = Oadm

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. Al no
conocerse inicialmente el valor de P, serd necesario operar por tanteos admitiendo, en

principio, para el peso propio un valor del orden del 5 por 100 de N.

Cualquiera que sea el tipo de zapata, para el calculo resistente del hormigdn siempre
puede considerarse una tension uniforme del terreno, en favor de la seguridad, pero
prescindiendo del peso propio de la zapata, ya que al fraguar el hormigdn queda en un
estado en el que las tensiones son nulas. Por lo tanto, como accion del terreno sobre la

zapata se considera la tension uniforme, ot= N/(a * b).

Por razones economicas las zapatas se dimensionan de modo que no necesiten
armadura de cortante. Para ello se recomienda, en el caso de zapatas de espesor
constante, no adoptar para el canto util d valores inferiores al mayor de los dos

siguientes:

a, b, ab a, + b,

e Y R
_ |ao b, ab a, + b,
d PRy — 4
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4 fvd 3 2 2
k= foa =0.282|fca™ (kp/cm®)
yf Oadm

Con los significados indicados en la figura 2.15 siendo, ademas, fvd la resistencia
virtual del hormigon a cortante, fcd la resistencia de célculo del hormigon a
compresion y yf el coeficiente de seguridad de la solicitacion. Estas formulas son
validas para zapatas de planta cuadrada o rectangular en las que el lado mayor no
supere al doble del lado menor; y para soportes de seccidn cuadrada o rectangular con

la misma limitacion.
2.15.3. Determinacion de la Armadura a Traccién

Realmente, la determinacion de las armaduras de traccion de las zapatas rigidas
deberia hacerse por el método de las bielas y, para las zapatas flexibles, por el método
de flexién. Pero dadas las pequefias diferencias que se obtienen, suele adoptarse el
método general de flexidén para ambos tipos de zapatas. Por ello son de aplicacion las

tablas, abacos y formulas simplificadas.

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los
paramentos del soporte de hormigoén, 0,15*ao y 0,15*bo, respectivamente (fig. 2.15).
El momento de calculo en la seccion 1-1, debido a la carga del terreno al=N/(a*b) es:

*N ,a—a
Mcdznya ( . 2 +0.15%a,)

2

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b*d, puede determinarse
mediante las tablas o &bacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1,5 v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

coémoda la formula simplificada:

Mcq

La cuantia minimas (Anexo A-1), exigida por la norma para el acero a ser utilizado

es:

p=0.0015 Acero AE-500
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llustracién 14 secciones de zapata
Fuente: Hormigon Armado (Jiménez Montoya Edicion 14°)

Debe tenerse en cuenta que los cantos Utiles, en los dos sistemas de armaduras
ortogonales, son distintos. Por otra parte, en las zapatas rectangulares, la armadura
paralela al lado mayor se podra distribuir uniformemente en todo el ancho b. Sin
embargo, la armadura paralela al lado menor b se concentrara mas en la banda central
de ancho al =b > ao+ 2h, en la que se dispondra la fracciéon U*2*al/(a + al). El resto
se repartira uniformemente en las dos bandas laterales. Por Gltimo, las normas exigen
que la seccion total de armadura, en una direccién, no sea inferior al 20 por 100 de la

correspondiente a la otra direccion.
2.15.4. Comprobacion a Cortante y Punzonamiento

Las zapatas dimensionadas de acuerdo con lo indicado en el apartado 1°, no necesitan
comprobacion a cortante ni a punzonamiento. No obstante, a continuacion se indican
las comprobaciones preconizadas por la Instruccion espafiola, anédlogas a las
recomendadas por el CEB-FIP, que son las que han servido de base para la
determinacion de las mencionadas formulas de dimensionamiento. De acuerdo con la
Instruccion espafiola, como resistencia convencional del hormigén a cortante se
adopta el valor, fvd = 0,5* (fcd)¥2 (kp/cm?).

2.15.5. Zapatas Rigidas

Cuando el vuelo sea, v < 1,5*b, la comprobacion se efectiia a punzonamiento por
secciones independientes .Asi, la seccion de referencia 2 - 2 se sitda a una distancia

d12 del paramento del soporte, su ancho es bo + d <b, y su canto d2<1,5*V2.

43



La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando, segun el

area tributaria de la fig. 3.11.a, sea:

Y¢N (bb,+d) (a—a, —d)
ab 4

< 2fyq (bp+d)d,

Cuando el vuelo sea v > 1,5*b (zapatas estrechas), la comprobacion se efectla a
cortante en la seccion de referencia 3-3 (fig. 3.11.b), separada una distancia d del
paramento del soporte, de ancho b y canto d3. Debe ser:

ab

ny(a—Zao —d) < ds fuq

2.15.6. Zapatas Flexibles

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo
cortante y a punzonamiento. La comprobacion a cortante es idéntica a la indicada
para las zapatas rigidas en el apartado anterior. Esta comprobacion debe efectuarse en
la seccion 3-3 cuando sea a - ao>b - bo(fig. 3.10.b); en caso contrario se comprobara

en la seccion ortogonal.

La comprobacion a punzonamiento se efectia, como en las placas, en la seccion
critica Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los
paramentos del soporte (fig. 3.10.a), es decir, en la seccién Ac = 2 (ao+d+bo+ d)*d2.

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

Yr N
E [ab_(ao‘l'd) (b0+d)]SAczfvd

Debe Ilamarse la atencidn sobre la seguridad de esta ultima comprobacion en el caso
de soportes muy alargados (a0>2bo). ElI Cédigo ACI-318 adopta para la resistencia a
punzonamiento, en este caso, el valor:

2 b,
a‘O

fpa = 0,5 (1 + ) \/ﬂ (kp/cm?)

Evidentemente menor que el correspondiente a la norma Boliviana e Instruccion

espariola.
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fpd = vad = \/fcd
2.16. Escaleras

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los

que se tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras

rectas, escaleras de caracol, helicoidales, etc.

En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.

Rebarwo | |
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/ / xzm-mcm //"""’ .
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/ / / 3

77 Contranuella

2 4
A 4 -
4 ambeo
8) Vista axonométrica b) Seccion ¢) Calsbazada

[lustracion 15 Partes de una escalera
Fuente: Arte de proyectar en arquitectura (Peter Neufert Edicion 14°)

Debido a su inclinacion y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando sélo 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. El error cometido en esta suposicion es minimo y no afecta el disefio.

Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en

proyeccion horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.
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La obtencion de la armadura longitudinal es anéloga al de vigas, por otra parte se
debe disponer de una armadura de distribucion minima colocada a lo largo del paso.

2.17.  Losas alivianada con Viguetas de Hormigén Pretensado

Carpeta de nivelacion A
Acero de distribucion

Baldosa ceramica

Carpeta de compresion

b e L e e e e e o B S e B e e e T T S e e i T e i ]

Plastoforma Cielo razo de yeso

llustracién 16 Parte de losa alivianada
Fuente: Elaboracion propia

Las losas alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que
acttan sobre las losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su

comportamiento es de flexion.

El proyecto se elaborara con losas alivianadas, compuestas por viguetas prefabricadas
de hormigdén pretensado, carpeta de hormigén y complemento aligerante de

plastoform.

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

La losa de compresion es el concreto colado en obra con el acero de refuerzo
requerido, el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcion

estructural integrar y dar continuidad al sistema.

Al realizarse el colado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la

vigueta con la capa de compresion (como si toda se colara al mismo tiempo).
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La resistencia minima del concreto colado en obra serd de f, =210 kg/cm?,
fabricado con tamafio maximo de agregado de 19 mm (3/4”), y debe vibrarse para

asegurar su penetracion en las cufias.

Acero de refuerzo en losa de compresion: Se requiere colocar acero de refuerzo en la
capa de compresion para resistir los esfuerzos de flexion que se lleguen a presentar
asi como para evitar agrietamientos por cambios volumétricos debidos a variaciones
de temperatura, el acero de refuerzo calculado es el minimo requerido por contraccion

y temperatura.

Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo

30 cm. Y cuya area A4, en cm?/m, cumpliré la condicion:

50 * hy - 200
fsd ~— fsd

Amin =

Donde:

Amin (cm?/m): Es la armadura de reparto V.

h: Espesor de la losa de compresion (cm).

fsd: Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto (MPa).
2.18. Especificaciones Técnicas

Son las que definen la calidad de obra que el contratante desea ejecutar por

intermedio del Contratista, en términos de calidad y cantidad.

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 comprobacion 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 ejecucidn, y finalmente las normas y pruebas

previstas para las recepciones correspondientes.
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2.19. Precios Unitarios

Este sistema es analitico por el cual el calculista en base a los pliegos de condiciones
y especificaciones técnicas y a los planos arquitectonicos, estructurales constructivos
se calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de la obra
como asi mismo los correspondientes volimenes de obra, estableciéndose en

cantidades matematicas parciales las que se engloban en un total.
Estos precios unitarios estdn compuestos por los siguientes parametros:

a) Costos directos.- El costo directo del precio unitario de cada item debe incluir
todos los costos en que se incurre para realizar cada actividad, en general, este
costo directo esta conformado por tres componentes que dependen del tipo de
item o actividad que se esté presupuestando. (Excavacion, hormigon armado para

vigas, replanteo, etc.).

» Materiales.- Es el costo de los materiales puestos en obra. El costo de los
materiales consiste en una cotizacion adecuada de los materiales a utilizar en una
determinada actividad o item, esta cotizacion debe ser diferenciada por el tipo de
material y buscando al proveedor méas conveniente. El precio a considerar debe
ser el puesto en obra, por lo tanto, este proceso puede ser afectado por varios
factores tales como: costo de transporte, formas de pago, volimenes de compra,
ofertas del momento, etc.

Otro aspecto que se debe tomar en cuenta en lo que se refiere a los materiales es
el rendimiento que tienen estos, es decir la cantidad de material que se necesita

en una determinada actividad o item.

» Mano de Obra.- La mano de obra es un recurso determinante en la preparacion
de los costos unitarios. Se compone de diferentes categorias de personal tales
como: capataces, albafiiles, mano de obra especializada, peones y demas personal

que afecta directamente al costo de la obra.

Los salarios de los recursos de mano de obra estan basados en el nimero de

horas por dia, y el nimero de dias por semana. La tasa salarial horaria incluye:
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salario bésico, beneficios sociales, vacaciones, feriados, sobre tiempos y todos
los beneficios legales que la empresa otorgue al pais.

» Maquinaria, equipo y herramientas.- es el costo de los equipos, maquinarias y

herramientas utilizadas en el item que se esta analizando.

Este monto esta reservado para la reposicion del desgaste de las herramientas y
equipos menores que son de propiedad de las empresas constructoras. Este
insumo, es calculado generalmente como un porcentaje de la mano de obra que

varia entre el 4% y el 15% dependiendo de la dificultad del trabajo.

» Beneficios Sociales.- Las leyes sociales del pais determinan el pago de
beneficios sociales a todas las personas asalariadas que deben ser involucradas

dentro del costo de mano de obra.
Para el mismo se analizan los siguientes topicos:
e Aporte Patronal.
e Bonos y Primas.
e Incidencia de la Inactividad.
e Cargas Sociales:
- Incidencia de los Subsidios.
- Implementos de Trabajo, Seguridad Industrial e Higiene.
- Incidencia de la Antiguedad.
e Otros.

b) Costos indirectos.- Los costos indirectos son aquellos gastos que no son

facilmente cuantificables como para ser cobrados directamente al cliente.

Los costos indirectos incluyen:
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» Gastos Generales e Imprevistos.- El porcentaje a tomar para gastos generales
depende de varios aspectos, siendo su evaluacion muy variable y dependiendo

del tipo de la obra, pliegos de especificaciones y las expectativas del proyectista.

» Utilidad.- Las utilidades deben ser calculadas en base a la politica empresarial de
cada empresa, al mercado de la construccion, a la dificultad de ejecucion de la
obra y a su ubicacién geogréafica (urbana o rural).

» Impuestos.- En lo que se refiere a los impuestos, se toma el Impuesto al Valor
Agregado (IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). El impuesto IVA grava
sobre toda compra de bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos
ultimos la construccion, su costo es el del 13% sobre el costo total neto de la

obra y debe ser aplicado sobre los componentes de la estructura de costos.

El IT grava sobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier
actividad lucrativa, su valor es el del 3,09% sobre el monto de la transaccion del
contrato de obra

2.20. Computos Métricos

Los computos meétricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y
volimenes de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de

férmulas geométricas y trigonométricas.

El trabajo de computar serd detallado en todas sus parte para facilitar su revision,
correccion o modificacién, debera quedar constancia no solamente de todas las
operaciones, sino también de los criterios particulares que hayan sido necesario
adoptar, se buscard un orden, que permita reducir al minimo el numero de
operaciones y el de mediciones, basandose de las caracteristicas de los planos y

documentacién definitoria del proyecto.
2.21. Presupuesto del Proyecto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una edificacion al ser
acabada, la exactitud de la misma dependerd en mayor medida al desglose de los

elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a
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una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil evaluacién

mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.22. Cronograma de ejecucion del Proyecto

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia légica en el sentido que algunas

de ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado.

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 planificacién a la formulacion de un

conjunto de acciones sucesivas que sirva de guia para la realizacién del proyecto.

La representacion se la realizara mediante el diagrama de GANTT el cual es una
representacion grafica de la informacion relacionada con la programacion donde se
muestran las actividades en modo de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las
actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra,

pudiendo ser mas entendible para el ejecutor.
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3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Generalidades

Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio
de suelos en la zona de proyecto, se procedio al respectivo calculo estructural de la
infraestructura. Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar de emplazamiento
de la infraestructura, asi mismo, se consideran los diferentes factores que intervienen

en el calculo de este tipo de estructuras.
3.2. Analisis del levantamiento topografico

El levantamiento topografico fue proporcionado por el Gobierno Auténomo
Municipal de Villazdn y de este se obtienen las curvas de nivel (llustracion 17).

lustracion 17 Curvas de nivel

Fuente: Elaboracion propia.

El terreno cuenta con una superficie Gtil de 1000 m?, topogréficamente se considera

una superficie semiplano con un desnivel inferior al 1%.



3.3. Analisis del estudio de suelos

El estudio de suelo fue proporcionado por el Gobierno Autdnomo Municipal de
Villazon Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizo el
ensayo de SPT (STANDARD PENETRATION TEST).

Dicho ensayo se realizé en dos pozos, con profundidades variables y con un diametro
de 1.5 m. (llustracion 18).

R

B o @

% CUSIEATA LOSA ALIVIANADA

CUBLERTA LOSA ALLVIAHA DA

CUBIERTA LOSA ALIVIANADA

8 n @

llustracion 18 Puntos donde se realizaron los estudios de suelos
Fuente: Elaboracién propia

Dicho anélisis comprende granulometria, limites de Atterberg y desde luego el
ensayo de carga directa o SPT del lugar de emplazamiento (Anexo A-2), dando como
resultado el siguiente tipo de suelo: Arena mal graduada con limo y grava, . Con
una resistencia admisible de 3.15 kg/cm en el primer pozo y Grava bien graduada
con arcilla y limo con arena con una resistencia admisible de 3.21 kg/cm % en el

segundo pozo estos resultados se obtienen de una excavacion manual de una
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profundidad de 2 metros y una altura de penetracién de 30 cm. del cono diamantado

de 2” de diametro.

3.3.1. Analisis del primer pozo

Granulometria

Peso Total (gr.) 976,5 AS.TM.
Tamafio | Peso Ret. | Ret. Acum % Que Pasa
Tamices | (mm) (gr) (gr) % Ret del Total
K 75 0,00 0,00 0,00 100,00
2" 50 0,00 0,00 0,00 100,00
1" 25,00 0,00 0,00 0,00 100,00
3/4" 19,00 0,00 0,00 0,00 100,00
3/8" 9,50 61,30 61,30 6,28 93,72
N°4 4,75 175,50 236,80 24,25 75,75
N°10 2,00 49,70 286,50 29,34 70,66
N°40 0,425 220,00 506,50 51,87 48,13
N°200 0,075 144,10 650,60 66,63 33,37
Curva granulometrica
3 2112134 38 o, pNoto N40 N°200
100 prOrrO=Om—=Om= TAMIZ
90
N
80 \N\
70
<
% 60 N
w 50
3 N
og 40 \\.

30

20

10
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Limites de Atterberg

Limite plastico (AASHTO T-90)

Para la muestra del pozo nimero uno no existe limite plastico ya que es un suelo NP

Limite liquido (AASHTO T-89)

Capsula N° 1 2 3
N° de golpes 19 20 21
Suelo Humedo + Cépsula 39,30 | 38,20 | 38,70
Suelo Seco + Cépsula 36,1 35,7 36,1
Peso del agua 3,2 2,5 2,6
Peso de la Capsula 23,56 | 25,07 | 24,23
Peso Suelo seco 12,54 | 10,63 | 11,87
Porcentaje de Humedad 25,52 | 2352 | 21,90
LIMITE LIQUIDO
30
25 —
) ¥ —
é 20
2 15
I y =-36,14In(x) + 131,88
8 10 R2=0,9978
X
5
0
18 19 20 21 22

N2 DE GOLPES

LL = —36.141n(25) + 131.88 = 15.55

Indice de plasticidad (PI)

PI=LL—-LP=0

Pl =0 ya que el suelo es NP
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Indice de grupo (IG)
F = % Pasa N200 = 33.37
LL =15.55
PI=0
GI = (F — 35)(0.2 4+ 0.005(LL — 40)) + 0.01(F — 15)(PI —10) =0
Clasificacion AASHTO
% Pasa N200 = 33.37
% Pasa N 40 = 48.13
% Pasa N 10 = 70.66
LL =15.55

PI=0

Tabla 2.4 Clasificacion de materiales para subrasantes de carreteras,

Clasificadién Materiales granulares
general (35% o menos de la muestra que pasa la malla No. 200)
A-1 A-2

Clasificacion P ———
de grupo A-I-a A-1-b A-3 A-2-d A-2-5 A2 A-2-7
Aniilisis por enbado
(porcentaje que pasa las mallus)

No. 10 50 max.

No. 40 30 max. 50 max. 51 min

No. 200 15 max, 25 max. 10 max | 35 max.] 35 max. 35 max. 35 max

Caractenisticas de la

fraceton que pasa la

malla No. 40
[..irmtc ligmdo 40 max. | 4! min. 40 max. 4] min.
Indice de plasticidad 6 max. NP 10 max.| 10 max. 11 min. 11 min.

Tipos usuales de

materiales

componentes Fragmentos de piedra  Arena

significativos grava y arena fina Grava y arena limosa o arcillosa

Tasa general
de los subrasantes De excelente a bueno

Por lo tanto se trata de un suelo A-2-4 (0)
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Clasificacion SUCS
% Pasa N200 = 33.37
% Pasa N 4 =75.75
PI=0
Como % pasa 200 < 50% suelo grueso

Como ( %pasa 4 - %pasa 200 ) = 42.38 < ( 100 - %pasa 200 )/2 =33.32 por lo tanto

es arena
Como %pasa 200 > 12y Pl<4
Por lo tanto se trata de un suelo SM
ESTANDAR PENETRACION TEST (SPT)
EQUIPO utilizado
Martillo =63.5 kg

Alturaa de caida=76 cm

Cuchara terzaghi
cota N(Valor obtenido en el campo) Humedad | Clasificacion
de N(SPT)
15 30 45 natural % del suelo
ensayo
2 10 18 32 50 8,87 SM

Correccion de numero de golpes

1.7

Cn =
" 1.7 + o,

= 0.629

Cn= factor de correccién por tokimatsu y yoshimi (1983)
o,= Esfuerzo vertical = 2

Nc =N *Cn = 31.45
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Resistencia portante del suelo
Ogam = 0.1 % Nc = 3.145 kg /cm?
3.3.2. Analisis del segundo pozo

Granulometria

Peso Total (gr.) 988 AS.TM.
~ Ret. % Que
Tamices Tamafio | Peso Ret. Acum % Ret Pzga
(mm) (s]9) (s]9) del Total
3" 75 0,00 0,00 0,00 100,00
2" 50 0,00 0,00 0,00 100,00
1" 25,00 0,00 0,00 0,00 100,00
3/4" 19,00 47,40 47,40 4,80 95,20
3/8" 9,50 172,80 220,20 22,29 77,71
N°4 4,75 268,90 489,10 49,50 50,50
N°10 2,00 125,70 614,80 62,23 37,77
N°40 0,425 199,80 814,60 82,45 17,55
N°200 0,075 108,00 922,60 93,38 6,62

Curva granulometrica

3 211/213/4 3/8

100 --o--o-o--oﬁ\—o-
90

N°4  N°10 N°40 N°200 TAMIZ

% QUE PASA
a1
o
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Limites de Atterberg

Limite plastico (AASHTO T-90)

Cépsula 1 2

Peso de suelo humedo + Capsula 23,20 | 27,50
Peso de suelo seco + Cépsula 22,90 | 27,10
Peso de capsula 21,15 | 24,90
Peso de suelo seco 1,75 2,20
Peso del agua 0,30 0,40
Contenido de humedad 17,14 | 18,18

pI = 17.14-; 18.18 — 17.66

Limite liquido (AASHTO T-89)

Capsula N° 1 2 3
N° de golpes 22 23 28
Suelo Humedo + Cépsula 22,40 | 23,80 | 21,80
Suelo Seco + Cépsula 20,1 21,4 20
Peso del agua 2,3 2,4 1,8
Peso de la Capsula 11,42 | 11,86 | 11,45
Peso Suelo seco 8,68 9,54 8,55
Porcentaje de Humedad 26,50 | 25,16 | 21,05

LL = —22.06 In(25) + 94.523 = 23.51
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30

LIMITE LIQUIDO

25

~—

20
15

10

y =-22,06In(x) + 94,523

% DE HUMEDAD

R?=0,9959

20 21

22 23 24 25 26 27 28 29 30
N2 DE GOLPES

Indice de plasticidad (PI)

Indice de grupo (IG)

F =% Pasa N200 = 6.62

LL =23.51

P1=5.85

LL =LL— Pl =5.85

GI = (F — 35)(0.2 + 0.005(LL — 40)) + 0.01(F — 15)(PI — 10) =0

% Pasa N200 = 6.62

% Pasa N 40 = 17.55

% Pasa N 10 = 37.77

LL =23.21

P1=5.85

Clasificacion AASHTO
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Tabla 2.4 Clasificacion de materiales para subrasantes de carreteras,

Clasificadén Materiales granulares
general (35% © menos de la muestra que pasa la malla No. 200)
A-d A2
Clasificacion
de grupo A-I-a A-1-b A-3 A-2-d A-2-5 A-2-0 A-2-7

Aniilisis por cnbado
(porcentaje que pasa fas mallas

No. 10 50 max.
No. 40 30 max. | 50 max. 51 min.
No. 200 15 mix.] 25 max. 10 max. 35 max. 35 max. 35 max. 35 max

Caracteristicas de la

fraveron que pasa la

malla No. 40
Limite ligmdo 40 max. 41 min. 40 max. 4] min.
{ndice de plasticidafl 6 max. NP 10 max. 10 max. 11 min. 11 min.

Tipos usuales de

materiales

componentes Fragmentos de piedra  Arena

significativos grava y arena fina Grava y arena limosa o arcillosa

Tasa general
de los subrasantes De excelente a bueno

Por lo tanto se trata de un suelo A-1-a (0)
Clasificacion SUCS

% Pasa N200 = 6.62

% Pasa N 4 = 50.50

Pl =5.85

Como % pasa 200 < 50% suelo grueso

Como ( %pasa 4 - Y%pasa 200 ) = 43.88 < ( 100 - %pasa 200 )/2 =46.69 por lo tanto

es grava

Como %pasa 200 esta entre 5 y 12 se trata de un caso frontera doble simbolo de

acuerdo a sus caracteristicas de plasticidad

Por lo tanto se trata de un suelo GW-GC
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ESTANDAR PENETRACION TEST (SPT)
EQUIPO utilizado
Martillo =63.5 kg

Alturaa de caida=76 cm

Cuchara terzaghi
cota N(Valor obtenido en el campo) Humedad | Clasificacion
de N(SPT)
15 30 45 natural % del suelo
ensayo
2 10 26 25 51 6.39 GW-GC

Correccion de nimero de golpes

1.7

Cn =
"T“17+o0,

= 0.629

Cn= factor de correccién por tokimatsu y yoshimi (1983)
oy= Esfuerzo vertical = 2

Nc =N *xCn = 32.08
Resistencia portante del suelo

Ogam = 0.1 % Nc = 3.208 kg /cm?

3.4. Analisis arquitectdnico del proyecto.

El disefio arquitectonico del “Centro de Salud Eliodoro Villazon” fue elaborado por
el cuerpo técnico del Gobierno Autonomo Municipal de Villazon. (Vease Anexos A-
10).
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[lustracion 19 Planos arquitectdnicos
Fuente: Elaboracién propia
3.5. Estructura aporticada de hormigdn armado H°A°

3.5.1. Cargas consideradas sobre la estructura

Todas las cargas o acciones adoptadas para la estructura aporticada son las que se

mencionan a continuacion:

7

a) Acciones permanentes 0 cargas muertas.- Las cargas consideradas como
permanentes son las cargas debidas a su peso propio y se detallan a continuacion.
e Peso propio:

Las cargas consideradas como permanentes son las cargas debidas a su peso propio
de los elementos estructurales se calculara para cada elemento de acuerdo su

volumen, y en funcion del peso especifico del material, en este caso los elementos

64



estructurales serdn de hormigon armado, los pesos se calcularan de la siguiente

manera
Pp =V, vy
Donde:
Pp: Peso propio del elemento estructural
Ve: Volumen del elemento estructural

Yu - Peso especifico del hormigén (yy = 2500 kg/m?)

e Sobre piso y acabados :

La carga de sobre piso y acabado se refiere al peso resultante de la capa de
nivelacion, cerdmico y a la terminacion de los techos con cielo raso de revoque de

yeso.
Peso de baldosa cerdmica:
P, =e y, = 18 kg/m?
Donde:
Pb: Peso de baldosa cerdmica
e: Espesor de la baldosa ceramica (e =1 cm)

¥» - Peso especifico de baldosa ceramica ( y, = 1800 kg/m?)

Peso de cielo raso de yeso:
P, = e y, = 31.25 kg/m?
Donde:

Py: Peso de revoque de yeso para cielo razo
e: Espesor de revoque de yeso (e =2.5 cm)

¥» - Peso especifico del yeso (y, = 1250 kg/m3)
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Peso de carpeta de nivelacion:
Py =€ yus = 63 kg/mz

Donde:
Pcn: Peso de carpeta de nivelacion
e: Espesor de mortero (e =3 cm)
Ym : Peso especifico de hormigén simple (y,,, = 2100 kg/m3)

Por lo tanto el valor de la carga de sobre pisos y acabados seréa igual a :
Pso = Pcy + Py + Py, =112.25 kg/m?*

Donde:
Psa: Peso de sobre piso y acabado
Pcn: Peso de carpeta de nivelacion
Pb: Peso de baldosa de ceramica

Py: Peso de revoque de yeso

e Carga muerta correspondiente al forjado de viguetas:

Esta carga es calculada por el programa CYPECAD, con las siguientes
caracteristicas: FORJADO DE VIGUETAS DE HORMIGON PRETENSADO

Canto de bovedilla: 20 cm

Espesor capa compresion: 5 cm
Intereje: 50 cm

Bovedilla: Polietileno

Ancho del nervio: 12 cm

Volumen de hormigoén: 0.093 m3/m2

Peso propio del forjado de viguetas pretensadas: 263 kg/m?

e Muro de ladrillo interior (e =12cm)

Peso de ladrillo 3.7 kg/pza
Junta vertical y horizontal 1.5cm
Dosificacion 1:6
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Numero de ladrillos

Horizontal 3.92
Vertical 5.12
Rendimiento 21.72
Volumen de mortero 0.016 m*®
Peso de ladrillos para un metro cuadrado 80.36 kg/m?
Peso de mortero 33.6 kg/m?
Peso de revoque interior exterior 50 kg/m?
Peso por m2 164 kg/m?
cargas en kg/m por plantas
planta altura (m) | carga (kg/m)
planta baja 3,8 623.2
planta alta 3,2 524.8
cubierta 1,2 196.8

Tabla 11 Carga lineal de ladrillo (e=12cm)

Fuente: Elaboracion propia

e Muro de ladrillo exterior (e =18 cm)

Peso de ladrillo
Junta vertical y horizontal
Dosificacion
Numero de ladrillos
Horizontal
Vertical
Rendimiento
Volumen de mortero
Peso de ladrillos para un metro cuadrado
Peso de mortero

Peso de revoque interior exterior

3.7 kg/pza
1.5cm
1:6

3.92
7.41
29.05
0.029 m*
107.5 kg/m?
60.9 kg/m?
50 kg/m?
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Peso por m2

218.4 kg/m?

cargas en kg/m por plantas

planta altura (m) | carga (kg/m)
planta baja 3,8 830
planta alta 3,2 699
cubierta 1,2 262

Tabla 12 Carga lineal de ladrillo (e=18cm)
Fuente: Elaboracion propia

e Peso paneles de vidrio

Para la carga debido al peso de paneles de vidrio se tomara en cuenta el peso

especifico del vidrio y su espesor :

Espesor de vidrio

Peso especifico

Peso de vidrio por metro cuadrado

10 mm

2600 kg/m®

26 kg/m?

cargas en kg/m por plantas

planta altura (m) | carga (kg/m)
planta baja 3,8 98.8
planta alta 3,2 93.2
cubierta 1,2 31.2

Tabla 13 Carga lineal de panel de vidrio

Fuente: Elaboracion propia

b ) Sobrecargas de disefio.-Las sobrecargas de disefio o cargas vivas seran las cargas

referentes a la carga viva de personas, la carga de granizo.
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e Cargaviva:

La carga viva para centro de salud sera de acuerdo a normativa un valor de:

C.-Hoteles, hospitales, carceles, etc
Zonas de dormitorio 200 kg/m?
Zonas publicas, escaleras, accesos 300 kg/m*
Locales de reunion y de espectaculo 500 kg/m*
Balcones volados segun art. 3,5

Tabla 14 Sobrecarga de uso
Fuente: NBE-AE-88 (Acciones en la Edificacion)

Art. 3.5 sobrecarga de balcones y volados de toda clase de edificio se calcularan con
una carga superficial, actuando en toda su area, igual a la de las habitaciones con que

comunican, mas una carga lineal actuando en sus bordes frontales de 200 kg/m
e Cargade granizo :

Si bien no existen registros de este tipo de fendbmenos en la zona, se tiene
conocimiento de que se han presenciado en algunas épocas del afio precipitaciones de
nieve 0 granizo considerables, se asumira un valor de altura de granizo con el
siguiente valor

Py =e y, = 45 kg/m?
Donde:
Pg: Peso de granizo por metro cuadrado
e: Espesor de granizo (e =5 cm)

Yq - Peso especifico de granizo (y, = 900 kg/m3?)
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3.5.2. Modelo estructural

a
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Fuente: Elaborac
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3.5.3. Verificacion de viga

Viga mas solicitada se encuentra entre los pilares 46-47

| 962600 kgcm
6533100 kg Gﬂ/"
/
"ll"'\m.'ir.'.u\\fl." Y "’."_.‘1_“11111
T
982800 kg cm
L=5.15m

>
€

)

15502 kg

™
s,

. R AT VLA R A AT IV AR ¥

]

14028 kg

llustracion 21 Solicitaciones maximas
Fuente: Elaboracion propia

3.5.3.1. Verificacion de la armadura longitudinal positiva

L=Luz de célculo 515m
fck= Resistencia del hormigdén a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
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Md= Momento de calculo o disefio 982800 kg cm

h= Canto total de la seccion rectangular 45 cm
bw= ancho de viga 25cm
r = Recubrimiento 3cm
yc= Coeficiente de minoracion para el hormigon. 1.5
ys= Coeficiente de minoracién para el acero 1.15

e Calculo del canto util
d=h-r d=42cm

e Calculo de resistencia de disefio del hormigdn y acero

fex
fea == fea = 140 kg/cm?
Ye
_ fyk _ 2
fya = y_ fea =4347.8kg/cm
S

e Calculo de momento reducido de diseno

Mq

= — = 0.159
by d?foq Ha

Ug

Por el tipo de acero se tiene que p;;m =032  y Whin = 0.0028
Como:  pim = 0.32 > uz = 0.159 no necesita armadura a compresion
e Calculo de la cuantia

Con el valor u; = 0.159 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se

tiene:
w, = 0.178
e Calculo de la armadura necesaria

A =wg b, d Jea A = 6.03cm?
fyd
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e Calculo de la armadura minima
Amin = Wmin bw d Amin = 294 sz
Como: Apin = 2.94 cm? < A, = 6.03cm? se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes diametros y niumeros de barras

[ 2012 + 2016 ]

e Calculo de la armadura real

Avor = 2% 1.13 4+ 2 % 2.01 Aroar = 6.28 cm?
Como: A, = 6.03cm? < A,pq = 6.28cm? cumple

3.5.3.2. Verificacién de la armadura longitudinal negativa en p-46

L=Luz de calculo 515m

fck= Resistencia del hormigon a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Md= Momento de calculo. 962600 kg cm
h= Canto total de la seccion rectangular 45 cm

bw= Ancho de viga 25 cm

r = Recubrimiento 3cm

yc= Coeficiente de minoracion para el hormigon. 1.5

vs= Coeficiente de minoracién para el acero . 1.15

e Calculo de resistencia de disefio del hormigon y acero

fek
foa == fea = 140 kg/cm?
Ye
fyk 2
fya = )/_ fea = 4347.8kg/cm
S

e Calculo de momento reducido de disefio

Mg

=—— = 0.156
T b g e
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Por el tipo de acero se tiene que p;;m =032y Whin = 0.0028
Como:  pyim = 0.32 > uy = 0.156 no necesita armadura a compresion
e Calculo de la cuantia

Con el valor u; = 0.158 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se
tiene:
w, = 0.174

e Calculo de la armadura necesaria

A =wgb, d Jea As = 5.89cm?
fya
e Célculo de la armadura minima
Apin = Winin by d Apin = 2.94 cm?
Como: Apin = 2.94 cm? < A, = 5.89 cm? se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes didmetros y nimeros de barras

[ 2012 + 2016 ]

e Caélculo de la armadura real
A, =2%1.13+2%2.01 Ayeqr = 6.28cm?

Como: A, =5.89 cm? < A,.q = 6.28cm? cumple

3.5.3.3. Verificacion de la armadura longitudinal negativa en p-47

L=Luz de calculo 515m

fck= Resistencia del hormigén a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Md= Momento de célculo. 633100 kg cm
h= Canto total de la seccion rectangular 45 cm

bw= Ancho de viga 25cm
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r = Recubrimiento. 3cm
yc= Coeficiente de minoracion para el hormigon. 1.5
vs= Coeficiente de minoracion para el acero . 1.15

e Calculo de momento reducido de disefo

= M =0.103
Ha = bwdzfcd Ha =7
Por el tipo de acero se tiene que p;;m =032y Whin = 0.0028
Como:  pwiim = 0.32 > uz = 0.103 no necesita armadura a compresion

e Calculo de la cuantia

Con el valor u; = 0.103 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se

tiene:
w, = 0.11

e Calculo de la armadura necesaria

A =wb, d Jea Ag = 3.73 cm?
fya
e Célculo de la armadura minima
Amin = Wmnin by d Apin = 2.94 cm?
Como: Apin = 2.94 cm? < A, = 3.73 cm? se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes didmetros y nimeros de barras

[ 2010 + 2912 J

e Calculo de la armadura real

Aoar = 2 %0.785 + 2  1.13 Aroqr = 3.83 cm?

Como: A, =3.73cm? < A,.q = 3.83 cm? cumple
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3.5.3.4. Verificacion de la armadura transversal

L=Luz de céalculo 515m

fck= Resistencia del hormigon a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Vd= Cortante de disefio o Célculo 15502kg

h= Canto total de la seccion rectangular 45 cm

bw= Ancho de viga. 25cm

r = Recubrimiento. 3cm

yc= Coeficiente de minoracion para el hormigon. 1.5

vs= Coeficiente de minoracién para el acero . 1.15

e Calculo de resistencia de disefio del hormigon y acero

fex
fea = = fea = 140 kg/cm2
Ve
_ fyi 2
fya = y_ fea =4347.8kg/cm
S

Nota: como fyd>4200kg/cm? y la norma no permite fyd mayores a 4200kg/cm?
fyd=4200kg/cm?

e Calculo de la resistencia virtual

f., = 0.282 3/ Fr? for = 9.96 kg /cm?

e Calculo de resistencia a cortante del hormigon
Veu = fov bw d Veu = 10458 kg

Vqyg=15802kg < V., =10458 kg nocumple

Por lo tanto necesita armadura transversal



e Calculo de agotamiento por compresion oblicua en el alma
Vo = 0.3 foq by, d V,, = 44100 kg
Vou=Va — Vou Vsu = 5344 kg

e Calculo de la armadura transversal

Ve t
Ast = ()()Sdﬁ Ast = 3.25 sz
) y
e Calculo de la armadura minima
_ de _ 2
Age min = 0.02 t by, I Age min = 1.61 cm
y
Se asume Ag=3.25 cm?/m para una pierna sera 1.63cm?
A .
Nparrq = % Npgrrq = 576 =6
6

e Célculo de la separacion entre estribos
t

S s =16.6

N barra

Se dispondra los siguientes

[ ¢ 6 c/15cm ]

3.5.3.5. Consideraciones précticas para la flecha

No sera necesaria la comprobacion de la flecha en aquellos elementos cuyo canto Util

d, cumpla simultdneamente las dos (2) condiciones siguientes:

d>30¢, 1 dZSOg‘j_qeyll
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llustracion 22 Area tributaria para una viga

Fuente: Elaboracion propia

Carga permanente g
Pp=b,h yy
Qac y losa = Qiosa + Gac
9= (PP+ Gacyosa) |
Carga variable g
q=0QlI
Longitud ficticia de la pieza I,
Para vigas empotradas en ambos extremos
l,=06L
Condiciones:
d=30¢,1;

g
g+a

d>50

€y by

Pp = 281.25 kg/m?
Qacylosa = 363 kg/mz

g =14.24kg/cm

q = 12.28kg/cm

[, = 309cm
41.7 = 22.06 cumple
41.7 = 19.74 cumple

Por lo consiguiente no es necesaria la comprobacion de la flecha
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llustracion 23 Despiece de armaduras en viga
Fuente; Elaboracién propia
3.5.4. Verificacion del disefio estructural de la columna 29

Se disefiara como portico traslacional debido a que no tiene muro de hormigén o

ascensor que limite sus deflexiones.

fck= Resistencia del hormigdn a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Mdx= Momento de calculo en el eje x. 30000 kgcm
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Mdy= Momento de célculo en el eje y. 224000 kg cm

Nd= Normal de célculo. 85270 kg

r = Recubrimiento. 2cm

yc= Coeficiente de minoracion para el hormigon. 15

vs= Coeficiente de minoracion para el acero . 1.15

L= altura de columna a disefiar 3.8m
Viea Col29-3

Viga2

Viga3

Viga Col29-2

Viga 8

Col29-1 Viga 7

Vigas

[lustracion 24 Columnas y vigas

Fuente: Elaboracion propia
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ELEMENTO Long.(cm) | b(cm) | h(cm) | Ix(cm® | 1y (cm®
columna C29-1 15 35 35 125052,08 | 125052,08
columna C29-2 3,8 35 35 125052,08 | 125052,08
columna C29-3 3,2 35 35 125052,08 | 125052,08

viga 1 500 25 45 189843,75 | 58593,75
viga 2 260 25 45 189843,75 | 58593,75
viga 3 330 25 45 189843,75 | 58593,75
viga 4 330 25 45 189843,75 | 58593,75
viga 5 500 25 35 89322,92 | 45572,92
viga 6 260 25 35 89322,92 | 45572,92
viga 7 330 25 35 89322,92 | 45572,92
viga 8 330 25 35 89322,92 | 45572,92

L7

Tabla 15 propiedades geométricas de vigas y columnas

Fuente: Elaboracién propia

e Calculo de resistencia de disefio del hormigon y acero

fck

fea =—

fyd =

Ye

fyk
Vs

e Calculo del coeficiente de pandeo

ICXZ/LC2 + ICX3/LC3

X :IVXI/ +IVX2/ +IVY3/ +IVY4-/
LVl LVZ LV3 LV4-

fea = 140 kg/cm?

fea = 4347.8 kg/cm?

lI’IAX == 049
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ICXZ/LC2 + ICXl/LC1

IPBX - IVX5/ + IVX6/ + IVY7/ + IVYS/ LPAX - 145
LV5 LV6 LV7 LVS
ICYZ ICY3
/ch + /Lc3
Y.x = Y,x = 0.48
AX IVYl/ + IVYZ/ + IVX3/ + IVX4-/ AX
LVl LVZ LV3 LV4-
ICYZ/LCZ + ICYl/LCl
l'IJB LI’JAX - 1.4‘3

X = Ivys/ n Ivye/ n IVX7/ " IVX8/
LVS LV6 LV7 LV8

Ingresando al monograma (anexo A-1) obtenemos el coeficiente de pandeo. Kx=1.3

Ky=1.28
e Calculo de la esbeltez mecanica de la columna

_ KL

)\X = }\X = 48.9

Ay = — Ay = 48.1

Como: Ax=48.9 y Ay=48.1 estan en el siguiente intervalo (36<A<100). Se trata de una
columna intermedia ya que la esbeltez es mayor a 35 y menor a 100; por lo tanto; si
se necesita realizar una verificacion de pandeo con excentridades de primer y

segundo orden.

e Calculo de la excentricidad de primer orden

M,
€ox = 2.63 cm

€ox =
Ng
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e Calculo de la excentricidad accidental

€q = €q = 20 >2cm e, = 1.75cm

Por lo tanto: e;=2cm

e Calculo de la excentricidad ficticia debido al pandeo

fya \ ¢+ 20 ey l0?
=13 — 107* = 4.27
eE ( T3500/c+10 ¢, b am
erx = €qt €y ery = 6.85cm

e Calculo de la capacidad mecénica del hormigon

UC = fcdab UC= 171500 kg

e Calculo de los valores reducidos

Ng
v = U_ v = 0.497
c
de
— = 0.005
M
yd
— = 0.037
T DA fea Hy

Entrando al abaco de roseta (Anexo A-1) se obtiene el siguiente valor de cuantia

geométrica w=0.20
e Calculo de la capacidad mecanica de armadura
Uporar = Upe W Uc = 34300 kg
e (Calculo de la armadura

— fcdb th

A
s fyd

As = 7.89 cm?
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e Calculo de la armadura minima

Apin =0.005h b Apin = 7.35cm?

Por lo tanto se dispondra:

4416 ]

Calculo de la armadura transversal

Didmetro de estribo puede ser ¥ de la armadura longitudinal o ¢ 6mm como

minimo

0.85d=0.85*33 28.05cm
S 30cm

12 ¢long 19.2cm

Por lo tanto se dispondra:

[ $p6c/15cm ]

50
== +5.30

g U
M
3
19P286(137)
S
Pos.| Diém.| No.[ Long.[ Total =N
(em) | (cm) o SIS

1 [®16 | 4| 400 [1600
2 | o8|25| 137 | 3425 +1.00

\

llustracidn 25 Despiece de armaduras en columna

Fuente: Elaboracién propia
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3.5.5. Verificacion de zapata aislada

fck= Resistencia del hormigon a compresion.
fyk= Limite elastico caracteristico del acero.
Wmin=Cuantia minima AE-50

Mx= Momento de calculo en el eje x.

My= Momento de calculo en el eje y.

Ha= cortante en el eje X

Hb= cortante en el eje y

N= Normal de célculo.

8, = longitud en direccion x de la columna.
b, = longitud en direccion y de la columna.

r = Recubrimiento.

o = Esfuerzo admisible del suelo.

Ha

210 kg/cm?
5000 kg/cm?
0.0015
194000 kg cm
218000 kgcm
850 kg

1100 kg
44250 kg
35cm

35cm

4cm

3 kg/em?

llustracion 26 Variables a utilizar en el disefio de zapata

Fuente: Elaboracién propia
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e Calculo de la altura util

3
foa = 0.282 ,/fckz

— 4 fvd
1.6 Oadm

Por punzonamiento

_ |ao b, ab a,+b,
d‘J 7 "2k-1 " a

e Caélculo de la altura

h=d+r
e Verificacion de los esfuerzos generados
Peso propio:
B,=abhyy
Momentos flectores en la base:
M'y =M, + Hzh
M', = M, + Hyh

Esfuerzo maximo real:

N+P, 6M, +6M’b
0. =
max ab a b2 a?b
Como:
Omax < Oadm
Dimensiones de la zapata sera: a=155cm

e Clasificacion de zapata
v =60cm = 2h = 60

Se trata de una zapata flexible

foa = 9.93 kg/cm?

k =8.27

d =26.6cm

d=30cm
B, = 1802 kg

M’y = 161000 kg cm

M', = 243500 kg cm

Omax = 2.60 kg /cm?

cumple

b=155cm

cumple

h=30cm
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e Verificacién al vuelco

En la direccion a :

2 M’a ' ) )
En la direccion b :
b= 2 M b a ' '

e Verificacion al deslizamiento

En direccién a:

N + P,) tg(0.667 * 30
ya=( ») gI; )21.5 Yo =11.7>1.5
a

En direcciéon b:

N + P,) tg(0.667 * 30
Vb _(V+5) g; ) 215 Yo =820>15
b

e Célculo del diagrama de esfuerzos

llustracidn 27 Ubicacion de los esfuerzos en una zapata

Fuente: Elaboracion propia
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01 =

0, =

03

gy =

N+B 6M, 6M,
ab a b? ab
N+B 6M, 6M,
ab a b? ab
N +P, +6M’a M,
ab a b? ab
N+Pp+6M’a 6M,
ab a b? ab

2.190 kg/cm?

o, = 1.190 kg /cm?

o, = 1.975 kg /cm?

03 = 1.709 kg /cm?

04 = 2.494 kg /cm?

1.975 kg/cm?

1.709 kg/cm?

2.494 kg/cm?

llustracion 28 Esfuerzos en una zapata

Fuente: Elaboracion propia

e Calculo de la armadura a flexion en direccion X

Distancia al esfuerzo de disefio:

ao

x=015a, + ——

x = 65.30cm
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Esfuerzo:

(a—x) oy = 2.16kg/cm

Oy = 03+
x a

Momento y cortante:

X 04 — O,
M, = x> (2 3 x) o M, = 5074kg cm/cm
Oy — O.
Vv, = L“z—")x V, = 10.90 kg /cm
Armadura:
de
Ug = ug = 0.0858
© T bd?fu d
wg =g (14 pug) w, = 0.0931
A, =w,bd Jea A, = 12.08 cm?
fyd
Asmin = Wnin bd A = 6.05 cm?

Se escoge la mayor armadura en este caso sera  As=12.08cm?

Numero de barras

Ag
N barras —

— N =11
A¢12 barras

Espaciamiento entre barras

b
S =

N barras

S =14cm

Por lo tanto se dispondra:

11¢12 C/14cm ]

e Calculo de la armadura a flexion en direccion Y

Distancia al esfuerzo de disefo:

b—b,

> y = 65.30cm

y=0.15b, +
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Esfuerzo:

04— O
oy = 0y + 4 > 2(b—y) oy = 2.27 kg/cm?

Momento y cortante:

2 (o,—0
M, = ayy? + L“Ty) y 2 M, = 5153kg cm/cm
04— O
v, = L"Z—y)y V, =731kg/cm
Armadura:
M
yd
= = 0.0871
Ha ad? f.q Ua
ws = g (1+ pg) ws = 0.0947
_ fcd _ 2
A; =wgbd — A, =122 cm
fyd
Asmin = Wnin Q d AS = 6.05 sz

Se escoge la mayor armadura en este caso serd ~ As=12.2 cm?

Numero de barras

Acns
Nparras = Asmln Nyarras = 11
P12
Espaciamiento entre barras
a
S = S =14cm
Nbarras

Por lo tanto se dispondra:

[ 11 ¢12 C/14cm ]

e Verificacion por adherencia

de 3
= g =044 °f2
T 00dNTp = Toa = 044 Jfea

T=2.96 < fpq= 11.86 cumple
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[lustracion 29 Despiece de zapata

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.6. Disefio de la escalera de hormigén armado

Ye = 1,50 ¥s = 1,15

fex = 210,00 kg/cm? fyx = 5000 kg/cm?
foq = 140 Kglecm? fya = 4347.8 Kglem?
Ly =2,700m Longitud horizontal de la rampla.
L, =1,150m Longitud del descanso.

Z =3,800m Desnivel a salvar.

a=1150m Ancho de la rampa.

B =2,400m Ancho total del descanso.
t=0,150m Espesor de la losa, medida perpendicularmente.
r=0,030m Recubrimiento de la armadura.

h =0,300m Huella.

ch=0211m Contra huella.

N =18 Numero de peldafios.

-k

S S
llustracion 30 Vista en planta

Fuente: Elaboracion propia

Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera de subida como la de bajada
son simétricas, solo bastaran con verificar una de ellas y la otra tomara la misma

disposicién de la armadura.
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Debido a su inclinacion y poca luz éstas se pueden disefiar como losas macizas a las

cuales se les sobreponen los peldafios. Considerando sélo el trabajo a flexion,
Cargas sobre la losa de la rampla:

Appsq = Ly Ly = 3,105 m?

Qlosa =t * Yieae * @ = 431,25 kg/m

h * ch
=——*a= 0,0364 m3.

esc
Pppeldaﬁo = Vesc * ngeld *yy = 818,944 kg

_ Pppeldaﬁo

Apeldaiio = *a = 303,313 kg/m

Aosa

Qacap = 721,15 =828kg/m

dparan = 20 kg/m

C Mt = qesc + iosa + Gacab + dpar = 1666,307 kg/m

Cargas sobre la losa de descanso:

Qaesc =t * peso esp.H® xa = 431,25 kg/m

Qacap = 112 % 1,15 = 128.8 kg/m
CM total = qgesc + Qacap = 560 kg/m

Sobrecarga.- La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacién y se
obtiene de tabla de la Nb-87 la cual es de 300 kg/m?

Sobrecarga = q5c * a = 300 * 1,15 = 345 kg/m

Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera.- Los
momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando la

placa va unida a una pieza de gran rigidez.

Cuando el empotramiento es elastico en piezas de rigidez reducida (es decir, cuando

las piezas que llegan al nudo tienen rigideces parejas y, por tanto, se tiene un nudo
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rigido ni apoyado ni empotrado), no es en general necesario tomar la envolvente de
los esfuerzos correspondientes a los dos casos extremos de empotramiento y simple
apoyo (salvo si se quiere evitar a toda costa la fisuracion). Pueden tomarse, el
momento de empotramiento y el de vanos iguales en valor absoluto, e iguales a la
semisuma de los proporcionados por el céalculo para el caso de empotramiento
perfecto, lo cual resulta especialmente adecuado si el armado se hace con mallas
electro soldadas. Si el empotramiento se realiza en una viga, se recomienda colocar
armaduras negativas para resistir los momentos perfectos en la situacion de servicio;
pero al calcular las armaduras de vanos, en la situacién de agotamiento, debe
suponerse que la viga es un apoyo simple, ya que al fisurarse, disminuira su rigidez

torsional de forma decisiva.

Y para el célculo de la armadura principal se calculara como en una viga.
Transversalmente se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no seréa

inferior al 20% de la principal en los 3/5 centrales de la luz.

a) Para la armadura de vano.- Supuesta como un apoyo simple y con las cargas

ponderadas, se tiene que:

Qre= 3402,09 (kg/m qoe=1558,48 (kg/m)
lllllllllill)llllll MU
A | B

llustracién 31 Diagrama de cuerpo libre
Fuente: Elaboracién propia
Resolviendo por la estatica se tiene:
Rp = 474551 kg R, = 6232,377 kg

R4

" 1832
X = CMpy + SCry m

94



(CMRd + SCRd) * xz
2

Mmax+ =Ry *xx—

Mo = 5708,627 kg *m

Ra= 6232,377 (kg)
Muax= 5708,627 (kg.m)
[lustracion 32 Diagrama de momentos de la escalera

Fuente: Elaboracién propia

2,700 m 112 m

2700 m

- RaT 4745518 (ko)
115 m iy

/j y ff“
-~ 'V"/ + /.r"
/ 0
s o
o B m

s

£

R== 6232 377 (kg) Muax= 5708 627 (kg.m)

llustracion 33 Diagrama de momentos de la escalera esquema real

Fuente: Elaboracién propia
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b) Para la armadura negativa.- Supuesta como un apoyo empotrado y con las

cargas de servicio:

gre= 2126,307 (kg/m gok=974,05 (kg/m)
HHHHH(HMHH Wil

llustracién 34 Diagrama de cuerpo libre
Fuente: Elaboracion propia

Para el calculo del momento flector se considerara una redistribucion de momentos,
bajo la consideracion del grado de empotramiento (g), que nos relaciona los
momentos positivos con los negativos, haciendo que este sea igual a la semisuma de
los proporcionados por el calculo para el caso de empotramiento perfecto, de este

modo se tiene queé:
a=2.7m b=1.15m L=3.85m

et+e 1/24 +1/12 1
£ = = = —

2 2 16
N A C) IR S O
MAEZQ::2*<6_%*(8—3*%)> MBE:_ZJSZ*<4_3*%)

Operando y reemplazando en las ecuaciones, se tiene:
R, = 3482,570 kg Ry = 2868,616 kg

M, = 2508,696 kg * m Mg = 2133,964 kg * m
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Ma= 2508,696 (kg.m) Me= 2133,964 (kg.m)

Ra= 3992,570 (kg) Re= 2868,616 (kg)

llustracion 35 Diagrama de momentos

Fuente: Elaboracién propia

Ma= 2133,964 [kg.m)

Ra= 3992570 (kg)

Ma= 2508,696 (kg.m)

Ra= 3992 570 (kg)

M== 2133,964 (kg.m)

[lustracion 36 Diagrama de momentos esquema real

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.6.1. Determinacion de la armadura longitudinal positiva.

M, = 5708,627 kg * m Momento de célculo, en agotamiento.
Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.
b,=a=115m Ancho de rampa.

t=0,15m Espesor de la losa.

r=0,020m Recubrimiento de armadura.
d=0,126m Canto util.

El momento reducido de célculo sera:
Mgy

=—=0,212
He =425 by, * fog

Como: ug< w;m por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.

wWs * by, *d * foq
fyd

Célculo de la armadura minima (A yin):

Ag = = 13,209 cm?

Ag min = Wmin * by * h = 2,484cm?
Como: Ag > Agnin entonces el area de célculo sera:
Ag = 13,209 cm?
Numero de barras

N

N2de barras = = 6,572 = 7 barras

s 16

Con un area total de;
Ay =7%2,01 =14,07 cm?

Doénde:
14,07 cm? > 13,209 cm?  cumple.

[ 79016 mmc/20 ]
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3.5.6.2. Célculo de la armadura longitudinal negativa.

M, = 2508,696 kg * m Momento caracteristico de disefio.
Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.
b,=a=115m Ancho de rampa.

t=0,15m Espesor de losa perpendicularmente.
r=0,030m Recubrimiento de armadura.
d=0,12m Canto util.

El momento reducido de céalculo:

__ M 062
STy Y
Como: ug< w;m  por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.
Con ugz; = 0,062 se obtiene wg = 0,117, la armadura necesaria es:

W * by, *d * foq
fyd

Célculo de la armadura minima (Ag ymin):

Ag = = 3,449 cm?

As min = Wmin * by, * h = 2,484 cm?
Como: A; > Ag,in entonces el area de célculo sera:

As = 3,449 cm?
Numero de barras

N

N®de barras = = 6,86 = 7 barras

As $8

Con un &rea total de:
As =7 % 0,503 cm? = 3,521 cm?

Doénde:
3,521 cm? > 3,449 cm? cumple.

[ 79 8mmc/20 ]
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3.5.6.3. Célculo de la armadura de reparto.

Esta cuantia no serd inferior al 20% de la armadura principal, por lo que se tiene lo

siguiente:
A, = 13,209 cm?
Considerando el 20% se tiene:
A; = 0,20 13,209 = 2,642cm?

Numero de barras

Nede barras = = 6 barras

As ¢
Con un area total de:
A; = 60,503 cm? = 3,018 cm?
Doénde:

3,018 cm? > 2,642 cm?  cumple.

[ 6p8mmc/20 ]
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Seccion A—A
2.7

7P188c,/20(506)

7P2¢16¢c/20(411)

130
—1
15
30 16
—
138
7P3816¢c/20(184)

Muro de fabric
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Seccion C—C

Forjado
) 1.15 ) 2.7 )
1
— —— o
98c/20 44444,:Ic
98¢ /20
O?
™ 38c /20 #8c/20
oL $16¢c/20
ot
\@W6c/20
I 30
7P798c¢/20(401)
Muro de fébrica 30

/b&
5
7P688¢/20(189)
144 5
—
15 30 7P8816¢/20(521)
10 136

llustracion 37 Despiece de armadura

Fuente: Elaboracion propia
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3.5.7. Disefno de la losa alivianada

La verificacion se lo realizara la losa que se muestra en la ilustracion 37

[

U29
h=20+5

llustracion 38 Esquema de losa
Fuente: Elaboracion propia
La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:
e Viguetas pretensadas.
e Complemento aligerante de Plastoform.
e Losa superior de hormigon.

Hormigén.- La préctica actual pide una resistencia de 350 a 500 kg/cm? para el
concreto presforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es

de 200 a 250 kg/cm? aproximadamente.
Adoptandose las siguientes resistencias caracteristicas:
f'ep =350 kg/cm? Hormigén pretensado.
fee =210 Kg/cm?  Hormigdn armado.

Acero.- El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir preesfuerzo y

suministrar la fuerza de tension en el concreto presforzado.
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La tension de rotura Gltima del acero pretensado (Segun la guia de productos:
CONCRETEC), es:
fomaxx = 18000 kg/cm?

Luz de célculo.- La luz de célculo de cada tramo de forjado se medira, entre ejes de

los elementos de apoyo.

Las viguetas se dispondran enfrentadas entre si y apoyadas en un minimo de 5 cm.
L = 4.90 m Luz de calculo para las viguetas pretensadas.

Propiedades geométricas de los materiales:

e Dimensiones del plastoform.- 20x46x100 (Segun la guia de productos:
CONCRETEC).

llustracion 39 Caracteristicas geométricas del Plastoform
Fuente: Elaboracion propia

o Dimensiones de la vigueta pretensada.- (Segin la guia de productos:
CONCRETEC).

Armadura: Variable en funcion de: Cargas actuantes, espesor de la losa,

longitud de viguetas y complementos.
Altura: 12 cm

Ancho: 12 cm
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Célculo del ancho efectivo (b,) Se puede asumir que es igual al caso de vigas

enT

De forma aproximada puede suponerse que, en la cabeza de compresion, el
ancho efectivo del ala es igual al ancho del nervio mas un quinto de la distancia
entre puntos de momento nulo, sin sobrepasar la anchura real del ala, de este

modo se tiene que:

1
be =by+5xly <b

b.: Ancho efectivo (cm).
b, = 4 cm Ancho del nervio de la vigueta pretensada.
l, = 4,3 m Luz entre puntos de momentos nulos.
b = 50 cm Separacion real entre viguetas.
b, =4+ 1/5 % 430 = 90,00 cm

Como en ningun caso el ancho efectivo serd mayor que la separacién real entre

viguetas, entonces se tiene que:
b, = 50,00 cm

Célculo de la relacion modular 6 coeficiente de equivalencia.- Los esfuerzos
elasticos en una viga compuesta se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos. Esta diferencia se puede tomar en cuenta en los
calculos usando el concepto de la seccion transformada, mediante el cual el
concreto colocado in situ de menor calidad puede transformarse en una seccion
equivalente mas pequefia de concreto precolado de mas alta calidad. Si se desea

transformar del hormigon armado al hormigon pretensado:
E
fe=7—+* fcp - fe=nx fcp
Ecp

fe; Ec: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon armado

respectivamente.
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feps Ecp: Esfuerzo, modulo de deformacion del hormigon pretensado

respectivamente.

n: Relacion modular de los concretos, donde el concreto colocado in situ de

menor calidad
E
n=—= e =0,775
Ecp ﬁ:p

= 50

-5

Ilustracion 40 Caracteristicas geométricas de la carpeta de hormigén in situ.
Fuente: Elaboracién propia
A, = 366.5 cm? Area de la seccion compuesta.

L. = 4642 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

Base con una resistencia de 350 kg/cm?

btr = n*bh=38.75cm

Para la carpeta de hormigon colado in situ:

I,10 = 4642 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

n=0,775 Coeficiente modular.

1350 == 1210 *Nn = 3602 Cm4

b * h3 3|l350 * 12
I350 = EvE - h = T 10.37cm
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Acciones de cargas considerada sobre la losa alivianada.- Resumen de cargas
consideradas sobre la losa alivianada (del Apartado 3.7.1 del presente proyecto):

PCarga por entrepiso — 112 kg/mz
PPPeso propio de la losa = 250 kg/mz

SCSobrecarga viva = 300 kg/m2
Luz de célculo de las viguetas pretensadas: L = 435 m

Separacion entre viguetas: b = 0,50 m

Cargas distribuidas linealmente sobre las viguetas:

Carga muerta: CM = 181,00 kg/m

Sobrecarga viva: SC =300 %0,50 =150 kg/m
La carga caracteristica total sobre la vigueta es:

qr = 331,00 kg/m Cargas de servicio.

qq = 1,6 «331,00 = 529 kg/m Cargas ponderadas.
Limitacion de la fuerza de pretensado inicial.

La fuerza de pretensado inicial, P,, ha de proporcionar en las armaduras activas una

tension no superior al menor de los limites siguientes:

0,75 * fp max k 0,90 * fpk

fp maxk = 18000,00 kg/cm?® Tensién de rotura ultima del acero de pretensado,

obtenida de la Guia Técnica de CONCRETEC.
0,75 * fy max k = 0,75 * 18000 = 13500 kg/cm?
0,90 * fp, = 0,90 * f,, = 3780 kg /cm?

Por la tanto se considera un esfuerzo permisible de tension en el acero de presfuerzo,

cuando se aplique la fuerza del gato, de:

fps = 13500 kg/cm?
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Resistencia a compresion del hormigén a los 7 dias.

Resistencia a la compresion especificada del hormigon en el momento de la carga
inicial o en el momento de aplicar la fuerza a los tendones, a los 7 dias de edad el

hormigon tendra una resistencia del 80% de la prevista a los 28 dias:
£l = 0,80 350 = 280,00 kg/cm?

Inecuaciones basicas para el calculo de los esfuerzos elasticos a flexion en vigas

no agrietadas.

Mo' Cl Po'e'Cl Po 0
I YT A
M,
\Mo
_il —/ - - -—f— + — + —-— =
o]
© P
“ P o€
MsC. _PgeC, P 061
+ OI z — oI z _f O’GIfCJ

llustracidn 41 Esfuerzos elasticos en una viga presforzada sin agrietar
Fuente: Nilson Arthur H. “Diseno de Estructuras de Concreto, Duodécima Edicion”

El procedimiento adoptado para el disefio del elemento, es el basado en la
aproximacion de esfuerzos, tan cerca como sea posible, de los esfuerzos limites, bajo

los estados de carga que controlan el disefio.

Tensiones en las fibras superior e inferior de la viga donde los esfuerzos de

compresion son de signo negativo:

t=20
My *Cyo (Po*eg)*xCio Py
_ MyxCyo (Po*eg)*xCy Py
20 = - —— 2= fu
Iy Iy A
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MT*C1oo+(ﬁ*Po*eoo)*C1oo B * Py

fieo = I I AL = fef
Mr * Cheo (B*Pp*ex)* (e B *Py
20 T I, ~a, S
Donde:
M,: Momento debido a peso propio de la vigueta (estado inicial) (kgcm).
My: Momento debido a la totalidad de las cargas (kgcm).
C,: Brazo mecanico superior (cm).
C,: Brazo mecanico inferior (cm).
1. Momento de inercia en la seccion con respecto al eje que pasa por el centro de
gravedad de la seccion (cm?).
Aq: Areade la seccion de concreto que resiste la transferencia de cortante (cm?).
P,: Fuerza de pretensado inicial (kg).
e.  Excentricidad méaxima de los cables de pretensado con respecto al cg (cm).
B:  Factor de pérdidas que reduce la fuerza de pretensado a largo plazo.
fti: Esfuerzo de tension permisible inmediatamente después de la trasferencia
(kg/cm?).
fei:  Esfuerzo de compresion permisible inmediatamente después de la trasferencia.
fer- Esfuerzo de compresion permisible bajo carga de servicio, después de todas las
pérdidas.
fes. Esfuerzo de tension permisible bajo carga de servicio, después de todas las
pérdidas (kg/cm?).
f/: Resistencia a la compresion especificada del hormigoén a utilizar en el disefio
(kg/cm?).
fzi: Resistencia a la compresion especificada del hormigon en el momento de la

carga inicial o pretensada (kg/cm?).

109



Esfuerzos permisibles del hormigon.

La normativa norteamericana ACI, muy distinta a la europea en este tema en
concreto, es del maximo interés al estar basado en una intensa experimentacion y en

una larga experiencia de uso. Las limitaciones sugeridas son:

f.i=08x /fc’i = 0,8 V280 = 13,387 kg/cm?

foi = —0,6 % fl. = 0,6 * 280 = —168,00 kg /cm?
fer = —0,45 % f! = —0,45 * 350 = —157,500 kg /cm?

fi = 1,6 =\/f] = 1,6 *V350 = 29,933 kg/cm?

Consideraciones de las inecuaciones de condicion:

o Se define una seccidén de la vigueta (Verse ilustracion 41; segun guia de
productos CONCRETEC)

o Se asume inicialmente la cantidad de armadura a usar, y de esta se comienza a
realizar un proceso iterativo hasta hallar la seccion optima y la fuerza de

pretensado.

Determinandose de este modo la siguiente seccion:

7.1em

4 9cm
B6.5cm
4 5em
-

256cm 1,8em

1.5cm

llustracion 42 Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado (F)) con respecto al cg

Fuente: Elaboracion propia
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 YAjxd 01263+ 1,540,126 % (15 + 5,5)
Yo =754 T 0,126 * 4

Yep = 2,875 cm
o El momento M, provocado por el peso propio de la vigueta:
Yieae = 2500 kg/m3
Ayigueta = 79,50 cm?
q = Yueae * Avigueta = 0,199 kg/cm

=490 cm

2
My =q * i 5964.9kg * cm

a) Verificacion de las inecuaciones de condicién cuando solo actdan las

tensiones producidas por el peso propio y la fuerza de pretensado:

Célculo de las caracteristicas geométricas:

3em &em 3em
- P — -

| (N =
s
o~

£
- =
- .,' 3
3 -

~

E
g 2
o (S el ©

‘ "

| o |
| &
S
= ]
a | R
g &
| o~ o~

1 1 \

dcm dem dem

- - - -

12cm

e -

llustracién 43 Caracteristicas geométricas de la vigueta pretensada

Fuente: Elaboracion propia
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A, = 79,50 cm? Area de la seccion transversal de la vigueta.

C; =7,104cm Brazo mecanico superior.
C, = 4,896 cm Brazo mecéanico inferior.
L, = 1115,456 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

f/ =350 kg/cm? Resistencia caracteristica del H°P° a los 28 dias.
eo = 4,896 — 2,875 =2,021cm

Realizando operacion y reemplazando en las inecuaciones se tiene que:

t=0
My * Cio  (Poxeg)*Cip Py
M, * C Py xey) *x C P
= 0 20_(0 0) 20__02fd
IO IO AO
Cumpliéndose que:
fi0 < fri —35.85<13,39 Cumple.
f20 2 fei — 120 = —168, Cumple.

b) Calculo de momento que resiste la vigueta en la situacion de servicio:

Toda la seccién con una resistencia de f., = 350 kg/cm?.

S

1514 ————=o, 723
- J 2,88
12,27

[lustracion 44 Caracteristicas geométricas de la seccion homogeneizada

Fuente: Elaboracion propia
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Ay = 482 cm? Area de la seccion compuesta homogeneizada.

Ciew = 1514 cm Brazo mecanico superior.

Cro = 7.23cm Brazo mecanico inferior.

I, = 14780,55 cm* Momento de inercia con respecto del eje x.

B =08 Factor de pérdidas a largo plazo.

f. =350 kg/cm? Resistencia caracteristica de compresion a los
28 dias.

€swn = 15.14 — 2,875 = 12.26 cm Excentricidad desde el eje neutro de la
seccion compuesta al punto de aplicacion de la fuerza de pretensado.

Calculo de la fuerza de pretensado inicial
Po=4*fps*Aps (¢p4) = 6785.84

Reemplazando y realizando operacién en las inecuaciones de la etapa de tiempo
infinito, se tiene que:

Cumpliéndose que:

fer = —0,45 % f/ = —0,45 * 350 = —157,5 kg /cm?

fir = 1,6 % [f/ = 1,6 * V350 = 29,93 kg/cm?

t =0
Mg * Cieo  (B*Py*ex)*Cies B *F
- _ - >
My = 365552.1 kgem
Mg % Creo (B *Py*ew)*Ch0e PPy
fr0 = - - < fir

I I Ay
My =106795.2 kgcm

Calculo del momento méaximo que debera resistir la losa alivianada.- Las

viguetas seran calculadas como elementos simplemente apoyados:

q =331kg/m Cargas de servicio.
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2
My =q=* i 99341.4kgcm

Como:
My =99341.4 kgcm < My = 106795.2 kgem cumple

Calculo de la armadura de distribucion.- En la carpeta de compresion de hormigdon
se colocara una armadura de distribucién constituida por barras separadas como
méaximo de 30 cm, y en direccion perpendicular a las viguetas, cuya area A, en

cm?/m, cumplira la condicion:

50 xh, 200

- >
f}d f}d

Donde:
h, = 5 cm : Espesor en cm de la losa de hormigdn en el centro de la pieza.

fya = 365,2174 MPa: Resistencia de calculo de la armadura de reparto en
MPa.

A > 0,685 > 0,548
Por lo tanto la armadura de reparto a usar es:
As; = 0,685 cm?/m

Se considerara un diametro mnimo de las barras de: @ =6mm ; A4 =

0,283 cm? y una separacion entre barras de 30 cm como maximo.

El numero de barras necesarias por cada metro es de (N¢ Fe):

N

NeFe =

= 3 barras/m
As¢6

As p10 = 3 % 0,283cm? = 0,849 cm?/m

Doénde:
0,849 > 0,685 Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizaran: 39 6 mmc/30 cm
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La armadura de reparto es para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones en su plano. Por lo que

estas armaduras se dispondran como una parrilla, formando recuadros de 30x30 cm

Verificacion de la deflexion.- Si la fuerza de pretensado se conoce con precision, si
los materiales se esfuerzan dentro de sus rangos elasticos, y si el concreto permanece
sin agrietarse, entonces el célculo de la flexion de un miembro presforzado no
presentara ninguna dificultad especial. Se calculara la deflexion debida a la carga
total sobre el elemento como en cualquier otro miembro en flexion, y se sobrepone a

la deflexion del presfuerzo.

La deflexion maxima permisible es de L/400, por lo tanto se debera cumplir que:
App + Aps < L/400

Deflexion debida a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple, es:

q =529kg/m

E. = 275336,16 kg/cm?
[ =490 cm

I, = 14780,55 cm*

y 5 g=xI*
= — %k
PP384 " E. %I,

=0.98cm

Deflexion debida a la fuerza de pretensado.- Esta es considerada como favorable

por presentar una deflexion cdncava hacia arriba.

P, = 5428,67 kg Fuerza de pretensado efectivo.
e=1227cm

E. = 275336,16 kg/cm?

[ =490 cm

I, = 14780,55cm*

1 Poxexl?
Apg=—oxt

ps 3 * E.+1, =—-0.49cm
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Superposicion de las deflexiones y verificacion de deflexion permisible:
App + Aps = 0,98 — 0,49 = 0,49 cm
L/400 = 490/400 = 1,22 cm
0,49cm <1,22cm Cumple

3.5.8. Disefio de rampa

llustracién 45 Esquema de la rampa

Fuente: Elaboracién propia
Pendientes en la rampa
En longitudes hasta 3 m pendiente maxima de 12%
En longitudes hasta 10 m pendiente maxima de 10%
En la longitudes mas de 10 m pendiente maxima 8%

Acciones de cargas considerada sobre la losa de la rampa.- Resumen de cargas

consideradas sobre la losa
— 2
PCarga por entrepiso — 112 kg/m
— 2
PPPeso propio de la losa — 375 kg/m

SCSobrecarga viva = 300 k«g/mz

Luz de célculo L = 4.25m
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Cargas distribuidas linealmente sobre una faja de 1m

q: =787 kg/m
q=787kg/m
1 1 1 ) ) ) 1 1 1 1 | ! ! \ 1 1 )
| 4 s s
e 245 = ~2.90 e -3,60 - — 4.27 -

llustracion 46 esquema de cargas de rampa
Fuente: Elaboracién propia

Diagrama de momentos

llustracion 47 diagrama de momentos de faja de 1m
Fuente: Elaboracién propia

Determinacion de la armadura longitudinal positiva

Datos :
My = 1825.6 kgm Momento de célculo, en agotamiento.
Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.
b,=1m Ancho de faja.
t=0,15m Espesor de la losa.
r=0,025m Recubrimiento de armadura.
d=0,125m Canto util.
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El momento reducido de calculo sera:

Mq

=—=1(,084
M = 02 by, * fog

Como: ug< Uiim por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.
Para determinar la armadura en traccion se entra con u,; = 0,84 tabla universal de

calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,089

ws * by, *d * foq
fyd

Célculo de la armadura minima (Ag ymin):

Ag = = 3.57 cm?

Ag min = Wmin * by * b = 2,7cm?
Como: Ag > Agin entonces el area de célculo sera:
A; = 3.57 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 10 mm con

un érea de Ag 410 = 0.503 cm?, entonces el nimero de barras seran:

N

= 4.55 =5 barras

N%de barras =
s $10

Con un area total de:
A, =5%0.785 = 3.92 cm?

Donde:

3.92cm? > 3.57 cm?* Cumple
Por lo tanto se usaran: 59 10 mm c/20
Célculo de la armadura longitudinal negativa
Datos:
M, = 2192 kg *m  Momento caracteristico de disefio, en servicio.

Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.
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b,=1m Ancho de faja

t=0,15m Espesor de losa perpendicularmente.
r=0,025m Recubrimiento de armadura.
d =0,125m Canto util.

El momento reducido de céalculo sera:

Mq

=—=0.10
Ha = 02 by + fog

Como: ug< w;m por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la armadura en traccion se entra con u,; = 0.10 tabla universal de
calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,11, la armadura necesaria

€es:

W * by, *d * foq
fyd

Célculo de la armadura minima (Ag ymin):

Ag = = 4.33 cm?

Ag min = Omin * by * h = 2.7 cm?
Como: A; > Ag,in entonces el area de célculo sera:
Ag = 4.33 cm?

Para determinar el niimero de barras se considerard un diametro de @ = 10 mm con

un area de A 410 = 0,785 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N

s $8

Nede barras = = 5.51 = 6 barras

Con un area total de:
As = 6 % 0,785 cm? = 4.71 cm?
Donde:
471 cm? > 4.33 cm?  Cumple.

Por lo tanto se utilizara: 6 10 mm c/15
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Calculo de la armadura en direccion x

Datos:

M, = 1560 kg *m  Momento caracteristico de disefio, en servicio.

El momento reducido de céalculo sera:

___ M _ o7
Ha _dz*bw*fcd -
Como: ug< uym por lo tanto la pieza no necesita armadura de compresion.

Con u,; = 0.07 tabla universal de calculo a flexion simple o compuesta y se
obtiene wg = 0,075

(Ds*bw*d*fcd_

fyd

Célculo de la armadura minima (A 1in):

3 cm?

As =

Agmin = Wmin * by, * h = 2,7 cm?
Como: A, > Agnin entonces el area de célculo sera:
A = 3 cm?

Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 10 mm con

un area de A 410 = 0,785 cm?, entonces el niimero de barras a usar seréan:

N

s $8

N2 de barras = = 5.96 = 6 barras

Con un area total de;
As = 6% 0,503 cm? = 3.02 cm?

Donde:

3.02cm? >3.cm?  Satisfactorio.

Por lo tanto se utilizara: 6 8 mm c/15
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4. APORTE ACADEMICO

Como aporte académico se propuso el disefio de viga plana y comparacion técnica

econdémica con una viga peraltada.

El proyecto desde su concepcién arquitectonica plantea pocos ambientes con luces

significativas en cuanto a magnitud, que van desde los 2.5 m hasta los 7.5 m.

En base a las implicaciones de la arquitectura se resuelve plantear el uso de este tipo

de viga

La alternativa de viga plana nos ofrece tener ambientes mas estéticos, que pueden ser

beneficiosas para el tema de ventilacion e iluminacion natural de los ambiente. .
A continuacion se muestran el disefio

4.1. Disefio de viga plana

4.1.1. Verificacion de la armadura longitudinal positiva

L=Luz de calculo 55m

fck= Resistencia del hormigdn a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Md= Momento de célculo o disefio 780000 kg cm
h= Canto total de la seccion rectangular 25cm

bw= ancho de viga 50 cm

r = Recubrimiento 3cm

e Caélculo del canto util
d=h-71 d=22cm

e Calculo de resistencia de disefio del hormigén y acero

fek
fea == fea = 140 kg/cm?
Ye
fyk 2
fya = }/_ fya = 4347.8kg/cm
S

e Calculo de momento reducido de disefo
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Mq

=— g = 0.23
by, d2f.q d

Ug

Por el tipo de acero se tiene que py;, = 0.319 vy Whin = 0.0028
Como: i = 0.319 > uy; = 0.23 no necesita armadura a compresion
e Calculo de la cuantia

Con el valor u,; = 0.23 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se
tiene:

wg = 0.276

e Calculo de la armadura necesaria

As =wg b, d Jea A; =9.79 cm?
fya
e Célculo de la armadura minima
Ain = Winin by d Ain = 3.08cm?
Como: Apin = 3.08 cm? < A = 9.79 cm? se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes diametros y niumeros de barras

[ 2012 + 4016 ]

e Caélculo de la armadura real
Aot = 2% 1.13 + 4 % 2.01 Ayeqr = 10.3 cm?
Como: Ag =9.79 cm? < A,eq = 10.3cm? cumple

4.1.2. Verificacion de la armadura longitudinal negativa izquierda

L=Luz de calculo 55m

fck= Resistencia del hormigén a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Md= Momento de célculo. 820000 kg cm
h= Canto total de la seccion rectangular 25cm
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bw= Ancho de viga 50cm
r = Recubrimiento 3cm

e Calculo del canto util

d=h—r—g d=22cm

e Calculo de resistencia de disefio del hormigon y acero

fek
fea == fea = 140 kg/cm?
Ye
_ 2
fya == fea =4347.8kg/cm

Vs
e Calculo de momento reducido de disefo

- _Ma = 0.242
Por el tipo de acero se tiene que py, = 0.319  y Whin = 0.0028

Como:  pim = 0.319 > u,; = 0.242 no necesita armadura a compresion

e Caélculo de la cuantia

Con el valor u; = 0.242 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se

tiene:
we = 0.294

e Caélculo de la armadura necesaria

A, =wg b, d Jea A, = 10.43cm?
fya
e Calculo de la armadura minima
Amin = Wmin by d Apin = 3.08cm?
Como: Ain = 3.08 cm? < A, = 10.43 cm? se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes diametros y numeros de barras

[ 2020 + 4012 ]
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e Calculo de la armadura real
A, =4%1.13+2+3.14 Aveqr = 10.8cm?
Como: A, =10.43 cm? < A, .4 = 10.8cm? cumple

4.1.3. Verificacion de la armadura longitudinal negativa derecha

L=Luz de calculo 55m

fck= Resistencia del hormigon a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Md= Momento de calculo. 390000 kg cm
h= Canto total de la seccion rectangular 25cm

bw= Ancho de viga 50 cm

r = Recubrimiento. 3cm

e Calculo del canto util
0
d=h—r—§ d=22 cm

e Calculo de resistencia de disefio del hormigén y acero

fek
foa =— feqa = 140 kg/cm?
Ye
_ vk _
fyd = )/_ fcd = 4347.8 kg/cm
S

e Calculo de momento reducido de disefo

- _Ma =0.115
nu'd - deZde Md - Y
Por el tipo de acero se tiene que i, = 0.319 y Woin = 0.0028
Como:  pyim = 0.319 > uy = 0.115 no necesita armadura a compresion

e Calculo de la cuantia

2
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Con el valor u; = 0.115 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se
tiene:

ws = 0.125

e Calculo de la armadura necesaria

A, =ws b, d Jea A = 4.42 cm?
fya
e Calculo de la armadura minima
Ain = Winin by, d Apin = 3.08cm?
Como: Amin = 3.08 cm? < Ag = 4.42 se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes diametros y niumeros de barras

e

e Calculo de la armadura real
Apog = 4% 1.13 Ayoq = 4.52 cm?
Como: Ay, =4.42cm? < A,.q = 4.52cm? cumple

4.1.4. Verificaciéon de la armadura transversal

L=Luz de célculo 55m

fck= Resistencia del hormigdn a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Vd= Cortante de disefio o Célculo 16005 kg

h= Canto total de la seccion rectangular 25cm

bw= Ancho de viga. 50 cm

r = Recubrimiento. 3cm

e Calculo de resistencia de disefio del hormigén y acero

fex
fea = y— fea = 140 kg/cm?
C
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fyk

fya =— fea = 4347.8 kg/cm?

Vs

Nota: como fyd>4200kg/cm? y la norma no permite fyd mayores a 4200kg/cm?
fyd=4200kg/cm?

e Calculo de la resistencia virtual

for = 0.282 3/ for? for = 9.96 kg /cm?

e Calculo de resistencia a cortante del hormigon

Veu = fevo by d Veu = 10956 kg

Vg=16005kg < V., =10956 kg Nocumple
Por lo tanto necesita armadura transversal
e (Célculo de agotamiento por compresion oblicua en el alma
Vo =03 f.q b, d V,, = 46200 kg
Vou =Va — Ve Vou = 5049 kg
e Calculo de la armadura transversal

Vou t

Ast = W Ast = 5.86 sz
' y
e Calculo de la armadura minima
A _ de _ 2
st min — 002 t bW E ASt min — 322 cm
y
Se asume Aq= 5.86 cm?’/m para una pierna sera 1.46 cm?
A .
Nparra = = ilszlzrna Nparra =522 =106

e Calculo de la separacion entre estribos
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t

S s =16.6

N barra

Se dispondra los siguientes

[ ¢$ 6c/15cm ]

4.1.5. Verificacion de la deformacion.- la deformacion se satisface si los
movimientos (flechas o giros) en la estructura o elemento estructural son menores que

unos valores limites maximos.

La comprobacion de la deformacién tiene que realizarse en los casos en que las
deformaciones pueden ocasionar la puesta de fuera de servicio de la estructura por

razones funcionales, estéticas u otras.

La deformacion total de un elemento de hormigén es la suma de diferentes
deformaciones parciales que se producen a lo largo del tiempo por efecto: de las
cargas que se introducen, de la fluencia lenta y retraccion del hormigon y de la

relajacion de la armadura activa.

La flecha producida por la carga actuante se denomina flecha instantanea y la

producida por los demaés efectos a lo largo del tiempo se denomina flechas diferidas.
Ademas de esto, debe distinguirse entre:

e Flecha total a plazo infinito, que es la debida a la totalidad de las cargas
actuantes. Esta formada por la flecha instantanea producida por la totalidad de
las cargas actuantes mas la flecha diferida producida a un tiempo

suficientemente largo.

e Flecha activa respecto a un elemento dafiable. Esta flecha es la que se produce
en la viga en cuestién una vez que la carga del tabique (elemento dafiable)
empieza a actuar. Por ello esta carga debe estar condicionada por las

condiciones funcionales o de rotura del elemento que carga sobre ella.

En edificios normales, en general, se adopta valores de flechas totales maximas

relativas, es decir, en funcion de la longitud de la barra (viga). Asi un valor muy
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utilizado, a falta de condiciones particulares mas restrictivas es L/250, para plazo

infinito y por otro lado, se suele utilizar L/400 para la flecha activa maxima.

Calculo de la flecha instantanea.- El célculo de la flecha instantanea depende de
varios factores. Ellos son: la vinculacion de la barra, el tipo de carga, el tipo de
material, los esfuerzos, etc. Para empezar hay que decir que generalmente se

considera la flecha de flexion y se desprecia el efecto que produce el cortante.

Por ejemplo, para una viga biarticulada, cargada uniformemente, la flecha en su luz
media seré:

5 a4 1*
384 E x1I

fint =

Se ve qué la flecha depende de una constante (que depende de la vinculacion de los
extremos), la carga (caracteristica), la luz, el material y el momento de inercia. De

todos ellos hay dos que merecen especial atencion, ellos son E y 1.

Por lo general se adopta el valor del modulo de deformacion secante, por ser menor

que el tangente para asi obtener una flecha conservadora, el modulo de deformacion

secante es:
N kg
fem = foxos +8=21+8=29 —73=290_"
E; = 8500 * 3/fum = 26.114,69 kg
c cm . ) mm2

fem: Resistencia media del hormigon a los 28 dias de edad.

El otro coeficiente es el momento de inercia. Que para el caso del hormigon armado
existe una seccion compuesta (hormigén y acero) por lo que la seccion debera ser

homogeneizada antes de ser aplicado.

Me\® Me\®
Ie:<M—a> *Ib+[1—(M—a) l*IfSIb

Donde:
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I.: Inercia equivalente.

M,: Momento flector maximo aplicado a la seccidon en el instante en que se evalua la

flecha.
Mg: Momento nominal de fisuracion de la seccion, que se calcula mediante la
expresion,

My = fer i x Wp

fet 51+ Resistencia a flexotraccion del hormigon.

3
fet,;1 = 0,3 * chkz

W,,: Modulo resistente de la seccidn bruta respecto a la fibra extrema de la seccion.
I,: Momento de inercia de la seccion bruta.

Ir: Momento de inercia de la seccion fisurada en flexion simple, que se obtiene
despreciando la zona de hormigén en traccion y homogeneizado las areas de las
armaduras activas adherentes y pasivas multiplicandolas por el coeficiente de

equivalencia.
De lo anterior se tiene que:

b * h? b * h3
W, = G = 5208333.3 mm?3 I, = 12 = 651041666.6 mm*

M, = 4875000 kg * mm

kg
mm?2

fet,1 = 0,228 - M; = 1187499.9 kg * mm

Luego para hallar el momento de inercia de la seccion totalmente fisurada es
necesario conocer la posicion de la linea neutra (x), que para una seccion rectangular

es:
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) [ 2*(1+—p2:2)
x=n*p1*d*(1+—2)*—1+ 1+ 'Dlp
1+52

| (e

2
I

|

P1

Donde:
n= L = ’ = 8,04 oeficiente de equivalencia.
=—1_=0,00896 =—2_=0,00393
p1 = =0, P2 = =0,

r'=25mm
Y por lo tanto:
x = 64,488 mm

A partir de aqui, la inercia de la seccidn fisurada se halla como:
X X
I¢ =n*A1*(d—x)*(d—g)+n*A2*(x—r)*(§—r)
I; = 247203368,85 mm?*

Finalmente la inercia equivalente sera:

My  1187499.9

=" =244 I, = 253069840.5 mm*
M, 4875000 ¢ i

Luego la flecha instantanea es:

dtotal = qpp + dcm = 424 kg/cm

fint = 4.64 mm

Calculo de la flecha diferida.-
e S
1+50%*p,

Donde:
p2. Cuantia geométrica de la armadura de compresion (A4,) referida al area de la

seccion util, en la seccion de referencia.
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&: Coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los valores:

Duracion de lacarga | ¢
5 6 més afos 2
1 afio 1.4
6 meses 1.2
3 meses 1
1 mes 0.7
2 semanas 0.5
Adoptandose un valor de:
§=2 p, = 0,00393

Y de esto se tiene que la Flecha Diferida es:

$

A=r—7——
1+ 50 =*p,

=1.51

fdif = fine *A = 7.00 mm
La flecha total sera:
ftotal = fdif +fint =464+ 7.00= 11.64mm

Se adopta un valor méximo para la flecha de:

550

L — T

Cumpliéndose:
ftotal < fadm

11.64mm < 13.8 mm  Cumple
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ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNID. | CANTIDAD
PRODUCTIVO | TOTAL
1. MATERIALES
CEMENTO PORTLAND kg 325.00 1.10 357.50
ARENA 3 0.50 110.00 55.00
GRAVA 3 0.70 120.00 84.00
ALAMBRE DE AMARRE kg 2.50 13.00 32.50
FIERRO CORRUGADO kg 145.10 8.29 1202.90
MADERA DE CONSTRUCCION pie2 43.04 8.00 344.30
CLAVOS kg 2.50 13.00 32.50
TOTAL MATERIALES | 2102.20
2. MANO DE OBRA
ALBANIL hr 10.00 17.50 175.00
AYUDANTE hr 24.00 12.50 300.00
ENCOFRADOR hr 22.00 17.50 385.00
ARMADOR hr 12.00 125.0 150.00
SUB TOTAL MANO DE OBRA | 1010.00
CARGAS SOCIALES 55% 555.50
IMPUESTOS IVA MANO DE OBRA 13% 203.52
TOTAL MANO DE OBRA | 1769.02
3. EQUIPO MAQUINARIA'YY HERRAMIENTAS
HORMIGONERA hr 1.00 20.00 20.00
VIBRADOR hr 0.80 13.00 10.40
HERRAMIENTAS 5% 88.45
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIAY HERRAMIENTAS 118.85
4. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
GASTOS GENERALES 10% 399.01
5. UTILIDAD
UTILIDAD 10% 438.91
6. IMPUESTOS
IMPUESTOS IT 3,09% 149.18
TOTAL PRECIO UNITARIO | 4977.16
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Costo total de viga plana 4977.16*0.6875=3421.79bs

()
T AD
151_
N=AY
46
(P39} 550 (o)
2eP 0[230)
———1410
— 4812{580) |,
| IINIIEEEESENEEEEEEEEEEENEEEENERENEEEAEE
¥
4¢16(580)
143 21 2(385)
IExZedbic /15
S Y =}
4.2. Diseio de viga peraltada
4.2.1. Verificacién de la armadura longitudinal positiva
L=Luz de calculo 55m
Md= Momento de célculo o disefio 780000 kg cm
h= Canto total de la seccion rectangular 45 cm
bw= ancho de viga 25cm
r = Recubrimiento 3cm
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e Calculo del canto util
d=h-r d=42cm
e Calculo de momento reducido de disefo

My

= — =0.12

Por el tipo de acero se tiene que yym = 0.319 y Woin = 0.0028

Como:  pim = 0.319 > u,; = 0.126 no necesita armadura a compresion

e Calculo de la cuantia

Con el valor u; = 0.126 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se

tiene:
wg = 0.138

e Calculo de la armadura necesaria

Ag =wgb, d Jea Ag = 4.67 cm?
fya
e (Célculo de la armadura minima
Apmin = Winin by d Apmin = 2.94 cm?
Como: Apin = 2.94 cm? < A, = 4.67 cm? se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes didmetros y nimeros de barras

[ 2016 + 1912 ]

e Calculo de la armadura real

Apoqy = 2% 2.01 +1.13 Areqt = 5.15 cm?

Como: A, =4.71cm? < A,.q = 5.15 cm? cumple
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4.2.2. VERIFICACION DE LA ARMADURA LONGITUDINAL NEGATIVA
IZQUEIRDA

Md= Momento de célculo. 820000 kg cm

e Calculo de momento reducido de disefo

= M =0.133
Ha = bwdzfcd Ha =7
Por el tipo de acero se tiene que uym = 0.319 y Whin = 0.0028
Como:  pim = 0.319 > u,; = 0.133 no necesita armadura a compresion

e Calculo de la cuantia

Con el valor u; = 0.133 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se

tiene:
w; = 0.146

e Caélculo de la armadura necesaria

Ag =wgb, d Jea Ag = 4.93 cm?
fya
e Célculo de la armadura minima
Apmin = Winin by d Apmin = 2.94 cm?
Como: Apin = 2.94 cm? < A, = 4.93 cm? se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes didmetros y nimeros de barras

[ 2016 + 19012 ]

e Calculo de la armadura real

A, =1%1.13 +2%2.01 Aroar = 5.15¢m?

Como: Ay, =4.93cm? < A,.q = 5.15cm? cumple
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4.2.3. VERIFICACION DE LA ARMADURA LONGITUDINAL NEGATIVA
DERECHA

Md= Momento de célculo. 390000 kg cm

e Calculo de momento reducido de disefo

Mq

= = 0.063
byd2foq Ha

Ug

Por el tipo de acero se tiene que uym = 0.319 y Whin = 0.0028
Como:  pyim = 0.319 > uy; = 0.063 no necesita armadura a compresion
e Célculo de la cuantia

Con el valor u; = 0.063 entramos a tabla universal p/ flexion simple o compuesta se

tiene:
w, = 0.067

e Calculo de la armadura necesaria

As =wg by, d Jea Ag = 2.24 cm?
fya
e Célculo de la armadura minima
Apin = Winin by d Apin = 2.94 cm?
Como: Apin = 2.94 cm? > Ag = 2.24 cm?  se escoge el mayor As

Se dispondra los siguientes diametros y niumeros de barras

e

e Calculo de la armadura real

Apeq = 2% 2.01 Areq = 4.02 cm?

Como: Ay, =2.94cm? < A,q = 4.02cm? cumple
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4.2.4. Verificacién de la armadura transversal

L=Luz de calculo 55m

fck= Resistencia del hormigon a compresion. 210 kg/cm?
fyk= Limite elastico caracteristico del acero. 5000 kg/cm?
Vd= Cortante de disefio o Célculo 16005 kg

h= Canto total de la seccion rectangular 45 cm

bw= Ancho de viga. 25cm

r = Recubrimiento. 3cm

e Calculo de resistencia de disefio del hormigén y acero

fek
foa == fea = 140 kg/cm?
)2
_ fyk _ 2
fya = y_ fea = 4347.8kg/cm
N

Nota: como fyd>4200kg/cm? y la norma no permite fyd mayores a 4200kg/cm?
fyd=4200kg/cm?

e Caélculo de la resistencia virtual

for = 0282 fur’ for = 9.96 kg /cm?

e Calculo de resistencia a cortante del hormigon
Veu = fev b d Veu = 10458 kg

Vq=16005kg < V., =10458 kg nocumple
Por lo tanto necesita armadura transversal

e Calculo de agotamiento por compresion oblicua en el alma
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Vou = 0.3 f.q by, d Vo = 44100 kg
Vou=Va — Veu Vou = 5547 kg
e Calculo de la armadura transversal

Vou t

A =——— Ay = 3.37 cm?
st 0.9 dfyd st
e Calculo de la armadura minima
_ fcd _ 2
Agtmin = 0.02t by, P Agemin = 1.61 cm
y
Se asume A¢=3.37 cm?/m para una pierna sera 1.68 cm?
Agt 1 pi
Nparra = % Npgrrqa = 6
e Célculo de la separacion entre estribos
‘ 16.67
S = S = .
Nbarra

Se dispondra los siguientes

[ ¢ 6¢c/15cm ]

4.2.5. Verificacion de la deformacion.- la deformacion se satisface si los
movimientos (flechas o giros) en la estructura o elemento estructural son menores que

unos valores limites maximos.

La comprobacion de la deformacién tiene que realizarse en los casos en que las
deformaciones pueden ocasionar la puesta de fuera de servicio de la estructura por

razones funcionales, estéticas u otras.

La deformaciéon total de un elemento de hormigén es la suma de diferentes

deformaciones parciales que se producen a lo largo del tiempo por efecto: de las
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cargas que se introducen, de la fluencia lenta y retraccion del hormigon y de la

relajacion de la armadura activa.

La flecha producida por la carga actuante se denomina flecha instantanea y la

producida por los demaés efectos a lo largo del tiempo se denomina flechas diferidas.
Ademaés de esto, debe distinguirse entre:

e Flecha total a plazo infinito, que es la debida a la totalidad de las cargas
actuantes. Esta formada por la flecha instantanea producida por la totalidad de
las cargas actuantes mas la flecha diferida producida a un tiempo

suficientemente largo.

e Flecha activa respecto a un elemento dafiable. Esta flecha es la que se produce
en la viga en cuestion una vez que la carga del tabique (elemento dafiable)
empieza a actuar. Por ello esta carga debe estar condicionada por las

condiciones funcionales o de rotura del elemento que carga sobre ella.
En edificios normales, en general, se adopta valores de flechas totales maximas
relativas, es decir, en funcion de la longitud de la barra (viga). Asi un valor muy

utilizado, a falta de condiciones particulares mas restrictivas es L/250, para plazo

infinito y por otro lado, se suele utilizar L/400 para la flecha activa maxima.

Calculo de la flecha instantanea.- El célculo de la flecha instantanea depende de
varios factores. Ellos son: la vinculacion de la barra, el tipo de carga, el tipo de
material, los esfuerzos, etc. Para empezar hay que decir que generalmente se

considera la flecha de flexion y se desprecia el efecto que produce el cortante.

Por ejemplo, para una viga biarticulada, cargada uniformemente, la flecha en su luz

media sera:

5 gqg=xl*
fint = oz * o
384 Ex1
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Se ve qué la flecha depende de una constante (que depende de la vinculacion de los
extremos), la carga (caracteristica), la luz, el material y el momento de inercia. De

todos ellos hay dos que merecen especial atencion, ellosson E y 1.

Por lo general se adopta el valor del modulo de deformacion secante, por ser menor

que el tangente para asi obtener una flecha conservadora, el modulo de deformacion

secante es:
kg
fem = foxos +8=21+8=29 ——75=290_";
E, = 8500 * 3/fum = 26.114,69 kg
4 cm . ) mmz

fem: Resistencia media del hormigon a los 28 dias de edad.

El otro coeficiente es el momento de inercia. Que para el caso del hormigon armado
existe una seccion compuesta (hormigdn y acero) por lo que la seccion debera ser
homogeneizada antes de ser aplicado.

3 3
©T\M, M, | 7T
Donde:
I.: Inercia equivalente.

M,: Momento flector maximo aplicado a la seccidon en el instante en que se evalua la

flecha.

Mg: Momento nominal de fisuracion de la seccion, que se calcula mediante la

expresion,
Mg = ferp1x Wy

fet,r1- Resistencia a flexotraccion del hormigon.

3’
fct,fl = 0,3 * fck2
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W, Modulo resistente de la seccion bruta respecto a la fibra extrema de la seccion.
I,: Momento de inercia de la seccion bruta.

Ir: Momento de inercia de la seccion fisurada en flexion simple, que se obtiene
despreciando la zona de hormigdn en traccion y homogeneizado las areas de las
armaduras activas adherentes y pasivas multiplicandolas por el coeficiente de

equivalencia.
De lo anterior se tiene que:

b * h? b * h3

= 10416666.6 mm? I, = 2 - 2604166666 mm*

Wb =
M, = 4875000 kg * mm

kg

fet,r1 = 0,228 —

- My = 2375000 kg * mm

Luego para hallar el momento de inercia de la seccion totalmente fisurada es

necesario conocer la posicién de la linea neutra (x), que para una seccién rectangular

es.
2*<1+M)
_ P2 p1*d
X=nx*py*xd* 1+p— -1+ |1+ FRY
1 P2
l n*pl*(1+p1)J
Donde;
_ L5 _ 21000 = 8,0415 Coeficiente d ivalenci
n_EC_2611,469_ , oefLCLene eequwaenaa.
_ M = 0,00344 _ A = 0,00344
P hwd P2 =pwd

r’ =25mm
Y por lo tanto:

x = 89.83 mm
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A partir de aqui, la inercia de la seccion fisurada se halla como:
X X
I; =n*A1*(d—x)*(d—g)+n*A2*(x—r)*(§—r)
I; = 533922751.95 mm*

Finalmente la inercia equivalente sera:

M; 2375000
L= =049
M, 4875000

I, = 777484878.27 mm*

Luego la flecha instantanea es:

dtotal = qpp + qcm = 3.94 kg/cm

fint = 2.31 mm

Calculo de la flecha diferida
PUNE S
1+50%*p,

Donde:

p,. Cuantia geométrica de la armadura de compresion (4,) referida al area de la

seccion util, en la seccién de referencia.

&: Coeficiente que depende de la duracién de la carga y que toma los valores:

Duracion de £
la carga

5 6 mas afios 2

1 afio 1.4
6 meses 1.2
3 meses 1

1 mes 0.7
2 semanas 0.5
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Adoptandose un valor de:
§=2 p, = 0,0034
Y de esto se tiene que la Flecha Diferida es:

PRI S
1+ 50 *p,

=1.71
faif = fint * A = 3.95mm
La flecha total sera:
ftotal = fdif +fint =231+ 3.95 = 6.26 mm

Se adopta un valor maximo para la flecha de:

550
L — —

Cumpliéndose:

ftotal < fadm

6.26 mm < 13.8mm  Satisfactorio
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ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS

CANTIDAD: 0.61 UNIDAD m
PRECIO COSTO
DESCRIPCION UNID. | CANTIDAD
PRODUCTIVO | TOTAL
1. MATERIALES
CEMENTO PORTLAND Kg 325.00 1.10 357.50
ARENA m’ 0.50 110.00 55.00
GRAVA m’ 0.70 120.00 84.00
ALAMBRE DE AMARRE Kg 2.00 13.00 26.00
FIERRO CORRUGADO Kg 84.61 8.29 701.42
MADERA DE CONSTRUCCION pie2 64.55 8.00 516.40
CLAVOS Kg 2.00 13.00 26.00
TOTAL MATERIALES | 1766.32
2. MANO DE OBRA
ALBANIL Hr 10.00 17.50 175.00
AYUDANTE Hr 24.00 12.50 300.00
ENCOFRADOR Hr 22.00 17.50 385.00
ARMADOR Hr 12.00 12.50 150.00
SUB TOTAL MANO DE OBRA | 1010.00
CARGAS SOCIALES 55% 555.50
IMPUESTOS IVA MANO DE OBRA 13% 203.52
TOTAL MANO DE OBRA | 1769.02
3. EQUIPO MAQUINARIA'YY HERRAMIENTAS
HORMIGONERA Hr 1.00 20.00 20.00
VIBRADOR Hr 0.80 13.00 10.40
HERRAMIENTAS 5% 88.45
TOTAL EQUIPO, MAQUINARIAY HERRAMIENTAS 118.85
4. GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS
GASTOS GENERALES 10% 365.42
5. UTILIDAD
UTILIDAD 10% 401.36
6. IMPUESTOS
IMPUESTOS IT 3.09% 136.65
TOTAL PRECIO UNITARIO | 4558.19
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Costo total de viga plana 4558.19*0.618=2820.38 bs

4.3. Comparacion técnica econdémica

_ VIGA PLANA | VIGA PERALTADA

2¢12+4¢16 2¢16
10.3 cm? 4.02 cm?
2¢20+4¢12 112+2¢16
10.8 cm? 5.15 cm?
4¢12 2¢16
4.52 cm? 4.02 cm?
2820.3 bs
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CONCLUSIONES

e Con la implementacion del proyecto Disefio estructural del “Centro de Salud
Eliodoro Villazdén” se mejora la calidad de vida de los comunarios, brindando

ambientes comodos y aptos para el buen servicio en el area de la salud.
e Con la construccion de proyecto se reducira la migracion y mortalidad

e Los planos arquitectonicos ocasionan problemas cuando no son disefiados
correctamente ya que se tiene que ir modificando parcialmente para poder

realizar un eficiente disefio estructural de la edificacion.

e Se redujo un 5% al esfuerzo admisible del suelo debido al desgaste de equipo por

lo que se us6 6=3 kg/cm?

e Para el disefio de la estructura de sustentacion aporticada se utilizo el paquete
computacional CYPECAD 2016. Del cual se extrajo el analisis estructural de los
elementos mas solicitados, se verific6 manualmente dimensiones y cuantias de

los mismos

e Se adopto como entrepiso y techo de losa alivianada donde se tiene que tener

mucho cuidado impermeabilizacion.

Dada la longitud maxima de las losas U-29 de 4.9 m se utilizo losa alivianada ya
que se permite disefiar hasta longitudes de 7 m, este tipo de losas tienen las

siguientes ventajas como ser:

1.- Aligeramiento y por tanto reduccion del peso de la estructura.
2.- Reduccion de materiales y mano de obra.

3.- De facil colocacion y manejo.

e Las vigas de mayor dimensioén obtenidas del calculo estructural son de 25cm x
45cm, Para las vigas de cubierta y de sobrecimiento sus dimensiones son de 25 x
35 cm, disefiados en el dominio tres tanto el hormigdén y acero trabajan

eficientemente.
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De acuerdo el disefio arquitectonico se disefid una viga plana en el ambiente —
sala de reuniones, debido a su ventaja fundamental su estética ya que entrega

ambientes con cielo de losa planas sin vigas vistas.

En el disefio de columnas se asumio un poértico traslacional ya que no se restringe

las deflexiones de la estructura con muros de hormigén o ascensor.

Las fundaciones propuestas para la estructura fueron zapatas aisladas flexibles y
rectangulares debido al buen esfuerzo portante que se tiene en el suelo y que

tampoco se tiene estructuras colindantes al proyecto.

El sistema estructural con viga plana presenta ventajas en cuanto a funcionalidad,

pero no en cuanto a la rigidez de la estructura

La desventaja de la viga plana es como tiene menor inercia que una viga comun
resiste menos los esfuerzos es por esta razon que es sUper armada en

comparacion con una viga comun.

Se disefid una rampa (elemento de transito vertical) cumpliendo con las
pendientes y dimensiones que indican en la norma nacional de caracterizacion de

establecimientos de salud de primer nivel.

Se implement? el disefio estructural de una escalera con el fin de cumplir la

norma nacional de caracterizacion de establecimientos de salud de primer nivel.
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