PROYECTO DE GRADO
DISENO ESTRUCTURAL DEL CENTRO DE SALUD

COLONIA BARREDERO
1. INTRODUCCION .
1.1.EL PROBLEMA.
1.1.1.Planteamiento.
El crecimiento poblacional de la ciudad de Bermejo, es significativo en comparacién con
gestiones pasadas lo que ocasiona que centros de salud existentes no sean suficientes para
satisfacer la atencion médica, dotacion de medicamentos, programas deifnewtoca la
poblacién de Colonia Barredero. Es importante recalcar que ante la falta de un centro de salud
hay un incremento de problemas relacionados con enfermedades e infecciones en la comunidad,
situacién que continuard si no se implementa unaisol@fectiva que elimine o reduzca estos
efectos.
Los resultados del censo 2012 dan cuenta que la poblacion del municipio de Bermejo es de
33.310 habitantes lo que lo convierte en el cuarto municipio mas poblado de Tarija.
En 11 afios, la poblacién deka rural del municipio de Bermejo se ha incrementado en 1.195
habitantes lo que representa un crecimiento del 3,58%, asumiendo una tasa de crecimiento anual
del 2,12% utilizando los datos censales del 2001 y 2012. Esta informacién se puede constatar
en lasiguiente tabla:

Tablal. Poblacién por sexo y area de la provincia Aniceto Arce (censo 2012).

) ) Tasa anual de
Provincia y . Area Area crecimiento
Secciones Total | Hombres | Mujeres urbana | rural intercensal
2001:2012 (%)

Provincia Anicetd

o 52570| 27.214 | 25356| 26.059 |26.511 1,75
Primera Seccion| g 560l 10074 | 9.186 ; 19.260 1,13
Padcaya
Segunda Seccion
Bermejo 33310| 17.140 | 16.170| 26.059 | 7.251 212

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica. CPV 2012
En cuanto al area rural de Bermejo, la poblacion de las comunidades se distribuye de la

siguiente forma:



Tabla2. Poblacion Rural de Bermejo.

. Tasa anual de
Descripcién Poblacion| Hombres | Mujeres Nfuanr;eilzgsde crecimiento intercensal
20012012 (%)
EL CERCADO 167 88 79 37 0,42
ZONA EL NUEVE 212 126 86 47 0,46
CABECERA EL NUEVE 50 26 24 11 0,12
EL CINCO 37 23 14 8 0,10
COLONIA LINARES 632 361 271 229 1,40
ALTO CALAMA 53 20 33 12 0,11
ARROZALES 154 79 75 34 0,30
BARREDERO 843 436 407 287 1,60
ZONA CENTRO 238 123 115 53 0,80
ZONA VOLCAN 47 26 21 10 0,35
ZONA NOGALITOS 123 63 60 27 0,38
CANDADO BUENA
VISTA 93 57 36 21 0,42
EL TORO 58 28 30 13 0,37
QUEBRADA CHICA 189 97 92 42 0,89
SAN LUIS EL ANTA 98 57 41 22 0,56
25 DE ENERO 196 99 97 44 0,81
CANDADO GRANDE 394 249 145 105 1,09
CANDADO CHICO 161 82 79 36 0,75
FLOR DE ORO 128 63 65 28 0,69
LA FLORIDA 90 56 34 20 0,45
LOS POZOS 155 81 74 34 1,01
SANTA ROSA 108 59 49 24 0,53
VILLA NUEVA 83 42 41 18 0,55
NARANJO DULCE 78 38 40 17 0,50
CAMPO GRANDE 348 183 165 97 1,45
URBANIZACION 6 DE
NOVIEMBRE 80 35 45 18 0,89
ZONA COFADENA 28 28 0 6 -1,64
COTA GAITA 58 27 31 13 0,55
ZONA YUNCHARA 95 51 44 22 0,69
LA TALITA 26 16 10 6 0,20
NARANJITOS 228 124 104 51 1,10
PORCELANA 661 333 328 204 1,55
URBANIZACION 2 DE
SEPTIEMBRE 136 78 58 30 0,90
PORCELANA BORDO 31 21 10 7 0,33
PORCELANA BAJO 63 37 26 14 0,45

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica. CPV 2012
La proyeccion de poblacide la comunidad Barredero, segun estimaciones realizadas por el
INE, se puede observar en la tabla 3.



Tabla3. Proyecciones de poblacion de Comunidad Barredero

Poblacion (habitantes)
Comunidad ARo
2012 2018 2024
Colonia 843 1038 1120
Barredero

Fuente: Instituto Nacional de Estadistica. CPV 2012

Es por los motivos expuestos anteriormente que el municipio de Bermejo ha optado por la
construcciéon de un centro de salud de primer noah internacionde acuerdo a la Norma
Nacional de Caracterizacion de Establecimientes $hlud de Primer Nivel, dicha
infraestructura se demanea zonas de proyecto que cuentan con una cantidad de beneficiarios
entre 1.000 y 10.000 habitantes, dered equipo de saludqporcionaatencion intercultural,
integral, ambulatoria e internacién de transito a personas y familias, con pleno desarrollo de la
gestion participativa y control socieh salud y cuyas funciones estaientadas a la promocion
de la salud, prevenciorgdiagnostico y tratamiento de las enfermedades, rehabilitacion,
articulado y complementado con la medicina tradicional (médicos tradicionales, parteras,
naturistas, etc.), para brindar un servicio de salud eficiente que mejore la calidad de vida de los
halitantes de la comunidad.
1.1.2.Formulacion.
El problema del proyecto se formula en una pregunta de investigacion:
1¢De qué manera se aplicaran los conocimientos adquiridos y aprendidos en el area de

estructuras que serviran de aporte en el beneficia demunidad mediante la construccion

de un centro de salud?

1.1.3.Sistematizacion.

Lo temas especificos que se han planteado y observado se los expone en las siguientes

preguntas:

A¢De qué manera se puede mejorar la calidad de vida de los habitantes de Colonia Barredero
en el ambito de la salud?
¢ Co unai uctu u i u ViCi u

A¢Como afecta la falta de una infraestructura adecuada destinada a otorgar un servicio de salud
ante el crecimiento de la poblacion de @aoBarredero en los ultimos 10 afios?

A¢Como incide la ausencia de un servicio de salud eficiente en el desarrollo social y econémico

en la comunidad Colonia Barredero?



A¢ Cudles son los factores principales del entorno de la comunidad que generasidadhédee
mejoras en el servicio de salud?

El problema del proyecto se lo puede visualizar mejor de la siguiente manera:

PROBLEMA

La comunidad Colonia Barredero del Municipio de Bermejougnta con un centro de
saludque logre satisfacer las necesidades de atencién médica de la poblacién q{e vive
en la comunidad o lugares cercanos, donde se brinde una atencion médica eficiente,
oportuna y se promueva la prevencién y curacion de enfermedades.

|

CAUSA

El crecimiento pobleional de la comunidadha ocasionado que postas de salyd
existentes no sean suficientes para satisfacer la atencion médica, dotacign de
medicamentos, programas de prevencgéio. en la comunidad, es p@te motivo que
se requiere la catruccion del prgecta

EFECTO

La poblacién de la comunidad se ha visto en la necesidad de viajar a otros lugarefs para
recibir la atencién médica necesaria u optar por una atencion médica privada, sitjacion
gue es desfavorable parglablacion de bajos recursos, adeanue debido a la carencia
de este servicio hay un incremento en la aparicion de enfermedades en la comunidad, y
consecuentemente la ajgédn de efectos negativos en su desarrollo econémico y sodial.

|

SOLUCION

La poblacion de Colonia Barredero y el Gobierno Autbnomo Municipal de Bermejzlhan
notado los efectos que trae consigo la situacién actual de la comunidad, lo que inppulsa
al desarrollo del proyecto Construccion del Centro de Salud Colonia Barredero.




12. OBJETIVOS.

1.2.1.General.

Elaborar el disefio estructural del Centro de Salud Colonia Barredero, aplicando
conocimientos adquiridos da formacion como estudiante de la carrera de ingenieria civil
con base en las especificaciones de la Norma Boliviana del Hormigon Armade8{QBH

para garantizar la resistencia y estabilidad del proyecto y ser parte del desarrollo del proyecto
de ingenieriaque contribuya al mejoramiento de la calidad de vida de los habitantes de la

comunidad.

1.2.2.Especificos.

AAnalizar y verificar las caracteristicas del suelo de fundacién del lugar de emplazamiento del
proyecto, con base en el estudio de suelos pcapwdo por la entidad responsable del
proyecto.

AAnalizar las cargas actuantes en la estructura.

ADesarrollar una adecuada estructuracion de los siguientes elementos estructurales: columnas,
vigas, losa alivianada, zapatas y cubierta metélica.

ARealizar & comprobacion de los resultados de disefio en los elementos mas criticos de la
estructura, para comparar con los resultados obtenidos con el software utilizado.

AElaborar las especificaciones técnicas, presupuesto, cronograma de ejecucion y planos
estructirales de la obra gruesa del proyecto.

ADeterminar el costo y tiempo referencial de la construccion de la obra gruesa del Centro de
Salud Colonia Barredero.

1.3. JUSTIFICACION.

1.3.1.Académica.

Desarrollar y aplicar todos los conocimientmgjuiridos y aprendidos en el area de estructuras,

durante los cinco afios de formacion académica en la Universidad Autonoma Juan Misael

Saracho, en la realizacion del efi® estructural del proyecto, que servira de aporte en el

beneficio de la comunidad.

1.3.2Técnica.
El proyecto contempla el disefio estructural de una estructura aporticada de dos plantas cuya
distribuciéonde ambientes es la siguientensultorio médico tradicional, cuatro consultorios

odontologicos, tres consultorios médicos, farmacia, d@s e internacion pegpartq dos



enfermerias, sala de partsalade pre partpsala de espera, recepcién, sala de reuniones,
laboratorios, etc.

El disefio se realizard a partir de informaciéon basica como ubicaciéon del lugar de
emplazamiento, planosquitectdnicos, estudio de suelos, y topografia de la zona del proyecto
proporcionada por el Gobierno Autbnomo Municipal de Bermejo.

Los elementos estructurales que conformaran la estructura seran disefiados en hormigén armado
con base en la Norma Bolivia del Hormigon Armado (CBi87), y con ayuda del software
Cypecad (version 2014).

La cubierta seréa de calamina galvanizada sostenida por cerchas metélicas.

1.3.3. Social.

El proyecto busca mejorar la calidad de vida de la comunidad Colonia Bariededay un
espacio donde haya disponibilidad inmediata de servicios de salud, equipayiento
infraestructura adecuagara que la poblacion pueda ser atendida eficientemente y se promueva
programas de prevencion de enfermedades, programas de nuétcion,

De acuerdo cola resolucion técnica instalada en los establecimientos de salud que componen
la red servicios de salud de Bermejo, se presentaciatefias en la infraestructude los
establecimientos existentes. En la siguiente tabla se muestsgubcion actual de los

establecimientos de salud, en el &rea rural de la ciudad de Bermejo.

Tabla4. Infraestructuras segun establecimientos de salud

Establecimientg Situacion Propuesta
de salud Real
Puesto de saluc Estado regular, Construccion establecimiento de
azucarero infraestructura reducida | salud de primer nivel
Hospital Virgen| Estado regular, Mejoramiento de la estructura actu

de Chaguaya | infraestructura reducida | €onclusion de nueva construccion
Puesto de salug Estado regular infraestructy Construccion segunda fase del

San José reducida establecimiento
Puesto de salug Estado regular, Ampliacién viviendas del personal
Naranjitos infraestructura reducida

Construccién de
Puesto de salug

Barredero No es propia ﬁis\,/tglblemmlento de salud de primel
Puesto de saluc Construccion segunda fase del
Buen estado o
Arrozales establecimiento
Puesto de saluc Construcciéon de
No es propia establecimiento de salud de primel

central ;
nivel




Construccién de
Centro de salu

Colonia Linares £Stado regular ﬁisvt:lbleumlento de salud de primet
Centro de salud Ampliacién de la infraestructura pa
Candado Granc BUen estado acreditacion de centro de salud

Construccion establecimiento de

salud de primer nivel y

mantenimiento cada 6 meses.

Puesto de salug Refaccion de techo, camara sépti

Campo Grande sistema sanitario

FuentePl an de Desarrol |l o -Roa&Moédulo dearfornfadde Basieaj o 0
Instituto Nacional de estadisticafio 2015

1.4. MARCO DE REFERENCIA.

Puesto de saluq Infraestructura reducida res
21 de diciembre propia

Estado regular

1.4.1.Espacial.

El proyecto se encuentra ubicado en la Comunidad Colonia Barredero (distrito Nro.6 del area
rural dé municipio de Bermejo), en la Segunda Seccion dedaifcia Aniceto Arce, en el
departamento de Tarija.

La ubicacion del proyecto se puedsservar en las siguientes figuras:

CHUQUISACA

Segunda Seccion
Provincia Aniceto Arce

ARGENTINA

Figura 1. Ubicacién del proyecto
Fuente: Elabacion propia.
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Figura 2. Ubicacion de Comunidad Barredero
Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 3. Ubicacion del Centro de Salud Comunidad Barredero
Fuente: Elaboracion propia.
Se obtuvieron las coordenadas geograficas del lugar de emplazamiento del proyecto con el

programa Google Earth y se detallan a continuacion en la siguiente tabla:



Tabla5. Ubicacion geografica del proyecto
Coordenadas geodiéas

Latitud Longitud
CS 22°36'25.64"S | 64°15'10.64"0

Fuente: Elaboracién propia

Punto

1.4.2. Temporal.

La vida utl del proyecto sera de 50 afos, valor correspondiente a estructuras de ingenieria civil

de repercusion econémica baja o media.

1.5.ALCANCE DEL PROYECTO.

1.5.1.Resultados a lograr.

Los resultados a lograr en la propuesta de proyecto de ingenieria son los siguientes:

ARecopilar y analizar la informacién técnica disponible en el Municipio de Bermejo.

ADisefiar todos los elementos que componen la estructura del proyecto.

Aldentificar cuales seran los elementos con mayor solicitacion de cargas.

ADisefiar una estructura adecuada, funcional y segura que permita cubrir la demanda de
servicios de salud queqeiere la comunidad.

1.5.2.Restricciones y limitaciones.

El proyecto se enfoca principalmente en el disefio eéataldel bloque principal dekatro de

salud, por lo que se detallan las siguientes consideraciones:

AEl proyecto comprendera exclusivante el disefio estructural de la infraestructura y
superestructura, elaboracion de planos estructurales y verificaciones audiesfes del
bloque principal. M se disefiaran los deméas componentes clamadvienda del sereno,
vivienda del personal, genel@r eléctrico, garaje cubierto y porteria.

ASe detallaran las especificaciones técnicas, volimenes de obra, andlisis de precios unitarios,
cronograma de ejecuci-n y presupuesto del m -

ANo se realizara el disefio de lastalaciones eléctricas, sanitarias, de agua potable e instalacion

pluvial, ni se cuanticaran cantidades y costos dsas actividades.
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CAPITULO |
2. FUNDAMENTO TEORICO.

2.1. DISENO ESTRUCTURAL.

El disefo estructural se realiza a partir de un adecuado balance entre las funciones propias que
un material puede cumplir, a partir de sus caracteristicas naturales especificas, su capacidad
mecanica y el menor costo que puede conseguirse. El costestrilztura siempre debe ser el
menor, pero obteniendo el mejor resultado a partir de un analisis estructural previo.

Con base en los resultados del analisis estructural (fuerzas, momentos internos,
desplazamientos, etc.) se procede con el disefio estaly@licual consiste en satisfacer los
requisitos de resistencia, estabilidad, rigidez y deflexiébn de cada uno de los elementos que
conforman las estructura para evitar el fallo de la misma

Una estructura se disefia para que no falle durante su vidagitéconoce que una estructura

falla cuando deja de cumplir su funcién de manera adecuada. Las formas de falla pueden ser:
falla de servicio o falla por rotura o inestabilidad

Usualmente, los materiales utilizados como comporesttectural deben curtipotro tipo de
funciones, tales como aislacion térmica, aislacion acustica, proteccion de la intemperie,
impermeabilidad, etc.

Otras funciones que cumplen los elementos dentro délalestructural estan relacionadapn

los aspectos arquitectdnicogslcuales deben ser integradtentro del disefio estructueafin

de obtener el mejor rendimiento de la estructura total.

Para un disefio adecuado se detemer en cuenta las combinaciones de cargas y en general
cualquier situacion a la cual se puedas@netida la estructura disefidda

2.1.1.1dealizacion de la estructura.

Uno de los pasos mas importantes en el analisis estructural, es la formulacién de un modelo de
la estructura real.

El proceso de reemplazar una estructura real por un sistema simple susceptible de andlisis se

llama idealizacion estructural. Las lineas localizadas a lo largo de las lineas centrales de los

1 Disefio de estructuras€En linea disponible en: https:/civilparaelmundo.com/disestaucturasacero/ (Fecha de consulta
06/0319)

2 Disefio EstructuralEn linea disponible ehttps://www.ecured.cu/Disefio_estructural#M.C3(K8cha de consulta 06/09)17
3 Disefio EstructuralEn linea disponible ehttps://es.m.wikipedia.org/wiki/Dise%C3%B1o_estructufdecha de consulta
06/09/1%



https://www.ecured.cu/Diseño_estructural#M.C3.A9
https://es.m.wikipedia.org/wiki/Dise%C3%B1o_estructural
https://es.m.wikipedia.org/wiki/Dise%C3%B1o_estructural
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elementogepresentan a los componentes estructurales. El crdguisa estructura idealizada
se llama diagramas de lineas. Consiste en idealizar las caracteristicas de la estructura en
referencia a su forma geomeétrica, sus conexiones, sus apoyos. Luego se aplicaran al modelo los

procedimientos del anisspara deterimar las solicitacione$
2.1.2.Normas de disefio.

2.1.2.1.Hormigon armado.
La norma a utilizar en el disefio de estructuras de hormigén armado sera la Norma Boliviana
del Hormigon Armado CBHB7, actualmente vigente, con el objetivo de conseguir segljrid

durabilidad y adecuacion a las condiciones de utilizacion en el proyecto.

2.1.2.2.Estructuras metalicas.
La cubierta sera de calamina galvanizada con armadura metalica y se disefiara con base en la
Instruccion de Acero Estructural (EAE1]) que es aplicable a elementos de acero estructural

laminados en caliente.

2.1.3.Cargas.

Una accién es un conjunto de: fuerzas concentradas y repartidas y deformaciones impuestas, o

impedidas parcial o totalmentéebidas a una misma causa y que apiisaduna estructura o

elemento estructural son capaces de producir en ella estados tensionales.

Segun el tiempo de aplicacion de la carga, estas se clasifican en:

A Cargas Permanentes: Son las que duran toda la vida til de la estructura, por ejemplo: pes
propio de elementos estructurales, revestimientos, etc.

A Sobrecargas o cargas Accidentales: Son aquellas cuya magnitud y/o posicion pueden variar

a lo largo de la vida tide la estructura, por ejempldento, personas, nieve, etc.

2.1.3.1. Cargas pananentes.

Las acciones permanentes, gue se representar
repartidas, son las que, con la estructura en servicio, actian en todo momento y son constantes
en posicion y magnitud o presentan, sOlo en raras ocasieaeiaciones que resultan
despreciables con respecto a su valor medio. Entre estas acciones permanentes se distinguen,
por un lado, el peso propio del elemento resistente y por otro, las cargas muertas que gravitan

sobre dicho elemento. El calculo de \@dores caracteristicos de las acciones permanentes se

4 |dealizacion EstructuralEn linea disponible etittps://www.scribd.com/doc/74697313/IDEALIZACIGN
ESTRUCTURAL(Fecha de consulta 06/03)19



https://www.scribd.com/doc/74697313/IDEALIZACION-ESTRUCTURAL
https://www.scribd.com/doc/74697313/IDEALIZACION-ESTRUCTURAL
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efectlia a partir de las dimensiones y masas especificas que correspondan. Para los elementos
de hormigdn se adoptaran las siguientes masas especificas:
Hormig-n sin armar éééééééeéetééééé. . .23 KN/ m

s 7

Hormi g-n armado con cuant2a$ normal eséééééé.

2.1.3.2. Sobrecargas de uso.

En un elemento resistente la sobrecarga de uso es el peso de todos los objetos que pueden
gravitar sobre él por razén de su uso: personas, muebles, instalaciones amovibles, materias
almacenadas, vehiculos, etc. Se tomaran valores de sobrecarga de aculedorcna Basica
de la Edificacion "NBEAE/88. Acciones en la edificaciogue se observan en la siguiente
tabla.

Tabla6. Sobrecargas de uso

Tabla 3.1
Sobrecargas de uso

Uso del elemento Kg/me
A. Azoteas
Accesibles sblo para conservacién 100
Accesibles sélo privadamente 150
Accesibles al pablico Segln su uso
B. Viviendas
Habitaciones de viviendas 200
Escaleras y accesos publicos 300
Balcones volados Segun art. 3.5
C. Hoteles, hospitales, cérceles, etc.
Zonas de dormitorio 200
Zonas publicas, escaleras, accesos 300
Locales de reunién y de especticulo 500
Balcones volados Segun art. 3.5
D. Oficinas y comercios
Locales privados 200
Oficinas publicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400
Locales de almacén Segun su uso
Balcones volados Seguln art. 3.5
E. Edificios docentes
Aulas, despachos y comedores 300
Escaleras y accesos 400
Balcones volados Segun art, 3.5
F. Iglesias, edificios de reunitn y de

especticulos

Locales con asientos fijos 300
Locales sin asientos, tribunas, escaleras 500
Balcones volados Segin art, 3.5

G. Calzadas y garajes
Sélo automéviles de turismo 400
Camiones 1.000

Fuente: NBEAE/88. Acciones en la edificacion
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2.1.3.3.Sobrecarga de viento.

El viento, de velocidad (m/s) produce una presion dinamiggkg/m2) en los puntos donde su
velocidad se anula, de valor:sw?/16

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a
barloventocomo a sotavento, una sobrecarga unifaufleg/m2) en la direccion de su normal,

positiva (presion) o negativa (succién), de valor dado por la expresioo* w

Siendow la presion dinamica del viento g/el coeficiente edlico, positivo para presion, o
negativo para succién, que depende de la configuracion de la construccién, de la posicion del

el emento vy el §ngulo U de incidencia del Vi e
Los coeficientes edlicos ¢barlovento) y g(sotavento) se presentan en la tabla 7:

Tabla7. Coeficiente edlico de sobrecarga en una construccién cerrada

Coeficiente edlico de sobrecarga en una construccion cerrada

Corriente Ca

Ca

s
A Viento
A C, v

r—» C; Remanso T T

Coeficiente edlico en:
Situacién
Angulo de incidencia Superficies planas Superficies curves rugosas Superficies curvas muy lisas
del viento
b A barloventa A A barl A sotaventa A barlovento A to
€1 €2 €3 c4 <3 c4
En remanso
90° —-0° +0.38 —0.4 +0,8 -0,4 +0,8 -0.4
En corriente
90° +0,8 -0,4 +08 -0,4 +08 —-0,4
80° +0,8 —-04 +0,8 -0,4 +0,8 ~04
70° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +0,4 —0,4
60° +0,8 -0,4 +0,4 -04 0 -0,4
50° +0,6 -0,4 0 -0,4 —0,4 -04
40° +0,4 -0,4 -0,4 —0,4 -0,8 -0,4
30° +0,2 -0,4 -0,8 -0,4 -1,2 -0,4
20° 0 -0,4 -0.8 -0,4 -1,6 —-2,0
10° —0,2 -0,4 -0,8 -0,4 -2,0 —-2,0
0° —0,4 -0,4 -04 -0,4 -2,0 —-2,0
Valores i dios pueden interp

Fuente: NBEAE/88. Acciones en la edificacion
2.1.3.3.1. Velocidad basica del viento.
Para determinar las cargas de disefio sobre una estructura ubicada en una localidad en particular

se define un valor de referencia para la velocidad del viento que considere la maxima intensidad
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gue las solicitaciones de viento pueden alcanzar durantdasutili Este valor de referencia se
denomina comunmente velocidad basica del viento y se estima estadisticamente a partir de
registros de velocidades de viento en el pasado, medidos en una determinada localidad y en
condiciones particulares de altura, egigion y periodo de promedio de registros.

Las velocidades basicas del viento indicadas en los mapas de las distintas normas de disefio de
estructuras, se obtienen a partir de registros de velocidades maximas del viento sin considerar
su direccion.

La mebdologia estadistica conducente a la determinacién de esta velocidad de retorno lo abarca
una rama de la Estadistica conocida como Analisis de Valores Extremos y consiste en estudiar
el comportamiento de la funcién de distribucion de los valores maxigmszaldos en una serie

dada de periodos de tiempo, todos de la misma duracion (normalmente se toman periodos de un
afio de duracioén), para asi determinar el comportamiento de la distribucion de maximos
mencionada para tiempos que exceden el intervalo coadmé50 afios en nuestro caso en
particular).

La velocidad basica de viento V que se usa en la determinacion de las cargas de viento de disefio
sobre edificios y otras estructuras se debe obtenkrtdbla8 (véasecapitulo 5.3 de APNB
12250031 Accionessobre las estructuragiccion del vientd, donde se presentan mapa con

lineas de igual velocidad del viento, dependiendo deckpoedn de los datos de SENAMHI,

con excepa@n de lo dispuesto en 2.1.3.3.2.

Tabla8.Velocidades béasas del viento en ciudades

Ciudad | V (m/seQ)
Cochabamb; 44,3
La Paz 29,5
Oruro 29,4
Potosi 30,2
Santa cruz 42,6
Sucre 32,4
Tarija 24,0
Trinidad 40,0
Cobija 26,5

Fuente: Anteproyecto dedima Boliviana (1225003). Acciones sobre las estructuras
Accion del viento
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2.1.3.3.2.Estimacién de las velocidades basicas de viento a partile datos climaticos
regionales.

Los datos climaticos regionales se pueden usar en lugar de las velocidades basicas de viento
dadas en las distintas normas solamente drda autoridad reguladora juzgue que se han
cumplido las siguientes condiciones:

(1) Se han utilizado procedimientos estadisticos aprobados para el analisis de valores extremos
en el tratamiento de los datos.

(2) S han tenido en cuenta la longitud d&jistro, el error del muestreo, el tiempo promedio,

la altura del anemodmetro, la calidad de los datos, y la exposicion del terreno.

2.2. ESTUDIOS PREVIOS AL DISENO ESTRUCTURAL.

2.2.1.Estudio de suelos.

El estudio de suelos permite conocer las caratias fisicas y mecanicas del suelo, desde la
secuencia litoldgica, las diferentes capas y su espesor, la profundidad del nivel de agua
subterranea, hasta la capacidad de resistencia del suelo. Es necesario conocer la naturaleza y
propiedades del terrempara definir el tipo y condiciones de cimentacion. El estudio de suelos
permite conocer:

AlLas caracteristicas fisicas, quimicas y mecanicas del suelo.

ALa composicion estratigrafica, es decir las capas o estratos que componen el suelo.
AUbicacién de cuelgs de agua (napa freaticas).

AE| nivel de fundacion.

APlanificar el disefio y célculo de las fundaciones de la edificacion

2.2.2.Levantamiento topografico.

El levantamiento topografico se verifica con el fin de sefialar la configuracion del tgmeao,
analizar si es necesario leagnovimientos grandes de sueale;cualquier maneyas necesario
puntualizar las caracteristicas del terreno de emplazamiento.

2.3. ESTRUCTURAS DE HORMIGON ARMADO.

El hormigén armado es un material de construcciorcqom#ina barras de acero con hormigon,

es el unico material de construccion que llega en bruto a la obra. Esta caracteristica hace que

> Estudio de Suelos. En linea disponible en:
http://dossa.com.mx/noticias/imprescindiglee empresasonstructoragealicenestudiede-suelos/{Fecha de
consulta 06/09/17)



http://dossa.com.mx/noticias/imprescindible-que-empresas-constructoras-realicen-estudio-de-suelos/
http://dossa.com.mx/noticias/imprescindible-que-empresas-constructoras-realicen-estudio-de-suelos/
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sea muy util en construccién, ya que puede moldearse de muchas formas de acuerdo a los
requerimientos estructurales. Semtbina la resistencia a compresion del hormigoén, y la
resistencia a traccion del acero, para resistir solicitaciones combinadas en una sola pieza. Las
caracteristicas de calidad exig&gal hormigon se detallan en Bspecificaciones Técnicas,
siendo necsario, indicar los datos relativos a su resistencia a compresion, a su consistencia y
al tamafio maximo del arido.

La adherencia entre el hormigén y el acero cumple fundamentalmente dos objetivos: el de
asegurar el anclaje de las barras y el de translartitensiones tangenciales periféricas que
aparecen en la armadura principal, como consecuencia de las variaciones de su tension

longitudinal.
2.3.1.Hormigén.

2.3.1.1.Resistencia caracteristica del hormigon.

Es la caracteristica fundamental del hoinigy de hecho la mayoria de sus cualidades crece
paralelamente a la resistencia y se miden y controlan a través de ella. La resistencia
caracteristica del hormigon es un resultado de un control estadistico realizado con probetas de
ensayo cuyo resultadagsie una curva de distribucidn de frecuencias (curva de Gauss), éste es

un valor con un 95 % de probabilidad de ocurrencia.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigén a compfekjpa ka resistencia que

alcanza el hormigén a los 28 dias. Se emplea como probeta normalizada la cilindrica de 15 cm
de di8metro y 30 c¢cm de altura, curada a wuna
2eC y rota en estado.h¥Ywmedo a | os 28 d2as de

2.3.1.2 Resistenciaa compresion.
Las caracteristicas de resistencia a compresion del hormigdn exigido en la norma son las
siguientes:
Resistencia a compresioha resistencia de proyecto, fck del hormigdn, en ningun caso sera
inferior a 12,5 MPa.
Los hormigones se tipifican, de acuerdo con su resistencia de proyecto a compresion, a los 28
dias, segun la siguiente serie:

H12,5; H15; H17,5; H20; H25; H30; H35; H40; H45; H50; H55
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Los tipos H1Z a H25, se emplean, generalmente, en estructurasfidaadn, y los restantes

de la serie encuentran su principal aplicacion en obras importantes de ingenieria y en
prefabricacion.

2.3.1.3. Diagrama tensiéndeformaciéon del hormigon.

Si se fija un diagrama tenskileformacion apropiado para el hormigérgnocida la
deformacion en una fibra de la seccién queda determinado, univocamente, el valor de la tension
en dicha fibra.

Se admiten los siguientes diagramas tengi@ormacion para el hormigén. En todos ellos se
prescinde la colaboracion del hormigéntextcion, no muy confiable y de escasa importancia.

(a)Diagrama parabola rectangulo cddcula formado por una parabola de segundo grado y un
segmento rectilineo. El vértice de la parabola se encuentia e@bscisa 2 por mil
(deformacién de rotura del hormigén en compresion simple), y el final del tramo rectangular
en la abscisa 3,5 por mil (deformacion de rotura del hormigén en flexion). La ordenada
maxima de este diagramarresponde a una compresiorges* g, siendo §qla resistencia
minorada o de calculo del hormigén a compresion

ﬂ'[:i'

085 fed |~ 7777 =

Ec

0.0020 00035

Figura 4. Diagrama paraboleectangulo de calculdel H
Fuente Hormigdn Armadoromo | .14va Ediciérdiménez Montoya (Afio 2000)

(b) Diagramarectangular de calculoofmado por un rectangulo cuya altura es igual a 0,80x,
siendo x la profundidad del eje neutro y una anchura de 0,85*fcd.

0,85 - feq

Figura 5. Diagrama rectangular de calculel hormigon
FuenteHormigén Armadaromo | .14va Ediciérliménez Montoya (Afio 2000)

6 Jiménez Montoya P. (2000)ormigén ArmaddTomo 1).14va Edicion. pp. 262. Barcelona, Espaia: Gustavo
Gili S.A.
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2.3.1.4 Estados limite
El proceso general de céalculo prescrito en la norma a utilizar correspbndgodo de los
estados limiteDicho calculo trata de reducir a un valor, suficientemente bajo, lalplidad,
siempre existente, de que sean alcanzados una serie de estados limites entendiendo como tales
aquellos estados o situaciones de la estructura o de una parte de la misma, tales que, de
alcanzarse ponen la estructura fuera de servicio.
El procedimento de comprobacion, para un cierto estado limite, consiste en deducir, por una
parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura correspondiente a la situacion limite en
estudio. Comparando estas dos magnitudes, siempre que las accioneesxigyauzcan un
efecto inferior a la respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que esta
asegurado el comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.
En consecuencia, el proceso de célculo consiste en:
1° Obtencion del efecto Sd, de las acciones exteriores, relativo al estado limite en estudio, a
partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.
2° Obtencion de la respuesta Rd de la estructura, correspondiente al estado limiteceraestudi
partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los materiales.
3° El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion:

Rd O sSd
Donde:
Sd = Valor de calculo de la solicitacion actuante.

Rd = Valor de célculo de la resscia de la estructura.

En los métodos de célculo desarrollados en la norma&Bhth seguridad se introduce a traves

de coeficientes: dos de minoracion (de resistencia del hormigdn y de resistencia de acero) y
otros de ponderacién de las cargas yaws en general.

Los valores béasicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados limites

altimos, son los siguientes:

D~
D~
D~
D~
D~

-Coeficiente de minoraci-n del aceroéceée

([N
([N
([N

-Coeficiente de minoraci- -n del hor mi g- néé

-Coeficiente de ponderacién de las acciones:
fde efecto desfavorabl eééééééétgé
fde efecto favorabl e per manééd. ad.
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fde efecto favorable ar i abl eéeééeééeéeéeéeéeéeée.of.q .= 0

Los valores de los coeficientes de minoracion para el acero y el hormigdn y de ponderacion
para las acciones segun el nivel de control adoptado y los dafios previgtdssablecen en

las tablas 9 y 10.os valores d los coeficientes de seguridadioptados y los niveles suptes

de control de la ejecuciéon deben figueaplicitamente en los planos.

Tabla9. Estados limites ultimosCoeficientes de minoracién de la resistencia

Nivel de
M aterial Coeficiente bésico Correccion
control
Reducido + 0,05
Acero 2s=1,15 Normal 0
Intenso - 0,05
Reducido (1) + 0,20
Hormigén 2=1,50 Normal 0
Intenso (2) -0,10
En el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la resistencia del proyecto del hormigén d
ademaés, minorarse en un 10 %.
(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigobn mayor de 15 MPa.
(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion indust
control a nivel intenso.

Fuente: Norma Boliviana de Hormigdbn Armado GBH

Tablal0. Estados limites ultimosCoeficientes d@onderacion de las acciones

Coeficiente basico Nivel de co_n'_trol y dafios Correccion
previsibles
Nivel de Reducido +0,20
control en la Normal 0
ejecucion Intenso -0,10
Minimos y
of =1,60 Dafios exclusivamente -0,10
previsibles en materiales
caso de Medios 0
accidente ~ Muy +0,20
importantes

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado GBH
2.3.1.5 Hipotesis de carga mas desfavorable.
Para determinata hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma partiendo de las acciones de c@dulddas segun el punto
7.4.1de la Norma Boliviana de Hormigén Armado CHH.
Para cada estado limite de quérate, se consideraran las hipoétesis de carga que a continuacion
se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable, excepcion hecha de la
Hipétesis 111, que sélo se utilizara en las comprobaciones relativas de los estados limitess Gltim
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En cada hipétesis, deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion
simultdnea sea compatible.
Hipotesis I7 "oz "OF [ "o 0
Hipotesis I1: 0,9(-az "OF [ "aZ 0) + 0.9% "o ®

Hipotesis I1I: 0,8( o "O+ [ "aZ U'CR) + Feq + Weq
Donde:
G = Valor caracteristico de las cargas permanentes mas las acciones indirectas con caracter de
permanencia.
Q = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno mas las
acciones indiretas con caracter variable, excepto las sismicas.
Qeq = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno mas las
acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W = Valor caracteristico de la carda viento
Weq = Valor caracteristico de la carga de viento durante la accién sismica, en general se tomara
Weq =0
Feq = Valor caracteristico de la accién sismica.
2.3.1.6 Dominios de deformacion.

Para el célculo de la capacidad resistente de las secciones, se supone que el diagrama de
deformaciones pasa por uno de los tres (3) puntos, A, B o C definidos en la figura 4.

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la isoljagtznducen a

admitir los siguientes dominios:

Dominio 1 Traccién simple o compuesta: toda la seccion estd en traccion. Las rectas de
deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del acero mas
traccionado, del 10 por mil.

Dominio 2 Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacién del 10 por mil y el
hormigén no alcanza la deformacion de rotura por flexiéon. Las rectas de deformacion, giran
alrededor del punto A.

Dominio 3 Flexion simple o compuesta: la m&gincia de la zona de compresion todavia es
aprovechada al méximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,
correspondiente a | a defor macyg=36podn@l. r ot ura p
El alargamiento de la armadura mas tracaiora est 8§ comprendi dg entre
s i e rye alargdmiento correspondiente al limite elastico del acero.

Dominio 4 Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacién giran alrededor del punto

B.
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El alargamiento de la armaduranmtds acci onada est 8yOyelimgpmighmdi do
alcanza la deformacion maxima del 3,5 por mil.
Dominio 4.a Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una pequefa
zona de hormigon en traccion. Las rectas de deformaciém, glirededor del punto B.
Dominio 5 Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresién. Las
rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta correspondiente a la
deformacion de rotura del hormigén por compnesig8 2 por mil.

- +€

B —

035 -0,0020 U,U

BN

€¢_0,0035 -0,0020 0,0100

3
7h

A
0,0100 85

8C -0,0020 X = posicidn del eje neutro
en valor absoluto |

Figura 6. Dominios de deformacién
Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado GBH

2.3.2.Armadura de acero.

2.3.2.1.Resistencia caracteristica de acero.

La resistencia caracteristica de adgtosedefine como el cuantil 5% del limite elastico en
traccidon. Los aspectos mas imgaottes de la norma en cuantoséeematerial se los detalla a
continuacion:

a) ACERO

Las armaduras seran de acero y estaran constituidas por: barras corrugadas y niedlas elec
soldadas.

- Las barras corrugadas deberan cumplir las caracteristicas mecénicas minimas, garantizadas,

gue estaran de acuerdo cas prescripciones de la tabla 11
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Tablall Barras corrugadasCaracteristicas mecanicas inias garantizadas

L Alargamiento de Relacion
Clase | Limite eldstico E::E:lu';:l;:r;: rotura, en % sobre fs/fy, en
Designacién (1) de fy,enMPano | ..., = me;wr bas:e: de cinco (5) ensayo no
ACEro menor que que (2) diametros, no menor que
menor que )]
AH400 N DN. 400 520 16 1,29
AH400F EF. 400 440 12 1,10
AHS500 N DN. 500 600 14 1,20
AHS500F EF. 500 550 10 1,10
AH 600 N D.N. 600 700 12 1,16
AH600F EF. 600 660 8 1,10

Fuente: Norma Boliviana de Hormigobn Armado GBH
De la tabla 1ke obtiene que el valor minimo de limite elastico fy del acero es de 400 MPa y el

valor maximo es de 600 MPa.

b) RESISTENCIA MINIMA DEL HORMIGON EN FUNCION DE LA DEL ACER

A fin de no usar aceros de resistencia muy alta con hormigones de baja resistencia, la resistencia
de proyecto del hormigon fck, no sera menor que la indicada en la tabla siguiente, en funcion
del tipo de acero.

Tablal2. Resistencia del hormigdén en funcion del tipo de acero

Tipo de Solicitacion Valor minimo de la resistencia de proyecto| Tipo de
acero del hormigdn a los 28 dias, fck, en MPa | hormigon
AH 215 L Estatica 12,5 H12,5
Estética 15 H 15
AH 400 Dindmica 20 H 20
Estética 17,5 H 17,5
AH 500 Dinamica 20 H 20
Estética 20 H 20
AH 600 Dinamica 20 H 20

Fuente: Norma Boliviana de Hormigobn Armado GBH
2.3.2.2.Caracteristicas Geométricas.
Los diametrosiominales en milimetros de las barras corrugadas que se utilizan en el proyecto
y construccién de obras de hormigén armado, seran exclusivamente los siguientes, con las areas

en cnf.
Tablal13. Diametros comerciales del acero
Di(i[l"n:’;o 4 6 8 10 12 16 20 | 25 32| 40 @ 50
é:fg 0,126 0,283 0,503/ 0,785| 1,131/ 2,011 3,142| 4,909 8,042/ 12,566 19,635

Fuente: Norma Boliviana de Hormigdén Armado GBH
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2.3.2.3. Diagrama tensiérdeformacién del acero.

La tension encualquier armadura se obtiene, a partir de la deformacion de la fibra
correspondiente, mediante el diagrama tendgfiormacion de calculo del acero empleado.

Los diagramas tensiérdeformacion de célculo de los aceros se obtienen a partir de los
correspadientes diagramas caracteristicos, mediante una afinidad efectuada paralelamente a la
recta de Hoolse e nd epefioiente densegliridad del acero.

Comodiagrama caracteristice del acero de dureza natural empleado en hormigén arsedo,
adoptan el que se indica a continuacion. Se adroiteanodulo de deformacion longitudinal

el valor Es = 2-1ON/mn¥’.

(a) Para los aceros de dureza natural se admite un diagrama birrectilineo, formamdaecta

de Hooke, y un segmento horizontayawrdenada corresponde al limite elastico caracteristico

fyk.

El alargamiento del acero de limita al valor 10 por 1.000 para tener en cuenta que, en vigas con
pequefias cuantias, el estado ultimo de agotamiento se origina como consecuencia de una
deformacion plastica excesiva de sus armaduras.

Para las armaduras comprimidas se admite un diagrama analogo al correspondiente a traccion,

limitando el acortamiento al valor 3,5 por 1.000.

ACS
fyk
fyd
-0,0035 ¢
) p ES
| 0,010
-fyd
-fyk

Figura 7. Diagrama tensiédeformaciérdel acero de dureza natural.
FuenteHormigon Armado Tomo | .14va Edicion Jiménez Montoya (Afio 2000)

7 Jiménez Montoya P. (2000)ormigon ArmadgTomo 1).14va Edicion. pp. 263. Barcelona, Espaia: Gustavo
Gili S.A.
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2.3.2.4 Anclaje de armaduras.

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

Los anclajes extremos de las barras se hacen por gancho, patilla, prolongaciorcuadigjer

otro procedimient@arantizado por la experiencia y que sea capaz de asegurar ladi@msm

de esfuerzos al hormigon, sin peligro para éste.

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

_g*fyd

b =
4*Tbu

Para aceros lisos de buena adherencia:

k
Tpu = 090 [Fg (4L Tpy = 0,28 * \feq  (Mpa)

cm?

Para aceros corrugado de buena adherencia:

3’ k 3 ‘
Thu = 0,90 * ]cca‘.2 (cri_f';)rbu = 0,40 * fcdz (Mpa)

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

Donde:

@ = Diametro de la armadura.

fyd = Es la resistencia de calculo de la armadura. fcd = Resistencia de calculo del hormigon a
compresion.

Ib; = Es el tamafio minimo palatransmision de la fuerza de calculo al hormigon.

Gu= La tension de adherencia desarrollada alrededor de la barra de acero.

Para un contacto de 2 barras se debera aumentar un 20% mas de la longitud de anclaje y para
un contacto de 3 barras 0 mas se deberd aumentar un 33%.

Para aceros corrugados: i
o fo

G0 aOYaw dwp Tz pTZ

p w
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El tipo de anclaje empleado en lostrdbos no debe provocar un riesgo de hendimiento o
desconchado del hormigon del recubrimiento. Son indispensables los anclajes por gancho (135°
a 180°), en el caso de las barras lisas; los anclajes por patilla (90° a 135°), solo sepadlanite
barras caugadas.

Se considera que hay un anclaje total cuando las porciones curvas se prolongan a través de
porciones rectilineas de longitud por lo menos igual a:

A5@ 0 50 mm, a continuacién de un arco de circulo de 135° 0 mas.
A10@ o 70 mm, a continuacion da arco de circulo de 90°.

El tamafio del anclaje rectilineo puede ser disminuido en el caso de que la armadura termine en
un gancho, una buena parte de la solicitacion de la fuerza del arrancamiento seré resistida por
el gancho. Se adoptan las siguisntensideraciones para ganchos y patillas normales:

En barras lisa, el gancho normal y la patilla normal estan formados por una semicircunferencia
o cuarto de circunferencia, respectivamente, de diametro interior igual a 5@ y una prolongacion
recta de ldongitud 2d@.

En barras corrugadas, la patilla normal se forma con diametros interiores iguales a 70 y
prolongaciones rectas de 20@.

Los ganchos y patillas son completamente eficaces solamente si se encuentran recubiertos de
un espesor suficiente d@rmigon, por lo que es norma de buena practica el inclinarlos hacia

el interior de la pieZa

8 Jiménez Montoya P. (1991Hormigén Armado(Tomo [).13va Edicion. pp. 176. Barcelona, Espaiia:
Gustavo Gili S.A.
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Figura 8. Diversos tipos de anclajes de barras
FuenteHormigon Armaddromo | .13va Edicion Jiménez Montoya.

2.3.2.5 Empalme de armaduras.

Las barras de acero que se comercializan estan entre 10 y 12 m de largoseusmstona

pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veckspsaeenobrade un pedazo

de armadura que gmriede reutilizajunto con las otras armaduras respetandddagitudes

de empalmelLos 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 menor de las dos barras empalmadas y que el deslizamiento @datagoarmaduras

empalmadas no rebase 0,10 mm.

2.3.2.51. Empalme por traslapo.

Es el tipo de empalme mas comur. &6 utilizado en barras de acero cuyo diametro sea mayor

a 25 mm y explicitamente esté prohibido utilizarlo en tirantes.

La idea basicas transferir esfuerzo de una barra a la otra por medio de la adheren@a en un
longitud igual a lade anclajecorregidap or un coeficiente Q@ que |
de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

La ecuacion pardeterminar el empalme por traslapo o solepéd = [ Z &0
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Con ganchospara aceros corrugados

20cm
lv:(zp*lb—l()ﬂ)z[ 100 ]

0,5 lb,
Donde:

q = Coeficiente que multiplica el largo de anclaje rectilineo dépele los siguientes

factores:

1 Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

TEI Ilargo del empal me tambi®n depende de | a di
1 De las barras empalmadas en la misma seccion transversal.

fTfLa distancia fibo derndempabnada haatala parde dell@piekaa b ar r a

| il . | b
| Sl Ptk Il ol ol ol ik Fa | =1

| el Pl ol Pl |
| Sl

ol il e ol . | ———

r v y
Figura 9. Empalmede barras
Fuente Elaboracion propia

Tablal4d Val ores del coeficiente y
. . Porcentaje maximo de barras
Distancia
empalme
a b 20% @ 25% | 33% | 50% @ >50%

a0Ol(boO5 12 14 16 | 18 2
aO01(b>5@ 1 1 1,2 1,3 14
Fuente: Norma Boliviana de Hormigdbn Armado GBH

La norma también limita el porcentaje de empalmes de las barras traccionadas en una misma
seccion transversal en funcidaltipo de solicitacion.

Existen varios tipos de empalmes, pero so6lo nos limitaar®splicarel tipo deempalme por
traslape porque ed mas utilizado eresteproyecto.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a ottayresfahque

el espesor del hormigén que exista alrededor del empalme sea lo suficaerde El valor

minimo que recomienda la Norma Boliviana de Hormigén Armado @seaespescgs dos

veces el diametro de las barras
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2.3.2.6 Distancia a los paraments.

Se denomina recuipniento geométrico de una baada distancia libre entre su superficie y el

paramento mas proximo de la pieza. El objeto del recudmmimes proteger las armadutasto

de la corrosién como de la accion del fuego.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos unas limitaciones mas o menos

coincidentes con las que se recomiendan a continuacion:

(a)Cuando se trate de armaduras principales, el recubrimiento o distancia libre entre cualquier
punto de la supécie lateral de una barra y elgganento mas préximo de la pieza igual
o superior al diametro de dicha barra o a los seis quintos (6/5) del tamafio maximo del arido.
En el caso de grupos de barras, para la determinacion de esta distancia, seldiéiretio
equivalentep, (véase capitulo 12.5.2 de CHEH).

(b)Para cualquier clase de armaduras (incluso estribos), la distancia mencionada en el parrafo
anterior, no sera inferior a los valores que en funcién de las condiciones ambientales, se
indican en la siguiente tabla:

Tablal5. Recubnmientos minimos, en mm

Valores Basicos Correcciones para
Condiciones Ambientales Hormigon
Armaduras Losas o H12,5 | HA40
No | Moderadamente Severas Sensibles a | Laminas 115 | H45
severas severas corrosion H17,5 H50
H20 | H55
15 25 35 10 -5 5 -5

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado GBH
Tablal6. Recubrimientos minimos

Recubrimientos minimos
Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5cm
Para losas y paredes al dibze 1,5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2,0cm
Para piezas en contacto con el suelo 3,0cm
Para hormigén en un medio fuertemente agresivo 4,0 cm

Fuente: Norma Boliviana de Hormigobn Armado GBH
(c)En las estructuras prefabricadd&®jo riguroso controly siempre que la resistencia
caracteristica del hormigon sea superior a 25 MPa, podra omitirse la limitacion del parrafo

(a), relativa al tamafio maximo del arido y reducirse en 5 mm los valores del dyrafo
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(d)La distancia libre entre las armaduras extesoy las paredes del encofratm sera mayor
de 4 cm, pudiendo prescindirse de estatéinidon en elementos enterraddseconstruye
previamente una capa de regularizacion; en los hormigonados con técnicas especiales y en
aquellos en los que la armadura trabaje exclusivanaeatenpresion y presente un riesgo
despreciable frente a incendios.

(e)La distancia libre de losgpametros a las barras dobladassera inferior a dos diametros,
medida en direccion perpendicular al plano de la curva.

(f) Los elementos de cimentacion que vayan a estar sometalas@on de aguas subterraneas
debera protegerse superficialmente conauimpermeabilizacién adecuag@ara evitar la

corrosion de las armaduras.
2.3.2.7 Disposiciones de las armaduras.

2.3.2.71. Distancia entre barras.

Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas de hormigén armado deben de
tener sepaciones minimas, para permitir que la colocaciéon y compactaciéon del hormigén
pueda efectuarse correctamente, de forma que no quadirs Las normas de los distintos
paises preconizan valores coincidentes con los que se indican continuacion.

(a) La disaincia horizontal libre entre dos barras consecutivas de la armadura principal debe de
ser igual o mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

ADos centimetros

AEI diametro de la barra mas gruesa

A1,2 veces el tamafio maximo del arido.

La distancia vertical libre ente dos barras consecutivas debe ser igual o mayor que el mayor de
los dos valores siguientes:

ADos centimetros

AEI diametro de la barra mas gruesa

En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse dos barras dadararpmincipal

en contacto, una sobre otra, siempre que sean de adherencia mejorada.

En columnasy otros elementos verticales pueden colocarse dos o tres barras de la armadura

principal en contacto, siempre que sean de adherencia mejorada. Tantacascestan@nel
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anterior, se recomienda que los grupos de barras vayan bien sujetos por estribos o armaduras
transversales analogas

2.3.2.8 Cuantias geométricas minimas.
En la tabla 1%e indican los valores de las cuantias geométricas minimas ddueas)ajue
deben disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en funcién del tipo de

acero utilizado.
Tablal7. Cuantias geométricasinimas referidas a la seccion total del hormigdn, en tanto por mil

Elemento Paosicion = AH 215 L AH 400 AH 500 AH 600
Pilares (*) 8 6 5 4
Losa (**) 2 1,8 1,5 1,4
Vigas (***) 5 3,3 2.8 2.3
Horizontal 25 2 1,6 1,4
E X3 ’ ! ’
Muros () ' ertical 15 12 0.9 08

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado GBH
En cuanto a las cuantias geométricas minimas exigidas para el disefio de zapatas, los valores
de las mismas se detallan en 2.3.3.4.6.
2.3.3.Disefio de Elementos Estructurales de Hormigén Armado.

2.3.3.1.Vi de H eAe.

Las vigas son elementos estructurales lineales sometidos esencialmente a esfuerzos de flexion,

gas

confibras comprimiday traccionadas. Las vigas se calculan de acuerdo a las hipotesis basicas

en secciones sometidas a esfuerzos normales (véase 8.1 e&7C8BIdartir de los valores de

célculo de las resistencias de los materiales y de los valores mayorados de las cargas y dem
acciones.

Antes de detallacomo se proceden cdos célculos, deberan realizarse las comprobaciones
especificadas en cuanto al valor minimo de la resistencia del hormigén (véase 2.3.1.2) y a la
resistencia minima del hormigdn en funcion dedlédaddel acero (véase 2.3.2.1

Se recomienda ademas que las areas de las secciones de cada una de las armaduras, tanto de

traccidon como de compresion, no sobrepasen el 4 % de la seccion total del hormigon.

% Jiménez Montoya P. (1991ormigén Armado13va Edicion. pp(172). Barcelona, Espaiia: Gustavo Gili S.A.
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Figura 10. Disposiciénde armadura longitudinal y transversal en vigas
Fuente: Hormigdn Armado (Tomo I) 13va Edicion. pp.1P1 Jiménez Montoya

2.3.3.1.1 Armadura longitudinal de vigas rectangulares.
El procedimiento de célculo es el siguiente:

(DInicialmente se realiza yre-dimensionamiento, es decir un procedimiento previo al calculo

dd dimensionado antes de poder calcular con precision los esfuerzos actuantes, y asi poder

establecer dimensiones orientativas de la seccion transversal de las vigas, que sirven de base

para un célculo de comprobacién y reajuste de las dimensiones definitivas de las secciones

En el predimensionamientgeusa diferentes valores &mcionde la longitud del elemento
y de algunos criterios se han llegado a tomar rangos usuales para diaengias de
marcos de hormigon que presentan resultados aceptaBlst®s rangos son:

a o a 0 . ¢Q

o PN @5

Donde:

|= Longitud no apoyada de la viga.
h= Altura de la viga.

b= Base de la viga.

(2)Se calcula la distancia del borde mas comprirhikia el cetro de gravedad de la armadura
m8s traccionada (taMmA=a®nQ)l |l amado ficanto
(3)Se determina el momento de calculo o momento mayoradp (Md

G Q= U méxZ F Q
Donde:

o= Coeficiente de seguridad de ponderadi@nas acciones solicitaciones (véase Tabla 9).

10 Dimensionamiento de vigas de hormig&m linea disponible en:
http://www.google.com/amp/s/camidadingenieria.com/2016/10/09/primeyatradadimenvigas/amp/ (Fecha
de consulta 19/02/19)

Yat i


http://www.google.com/amp/s/comunidadingenieria.com/2016/10/09/primera-entrada-dimen-vigas/amp/

(4)Se det er mi

Donde:
bw = Ancho de la viga
d = Canto util

fa= Resi stenci a

Se compara el valor obtenido @h)

na

el 9ygmoment o

de

0Q

c8l gul o

(5) Se verifica si la seccién requiere armadura a compresion.

con el

mo me nit @éase &ablaB)c i d o

reduci do

del

(e
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hor mi g-n

gd> imeY Se necesita armadura de
gs ®mY NoO esesita armadura de corapion.
Tablal8. Valores limite(Calculados cons=1,15)
fy (kp/cn?) | 2200 2400 4000 4200 4600 5000
fya (kp/cn?) | 1910 2090 3480 3650 4000 4350
3lim 0,793 0,779 | 0,679 | 0,668 | 0,648 | 0,628
€ lim 0,366/ 0,362 | 0,335 | 0,332 | 0,326 | 0,319
¥ lim 0,546/ 0,536 | 0,467 | 0,460 | 0,446 | 0,432

FuenteHormigon ArmaddqTomo 1). Pp 28413va EdiciérJiménez Montoya.

U Si el

soporte los esfuerzos de traccion la cual corresponde al mayor valor de las siguientes

expresiones:
0 i

Donde:

As = Area de la armadura a traccion.

1

moment o

z (I) 0z Qz -

QO Q

Qw Q

fi=Resi stencia de

¥~ Cuant ?2 a

reduci do

n o6iy,

de
no necesita armadura de compresion, por tanto, se debera disponer de una armadura que

T 2 @ 02 'Q2 QR 'Q

"QwQ

c8lgcul o del

mec 8ni c aq4(Véase tabflaul)@d c i

ace
- n

r o.

al

compr esi

v al

Asmi= Area minima de la armadura a traccifréaseapartado 8.1.7.1 de CB8¥)
¥smnh= Cuantia geogtrica minima (véase tabla)20

(fcd=

| 2 mi

(fcd=

or

c 81 c u k@), lagpiezame no r

d e

Se debe aclarar que para el calculo practico de secciones rectangulares se ha establecido la tabla

universal de calculo (véase tabla 19) que facilita notablemente, la iésadigclos problemas
mas comunes en el dimensionamiento de elementos y es la tabla que se utilizar4 en la

comprobacién de elementos (véase 3.5).

La tabla universal fue elaborada con base en las ecuaciones adimensionales que se derivan de

las ecuaciones dauilibrio y compatibilidad de las deformaciones.
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Las deformaciones limites de las secciones, segun la natulareza de la solicitacién, conducen a
admitir varios dominios que han sidsgeematizados en la figura 6 (véase 2.3.1L&s
caracteristicas de cadominio se explican en 2.3.1c6n el objetivo de detallar la base tedrica

del uso de la tabla universal de calculo para flexiéon simple o compuesta.

Con relacidén a la tabla 19, se incluirdn las expresiones que correlacionan los par@metros

< € nyos domirios 2,3 y 4, que permiten el calculo de los valores tabulados.

(1) DOMINIO 2: (0 <x<0,259 d)

*Cuando:0 <3< O0,Y163607; es decir no se req#@ere ar

m T ] zy ée(1)
‘ z z z n ZUZp =ZU é(2)
Los valores de QqQ vy & que cuantifican el 8re:

de compresiones del hormigdn se calculan con las siguientes ecuaciones para secciones que
estan en el Dominio 2:

PTE U lppﬁu
- p v, pREY p v
WY e 8O n=TZ pTE U !
T
*Cuando: O, 1&06&kq 3 < 0, 259
o1 zy e (9)
L 1P 2uzp _zu € (6)

Los valores de QqQ y o que cuanti fi cadagramd 8r ea
de compresiones del hormigdn se calculan con las siguientes ecuaciones para secciones que
estan en el Dominio 2:

L& T® &3
or b S sy 1 i 8
P U X = PR U PR U v
0Z — QZ—Z 0Z — c
p U p U p U

Las ecuaciones de compatibiliddd las deformaciones en funcion a la profundidad del eje
neutro son:

(2)DOMINIO 3: (0,259 d < x < x lin)
T o] MYy €(10)
O o .
o ona P e Y Yz p T pPs 8 pp
Si €4 > €1im =0,319)es necesario disponer de armadura a compresipoksanto el valor de
cuant 2 a »dedo ohtiene con laswiguientes expresiones:

n (12)

1

] T mtog@ p
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(3) DOMINIO 4: (X||'m<X<d)Y(3~ m2z < 3 < 1)
01 1 z— ThoyYp €é(14)
00 . .
m,d p mpYyYPypz p T PpHPs 8 pu

Si €4 > €1im =0,319)es necesario disponer de armadura a compresigpokganto el valor de
cuant 2 a »dedo obtiene con laswsiguientes expresiones:

h

1 ...(16)
T 1 mog® pX

Debe observarse que en los dominios 2,3, y 4 (Flexion simple 6 compuesta), el momento
reducido ¢ y | asi1yc uestan refaridas alt eant® adtil @, § senewn los
siguientes significados:

Yi 8iz2000Q Yi dizQoQ | 06
1 To Zorose " wo Trorand ©2Q 200 'Q
9 n Q N vo vVozQ

Donde:
=Profundidad relativa del eje neutro (coef]i
x=distancia al eje neutro a la fibra mas comprimida o menos traccionada.
e= Momento reducido o relativo.
¥y= Cuant2a mec8nica.

d>=Distancia de la fibra mas comprimida de hormigon al @dacrmadura de compresion.
"@=Coeficiente de variacion.

d=canto util de la seccion.

b=Ancho de la seccion.

Ac= Area de la seccién de hormigon.

Mu=Momento flector ultimo

fyd= Resistencia de calculo del acero

fcd= Resistencia de célculo del acero

Nu=Esfuerzo Normal de agotamiento

ei=Excentricidad de Nu referida a la armadura As

Asi=Area de la seccion de la armadura mas traccionada o menos comprimida.
As;=Area de la seccién de la armadura mas comprimida o menos traccionada.

A *x * fcd=Area del segranto de compresiones

a*x=Di stancia del centro de gravedad del seg]
A >=€oeficientes adimensionales.



Tablal9. Tabla Universal para flexion simple o compuesta

g H w wif,4x 10°

0,089 0.03 0,031
0,1042 0.04 0,0415
01181 0.05 0.0522
0.1312 0.06 0.063
0,1438 0.07 0.0739
0,1561 0,08 0.0849 e~
0.1667 0.0886 0.0945 =
0.1685 0.09 0.0961 &
0,181 0.1 0,1074 2
0,1937 0.11 0.1189 3
0.2066 0.12 0.1306
0.2197 0.13 0.1425

0,233 014 0.1546
0,2466 015 0.1669
0.2593 0.1592 0.1785
0.2608 0.16 0.1795
0,2796 0.17 0,1924
0,2987 0.18 0.2055
03183 0.19 0.219
0.3382 0.2 02327
0,3587 021 0.2468
0,3797 0.22 02613
0.4012 0.23 02761 a
0.4233 024 02913 Z
04461 0.25 0.307 S

0,45 02517 0.3097 <
0.4696 0.26 03231
0.4938 027 0.3398
0,5189 0.28 03571

0,545 0.29 0,375
0.5722 03 03937
06005 031 04132
0,6168 03155 04243 00929
0,6303 0.32 04337 0.1006
0.6617 033 04553 0.1212

0.668 0.3319 0.4596 0.1258
0,6951 0.34 04783 0,1483 -
0,7308 035 0,5029 0,1857 o
07695 036 0.5295 02404 2z
0,7892 0.3648 0.543 02765 =
08119 0.37 0,5587 03282 2
0,8596 0.38 0,5915 0,4929
0,9152 039 0.6297 09242
0.9844 0.4 0.6774 5.8238

Fuente: Hormigomrmado.14va Edicion. pp. 278. Jiménez Montoya.

35
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Tabla20. Cuantias geométricas minimas (Referidas a la seccidn total del hormigén)

ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 I AE-42 || AE-50 | AE-60

. Armadura total 0.008 0.006 0.005 0.004
Soportes TR = T = g =
Con 2 armaduras Al y A2 0.004 0.003 0.0025 0.002

Vigas Armadura en traccion 0.005 0.0033 | 0.0028 | 0.0023
Losas En cada direccion 0.002 0.0018 | 0.0015 | 0.0014
Armadura horizontal total 0.0025 0.002 0.0016 | 0.0014

— Armadura horizontal en una cara 0.0008 0.0007 | 0.0006 | 0.0005
- Armadura vertical 0.0015 | 0.0012 | 0.0009 | 0.0008
Armadura vertical en una cara 0.0005 0.0004 | 0.0003 0.0003

Fuente: Norma Boliviana de Hormigdn Armado GBH
U Si el momento reducido de célculo es nrayo a | moment o gf>@usei do |
debera disponer de una armadura que soporte los esfueamspiesion (As.
oi 1 Z&Z’Qz:g noi 1 Z&)Z’QZ:‘E
Q Q

b —
T—QmTpW naQ Q
P 7
Donde:

¥s= Cuantia mecénica para la armadura de traccion.

¥s= Cuantia mecéanica para la armadura de compresion.

¥siim= Valor limite de cuantia éasedbla 19)

di= Recubrimiento mecanico.

d>=Distancia de la fibra mas comprimida del hormigoén, al centro de gravedad de la armadura
de compresion.

2.3.3.1.2 Armadura transversal de vigas rectangulares.

Dados los conocimientos actuales sobre la resistencia de las estructuras de hormigon frente a
esfuerzos cortantes, se establece un m®todo
regla de cosido a la que se hace referencia, no es mas que una generalizacién del método de las
bielasy tirantes de RitteMoérsch, que proporciona resultados cge sitian del lado de la
seguridad respecto a los deducidos experimentalmente. Por ello, dado que existe un nimero
suficientemente grande de tales resultados experimentalegpeoaygermitir, de forma segura,

deducir métodos de calculo con los que sesigue aprovechar mejor la capacidad resistente

de los elementos estructurales ensayados, tales métodos se proponen en la Noilia CBH
como métodos particulares de calculo.

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, las raemadu
transversales estan constituidas por estribos y barras longitudinales levantadas. Los estribos son

armaduras independientes de las longitudinales y las barras levantadas son armaduras
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longitudinales que dejan de ser necesarias para resistir los menfleatores, se doblan y

suben hastalcabeza comprimida donde salela.

RESISTENCIA A ESFUERZO CORTANTE DE ELEMENTOS LINEALES

Las prescripciones dadas en el capitulo 8.2 (Resistencia a esfuerzo cortante) de la norma
CBH87 se aplican exclusivamente a elementos lineales sometidos a esfuerzos combinados de
flexion, cortante y axiales de traccion o compresion.

Se comsideran como elmentos linealeaquellos cuya distancia entre puntos de momento nulo

es igual o superior a dos veces su canto total, cuyo ancho es igual o inferior a cinco veces dicho
canto pudiendo ser su directriz recta o curva.

ESFUERZO CORTANTE REAL: Las comprobacines relativas al estado limite de
agotamiento por esfuerzo cortante pueden llevarse a cabo a partir del esfuerzo cortante real de
célculo Vrd dado por la siguiente expresion: Vrd=Vd+Vcd

Donde:

Vd = Valor de calculo del esfuerzo cortante producido por las acciones exteriores

Vcd = En piezas de seccion variable el valor de calculo de la componente paralela a la seccidn
de la resultante de tensiones normales tanto de traccion como de commemdasfibras
longitudinales de hormigén.

COMPROBACIONES QUE HAY QUE REALIZAR: El estado limite de agotamierpor
esfuerzacortante puede alcanzarse ya sea por agotarse la resistencia a compresién oblicua del
alma o por agotarse su resistencia a téacoblicua. En consecuencia es necesario comprobar
gue se cumple simultAneamente.
(a) Obtencion de Vu: El esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del

hormigén del alma, se deduce de la siguiente expresion:

6»1= 0,302 "Qnz (1 +086Q )2 Q0 0z @502 'Q
En el caso de armadura transversal formada por estribos normales al eje de la pieza, dicha
expresion se reduce a:
cv1= 0,302 "Qo? @7 Q
Esta comprobacién no se exige en el eje del apoyo, sino en su borde.

(b) Obtencion de Vw: El esfuerzo cortante de agotamiento por traccion oblicua en el alma,
vale:

Cr2= O XD
Donde:
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Vsu = Contribucion de la armadura transversal del altaaesistencia a esfuerzo cortante
en el estado hite ultimo siendo:
Lo 00
wi o Wznhoﬂ“Q z2'Q
Vcu = Contribucion del hormigén a la resistencia a esfuerzo cortante, en estado ultimo. En
general se tomara:
OO0 MO 2’0 N Qhvmv ® Q QO Qe—

Donde:

d = Canto util de la seccion.

bw = Ancho del alma de la viga.

fcv = Resistencia virtual del calculo del hogoin a esfuerzo cortante dada en kg/cm

La comprobacion correspondienteVa, se efectuard para una seccion situada a una
distancia del borde del apoyo directo igual al canto Gtil de la pieza hacia el centro de la luz
y laarmadura necesaria que resskdlevara hasta el apoyo.
DISPOSICIONES RELATIVAS A LAS ARMADURAS TRANSVER SALES
La separaciontRntre cercos o estribos debera cumplir las condiciones:
<30cm
St {5 0,85 * d}
<3=xb
Ademas de las siguientes prescripciones:
El diametro de las armaduras transversales debe ser al menos igual a 6 mm, o a la cuarta parte
del diametro maximo de las bartasgitudinales comprimidas.
La separaci-n fAso, entre estribos, no debe
siguientes:
A 12 veces el diametro minimo de las barras longitudinales

A La menor dimensién del nicleo de la seccién, limitado por el borde exterior de la armadura
transversal

A 300 mm

En todos los casos se prolongard la colocacién de cercos y estilbbos longitud igualla
medio @nto de la pieza mas alla de la seccioguntedricamente dejen ser necesarios. Todas
las armaduras transversales deberan quedar perfectamente ancladas.

La cuantia minima de dichas armaduras debe ser tal que se cumpla la relacion.
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PROCEDIMIENTO DE CALCULO

(1)Se calculan las resistencias de calculo de los materiales:

fcdzf;k; fyd = 1K

c s

(2) Se determina el esfuerzo cortante de calculo Vd, el esfuerzo cortante resistente del

hormigon Vcu y el esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del hormigon

del alma \4«:
L ’ [P AV N N ) o~ T ~ e " . ‘TQ"Q
wQ [ Zw N wwo Awdw 2Q N Qoumvmr Q QQsﬁ

® TmorEQzozQ

(3)Se realizan las siguientes comparaciones:
CASO 1Y Vd < Vcu Y Ebrrespenflecedrea minirtdnnp debidoar s a |
gue el He resiste satisfactoriamente el esfu
CASO 2Y VculN<\Bk< c\al chhly se eskage gl valdrsnayor.
CASO WBM»VuY Ninguno de |l os casos anteriores,
transversal de la viga.
(4)Se calculal area transversal requerida:
CASOL1:8i, mmeo z2°Y—
CASO 2: Se escoge el valor mayor de las siguientes expresiones:

wb © woob

" e w, Q " wi 7Y
0y rlhthooZYzﬁ n Olm

El area de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo tanto si
se quiere encontrar el area para una pierna se debe dhagéa encontrada entre el nimero
de piernas, por ejemplo para 2 piernas: Ag2A
2332Co0l umnas de He Ae.
Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado donde el esfuerzo
principal es el normal. Su funcién principal es absorber los esfuerzos de la estructura y
transmitirlos a la cimentacion. Su forma comun es la cuadrada y la rdetahguarmadura
esta constituida por barras longitudinales que absorben los esfuerzos principales junto con el
hormigon, y armadura transversal (estribos) que tiene la funcion de evitar la rotura por
deslizamiento, evitar el pandeo de la armadura longdig absorber los esfuerzos cortantes.
Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion

compuesta o flexion compuesta.

F
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Lo
Figura 11. Disposicion de armaduras longitudinal y transvezsacolumnas
Fuente: Hormigon Armado (Tomo I) 13va Edicién. Pp-1F1Jiménez Montoya.

7
.

Yk

2.3.3.2.1.Compresion Simple.

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un esfuerzo
nor mal ANO que act ¥a en el baricentro pl 8sti
se presente una compresion simple, dada la incertidumbre deteuwapticacion del esfuerzo

normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas recomiendan que las piezas sometidas a
compresion se calculen con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten
convenientemente los coeficientes de seguridad.

2.3.3.2.2Traslacionalidad e intraslacionalidad de las estructuras.

A los efectos del estudio de pandeo de soportes, caracterizar correctamente la estructura como
traslacional o intraslacional tiene una enorme importancia. Se entiende por entramado
intras | aci onal aquel en el gue el despl azami ent

ser considerado como inapreciable.

= 7777

Figura 12. Influencia de la traslacionalidad en una columna
Fuente: Apuntes de Hormigdn Armado adaptado a la Instruccion Espafiol®D8EHE
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Comopuede observarse enlafigural2est e despl azamient o e, mu y
segundo orden puede incrementar los esfuerzos flectores en base y cabeza de Sofmrte
tipologia estructural controla la traslacion relativa entre alturas consecutivas, puede hablarse de
una estructura intraslacional. Estrictamente todos los entramados son traslacionales, por lo que
su consideracién como intraslacionales obligafemdein umbral de desplazamientos laterales

por debajo del cual esta hipotesis puede ser considerada valida.

La norma CBH87 da las siguientes definiciones de estructura intraslacional y traslacional:

A Estructuras intraslacionales, aquellas cuyos nuuge, solicitaciones de célculo presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde el punto de vista
de la estabilidad del conjunto.

A Estructuras traslacionales aquellas cuyos nudos, bajo solicitaciones de céalculoapresent
desplazamientos transversales cuyos efectos no pueden ser despreciados desde el punto de
vista de estabilidad del conjunto.

2.3.3.2.3Longitud de pandeo.
La | ongi t udodeuwn sopate s edine tolno 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. En porticos, las longitudes de pandeo en el plano considerado son funcion de
las rigideces relativas de las vigas y soportes que concurren en los nudos extremos del elemento
en compresion considerado y se pueden determinar como:

Longitud de pandeo ao = k * L

DondefikoO debmsnomograneesmoerrespondie@esandocorelv al oyo.de i

B z—
— (igual para )
Donde:
Relacién de rigideces de las colummakgs vips en el extremo AAO
consicerada

Ec= Mddulo de elasticidad del material que compone la columna.
A= Longitud real de la columna

l= Inercia bruta de la seccid@® la columna

E.= Mddulo de elasticidad del material que compone la viga.

A= Longitud real de la viga.

Iv=Inerciabruta de la seccion de la viga.

k= Puede obtenerse de los monogramas siguientes:
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Figura 13. Nomogramapara la obtencion da longitud de pandeo para poérticos
Fuente: Norma Boliviana de Hormigdn Armado GBH

2.3.3.2.4 Clasificacién de las columnas por la esbeltez.

La esbeltez mecénica de un pilar de seccion constante, es el cociente entre la longitud de pandeo
del pilar y el r a d otab de daemigdn, enda difieccidn considelada (ise c c i
All).

La esbeltez geométrica, es el cotéeantre la longitud de pandgda dimension paralela al
plano de pandeo considerado, ya sea fibo - AfAh
Las columnas son elementos axiales que en la mayolda dasos 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: columnas cortas y largas. La
determinacién de una columna coddama esta directamente ligada conesleltez. Bla

esbeltez mecanica es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se trata de una
columna larga. La norma CB8¥ define dos esbelteces:

0

(0]

- . ¢
Of wQMaai QTO):&)Q—Q ni

. e KO)
Of wQadddQw®a. -— Ni 5

Los valores limites para la esbeltez son los siguientes:
(&< 35 ( &g <1 0 pe desprecian los efectos de segundo orden.
(235 O & O LMO® o Buede 2akilarse excentricidad adicional)(e

3100 O & (022 0Mag OrBékodlo genersl @essri® en 8.3.2.1. de GBH

4o>200 ( &> 5 8 ) Esbelteces mecanicasrecomendables
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2.3.3.2.5Excentricidades.

Excentricidad, es la distancia a la que actia la solicitacion normal respecto del centro de

gravedadie la seccidly esta constituida por:

A Excentricidad inicial o de primer orden, no es menor que la excentricidad accidental, siendo
igual a M/N1, donde Me s el moment o exterior aplicado,
axial actuante.

A Excentricidad accidentad, que toma en cuenta los pequefios errores constructivos y las
inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal.

A Excentricidad ficticiasc, dimension convencional para tomar en consideraciones los efectos
de pandeo.

A Excentricidad equivalentes,evalor representativo de la excentricidad de primer orden,
cuando ésta tiene valores diferentes en los extremos de la pieza.

A Excentricidad totlb(ewta = & + & + &ic), valor con el que debe incorporarse la solicitacion
normal para el disefio o verificacion de la pieza.

(a)Excentricidad inicial o de primer orden (&): Se tomara como excentricidad de primer

orden la correspondiente al extremantigyor momento.
0Q
(b) Excentricidad minima de calculo o ecentricidad constructiva (e): Debido a la

Q

dificultad que se tiene en la practica para que la carga actie realmente en el baecentro
la seccién la Norma Bolivana no considera ene@hlculoexcentricidades de primer orden

inferiores al valor siguiente:

h b . .
ea=130 ° 70 depende de la direccién del pandeo

2cm

Siendo Abo o Aho | a dimensi-n |ineal de | ¢
excentricidad minima se la designa por e
Método de la excentricidad ficticia: Este métdo groximado es aplicable @eolumnasde
secci-n y armaduras constantes, cuya esbelte
Se distinguen dos casos, segun sean 0 no iguales las excentricidades iniciales en los extremos

del pilar.
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(1) Excentricidadesguales, en valor y signo, en los extremos.

€fic _
€total=€otEfic

T

Figura 14. Excentricidades iguales, en valor y signo
Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH)

(2) Excentricidades diferentes en valor y/o signo, en los extremos.
*F *F

€02 €02

€o1 €01

Figura 15. Excentricidades diferentes en valor y/o signo
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH)
En este caso, se adoptara una excentricidad de primer orden equivalente, en la seccion critica,
de valor:

&©=06:+046,:0 0,24 e
Dénde:

eo1 Y ez = Excentricidades de primer orden en los extremos siendo la de mayor valor que se
tomara como positiva y la de menor valor, que se tomara con el signo que le corresponda. La
excentricidad equivalente, es valida para estructuras intraslacionales.

(c) Excentricidad ficticia (efic):

Los efectos de segundo orden, provenientes del pandeo, se incorporan mediante una
excentricidad ficticia:

Q T v

Z_pT[
Donde:
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fya = Resistencia de célculo del acero en traccioniea

¢ = Canto medio paralelamente al plano de pandeo que se considera

lo = Longitud de pandeo

i = Radio de giro de la seccion total de hormigon en la direccion considerada.

Para piezas de seccion rectangular, la formula se transfoom#q en kg/cmZn:

Z zZ —

Q o

(d) Excentricidad final (er):

Conocidas las excentricidades: inicial, constructiva y ficticia, se calcula la excentricidad total:
Qeas= Q@+ ot X

Valor con el cual seestablece el momento flector ficticio o representativo (donde queda

incorporado el efecto del pandeo) y quetgumente con el esfuerzo nornsalicitan la pieza.

Con ambas solicitaciones se comprobaran las condiciones de agotamiento de la seccion.

Ademéds, se comprobaran las secciones de los dos extremos del pilar sometidas a las

correspondientes solicitaciones de primer orden. Debe tenerse en cuenta que la pieza deberé ser

de seccién y armadura constantes, compatibles con la maxima solicitacion, yalssngo e

de la pieza o en sus extremos.

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

gue, sumada a la excentricidad de primer orden, tiene en cuenta de forma lssneiflatos

de segundo orden, condeicdo a un resultado suficientemente aproximado.

2.3.3.2.6 Armadura longitudinal.

Se situaran en las proximidades de la cara del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra

en cada esquina de la seccion. En los soportes de la seccion circular deben colocarse un minimo

de 6 barras, y debe seguirse las siguientes prescripcioresispdsicion de las armaduras:

(a)Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en las
proximidades de las caras del pilar.

(b)La separacion maxima entre dos barras de la misma cara, no debe ser superior a 35 cm. Por
otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas, debe arriostrarse mediante
estribos, a manera de evitar el pandeo de la misma. Para que el hormigbpgnetcay
ser vibrado facilmente, la separacion minima entre dos barras de la misoebessar igual
o0 mayor a 2 cngue el diametro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No

obstante, en las esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en contacto.
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(c)Los recubrimientos de las armaduras principales deben estarecwhtwos entre 1y 4 cm,

no tienen que ser inferiores al diametro de las barras ni al tamafio maximo dél arido

2.3.3.2.6.1. Procedimiento de calculo de armaduras.

Se utilizard un método grafico para obtener la cuamti@anicale acero necesaries dedi, los

abacos en roseta. Son el equivalente, en flexion esviada, a los diagramas de interaccion
adimensionales €ftexion recta. Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para

cada seccion un conjunto de diagramasMIN,aqui se obtiene uconjunto de superficies de
interaccion(N, Mx, My). Estas superficies puedeapresentarse mediante las curvas que
resultan al cortarlas por los planos N= cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro y ocho de estos
graficos, aprovechando las simetrias. @raas se preparan en forma adimensional, llevando

en los ejes los esfuerzos reducidesgl, v),eson validos para una seccion rectangular,
cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigon.

El dimensionamiento de una seccion es inntediadisponemos de una roseta preparada para

la misma posicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite elastico del acero. Basta
entrar, en el sector correspondiente al valoxdies | qgue se tratxg ypxmwaon | os
obtener |l a cuantza mec8nica total necesari a
interpolacién entre los resultados correspondientes a los valores redona@ogrddos que esté
situado el dado. Una v e admedanica total deda ammadum. Lasa | c u
armaduras deben colocarse respetando la disposicion y recubrimientos correspondientes a la
roseta empleada, asi como utilizando acero del mismo limite elastico que el acero
correspondiente a la ros&a

El procedimient de célculo es el siguiente:

(1)Se determina el moment o reducido (¢) vy el a
de flexion esviada (véase figura)lé6 se obt i ene |l a cuantza geom
02Q , 0Q L. 120@Q 5 & O
Fa:n 1 weae 1° T nowe

11 Jiménez Montoya P. (199 Hlormigén Armadd13va Edicion). pp. (36865) Barcelona, Espaiia: Gustavo
Gili S.A.
12 Jiménez Montoya P. (200Mlormigén Armadd14va Edicién). pp. (320) Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A
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Figura 16. Abaco en roseta para flexion esviada
Fuente: Hormigén Armado (Tonip14va Edicion. ppp06- Jiménez Montoya
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1) El valor obtenido de As se debe conmgraion la armadura minima (As n)j de auerdo
a lo expuesto en 8.1.7Cmpresion simple o compuesta en la norma GBH
01.2°d0  mhoy 2z 68,2700 mhdoz §
01227@0 mhGiy 7z 07.27°@0 Tt h@? &
Donde:
Nd = Esfuerzo normal mayorado de compresion.
A’s1,A’s2= Armaduras principales en compresion.

Ac k A'sl

™~

Figura 17. Armaduras principales en compresion
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH)

2.3.3.2.7 Armadura trasversal.

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,
evitar la rotura por deslizamiento del hormigdn a lo largo de planos inciingdo
eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes.

Se considerara lo siguiente:

@Con objeto de evitar | a rotura por desli zam
de cercos o estribos debe ser: sO be
Siendo fibed | a menor di mensi -n del nv%cl eo d

la armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para s valores mayores
a 30 cm.
(b)Por otra partecon objeto de evitar el pandeo de las barras lodigiales comprimidas, la
separaci-n fisdo entre planos de cercos o0 est
(c)El didametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del diametro correspondiente
a la barra longitudinal mas gruesa, y en ningln caso sera menonuue 6
(d)Los estribos deben colocarse en toda la altura del soporte, incluso en los nudos de unién con

las vigas, atandolos fuertemente con alambre a las barras longitudinales.
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(e)No es aconsejable la sujecidén de cercos mediante puntos de soldadura, codeobjeto
alterar las caracteristicas del acero correspondiente a las barras priticipales

El procedimiento de célculo es el expuesto en 2.3.3.1.2.

2.3.3.3.Losa alivianada.

2.3.3.3.1. Generalidades

Las losas o placas son estructuras limitadas por doegptmralelos de separacién h, siendo el

espesor h pequefio frente a las otras dimensiones. Se supone ademas que las cargas actian en

el plano medio de la placa y son normales al mismo Las placas se encuentran sometidas

fundamentalmente a esfuerzosfigeiont.

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

hormigén pretensado, carpeta de hormigén y complemento aligerante de plastoformo.

CAPA DE COMPRESION ARMADURA DE REPARTICION

Figura 18. Componentes de losa alivianada

Fuente:https://www.google.com/search?g=La+armadura+de+la+capa+deesamn+se+calcula+en+losas+
aliviandas%3F

La losa alivianada se compone de tres elementos principales:

Avigueta pretensada, fabricadas por firmas comerciales, es un producto de fabricacio
industrial con calidad garantizada.

APiezas aligerantes: Pueden ser de ceramica, mortero de cemento, fibra de madera aglomerada,
plastico u otro material suficientemente rigido que no produzca dafios al hormigén ni a las
armaduras. Si se emplean con vigige semviguetas 0 encofrado discontinuo de tablones, la
resistencia en vano de las piezas sera igual o mayor que 1 MPa. Se considera que no forman
parte de la seccion resistente del forfado

13 Jiménez Montoya P. (199 Blormigdn Armadd.3va Edicion. Pp. (36867). Barcelona, Espafia: Gustavo
Gili S.A.

14 Jiménez Montoya P. (199Blormigdn Armadd.3va Edicién. Pp. (523). Barcelorgspaiia: Gustavo Gili S.A.
15 Forjados.Norma Boliviana de Hormigén Armado CB37. Pp. (194).
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ACapa de compresion ti®rmigon que se construge obra. Em capa de compresion tiene de
3 a5 cm de espesor. La losa superior de los forjados, asegigidda de €stos en su plano,
necesaria para la adecuada distribucién de los esfuerzos horizontales que recibe . edificio
2.3.3.3.2Bases de célculo.
De acuerdo coma Norma Boliviana de Hormigén Armado CB37, el tipo de forjado quse
emplea correspondeldipo deffforjados de semviguetas.
Por semivigueta, se entiende un elemento prefabricado semi resistente, es decir proyectado para
resistir, en colaboracion con el hormigén que se vierte in situ y a veces, con piezas resistentes,
la totalidad de las cargas del forjado.
Las condiciones que deben cumplir los forjados son las siguientes:
(a)Los forjados de semiviguetas o nervados, tendran una placa superior de hormigén cuyo

espesor f(véase figura 1Psegun el tipo de piezas empleadas, cumplira las siguientes

condiciones:
- Con piezas resistentes: no ser8 inferior a
- Con o sin piezas aligerantes: no ser8 infer

punto considerado al centro de la pieza

he
I I
’,’,f /5 "t:" Z ’l’ /
- 2 A
| F N
i CON PIEZAS RESISTENTES: h, 2 %z 2cm
CON PIEZAS ALIGERANTES: h, 2 -g-.\. 3cm

Figura 19. Forjado de semivigias o nervados
Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado GBH

(b)Armadura de reparto: Se dispone para resistir las tensiones por retraccion del hormigon y
variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la rigidez del forjado en su

plano.

16 | osa alivianadaEn linea disponible en:
http://juancastarcreaciones.blogspot.com/2012/11/caldedonalosadeviguetas.html?m=1Fecha de consulta
(02/03/18)



http://juancastarcreaciones.blogspot.com/2012/11/calculo-de-una-losa-de-viguetas.html?m=1
http://juancastarcreaciones.blogspot.com/2012/11/calculo-de-una-losa-de-viguetas.html?m=1
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En la losa de hormigdn y en direccién perpendicular a los nervios evgpmatas, se
colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm y

cuya area As en cm?/m, cumplira la condicion

50+ ho 200
As = —de = fS_d
Donde:
ho = Espesor de la losa de hormigdén en el centro de la pieza, en cm.
fsd = Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto, en MPa

El area de la seccién de armadura requerida en funcidipa€ee acero y del espesay e
la losa de hormigdan el centro, es la indicada en la tabla siguiente:
Tabla21 Area de la seccion de armadura de reparto

Espesor de lalosi Area de la seccion de armadura de reparto A émtieon
de hormig6n hen acero del tipo
cm AH 215 L AH 400 AH 500 AH 600
04 1 0,52 0,44 0,37
6 15 0,79 0,66 0,55
8 2 1,05 0,88 0,73
10 2,5 1,31 1,1 0,9

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado GBHA
(c) En general,en forjados ordinarios de edificaoiccon luces de hasta 6 mpara
condiciones medias, no es preciso comprobar la flecha indicada en las prescripciones si
la relacidon canto/luz no es infer a la sefialada en la tabla. 22

Tabla22. Valores de la relacion canto/luz para los cuales no es miecesaprobar la flecha

Caso1 | Caso2 | Caso 3 | Caso 4
Tramos simplemente apoyados 1/24 1/20 1/18 1/14
Vanos extremos de tramos continuos 1728 1/24 1/20 1/18
Vanos internos de tramos continuos 1/32 1/28 1/24 1/20
Voladizos 1/16 1/14 1/12 1/10
Caso 1: forjados que no han de soportar tabiques ni muros

Caso 2. forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero de yeso.
Caso 3. forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero de cal.
Caso 4: forjados que han de soportar tabiques o muros construidos con mortero de cemento.

Fuente: Norma boliviana de Hormigén Armado GBH
2.3.3.3.3. Diagrama de calculo en flexion empleado para el hormigon y armaduras tesas
(viguetas).
(1)Diagrama rectangular de tensiones en el hormigémo puede apreciarsa figura 20 el
aspecto del diagrama de calculo del hormigon no difiere del utilizado para el célculo de la
resistencia a flexién de elementos no pretensgdeset.4.6.1)

En el pretensado siguen utilizandose las siguientes hipétesis:
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- Diagrama de temsnes del hormigén: La relacién entre la distribucion de las tensiones de
compresion en el hormigon y la deformacion especifica del hormigon se debe suponer
rectangular.

- El hormigdntiene una deformacion de rotura igual a 0,003

- Resistencia nula del hornd@ig traccionado

- Puede adoptarse un bloque uniforme de tensioneshenneigdncon un valor constante igual
a 0,85*fc”

- La profundidad del bloque esia*c, siendo:

c=Profundidad del eje neutro de deformaciones
i= 0,85 (fcOE30Mpa)
i 1= 0,85i 0,056*(fc-30Mpa)/700, 6 5 fcaBoMpap a O

Los requisitos anteriores se satisfacen con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos

en el hormigon, definida como sigue:

€. = 0,003 0,85-f
N G e o= C
dp |
A H
° 25 o] —¥— N T
|
€4 ‘
Seccioén Tensiones

Deformaciones
transversal y fuerzas

Figura 20. Distribucion rectangular equivalente msiones en el hormigon.
Fuententtp://slideplayer.es/slide/21329/

(2)Diagrama de tensiéualeformacion de armadura de pretensado.
No presentain escalon claro de fluencia que permita asumir un diagramad) como los
vistos en el caso de armaduras no tesas.

Diagrama Esfuerzo - Defarmacion del Acerode
a Presfuerza

S
E |
|
s I
F - !
|
u 11 1
It |
E i !
R 11 I
11 |
z It |
o : : — pcorode Presioz mo :
[ |
[ ] |
It |
11 I
[ |
ol |
\ [ |

\ Enel | Epy DEFORMACION £ Eou

Figura 21. Diagrama de esfuerateformacion del acero de pre esfuerzo
Fuentehttps://es.slideshare.net/odairtreyes/tésizero



http://slideplayer.es/slide/21329/
https://es.slideshare.net/odairtreyes/tesis-febrero
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Donde:

f p @e=Esflerzo ydeformacionen el acero de presfuerzo debido a la fuerza pretensora
efectiva Pe.

fpy, py=LEsfuerzo y deformacion de fluengiarael acero

f p w= Rebistencig deformaadbn Gltima del acero.

Se utilizarorbarrasde 0,4 cmde dianetro, de gado270, con un valor deyf= 18000kg/cn.

2.3.3.3.4 Disefio a flexion.

Al igual que para el hormigon reforzado, los problemas en el hormigdén pre esforzado pueden
ser de revision y de disefio.

Para el primero como es el caso del proyecto se conocen las cargas aplicadas, la seccién de pre
esfuerzo, el area de acero y la maghde la fuerza de pretensado y solo resta por verificar que

los esfuerzos en todos los estados son menores a los esfuerzos admisibles en el hormigon para
los estados limite.

Existen al menos tres métodos practicos para realizar el disefio a flexion @enentel de
concreto pre esforzado. Algunos ingenieros prefieren suponer una seccion de concreto, calcular
la fuerza de pre esfuerzo que se requiere y las excentricidades para el estado de carga que
probablemente controla, luego verificar los esfugren talos los estados utilizando las
ecuacionesge esfuerzos admisibles en el hormigdn para los estadosyifiméémente verificar

la resistencia a flexion. La seccion tentativa se modifica, si es necesario.

Para etaso en que la viga se debe seleccionar entre una cantidad limitada de formas estandares,
como ocurre a menudo para luces cortas y cargas corrientes, este es posiblemejuae e
procedimientd’.

La verificacion de esfuerzos admisibles en la viguetéepsada se realizard con base en la
normativa ACI 318005 (American Concrete Institute), debido a que la Norma Boliviana
CBHi 87 no contempla el disefio de hormigon pre esforzado.

En las losas aligeradas se emplearan viguetas prefabricadas pretensaciasydasque por
informacion proporcionada por el fabricante tienen la capacidad de resistir los momentos
flectores sefialados en la tabla de momentossiloles(véase ANEXO h

En el disefio se busca que el momento resistente de la vigueta sea mayodefents igual

al momento que se obtiene del analisis empleando las combinaciones de carga. Por ello,

17 Nilson H Arthur. (1999)Disefiode estructuras de concretbuodécima Edicién. pp. 607: Edit: McGraw Hill.
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dependiendo de los resultados del andlisis se elegird una determinada serie deaqugueta

tenga mayor capacidad resistente.

2.3.3.3.5 Verificacion a cortante.

No es usual colocar refuerzo a cortagdosas aligeradas, es necesario verificar que la seccion

dehormigdn & apaz de resistir los esfuerzos cortantes producidos por las cargas actuantes.

Los nervios 0 semiviguetas no precisan armadura transversal en toda seccion en que se cumpla:
@V QV

Donde:

@=Factor de reduccién de resistencia (Para cortante @=0,75)

V=Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.

V=Resistencia nominal al dante proporcionada por el hormigén

La resistencia al cortante se basa en un esfuerzo cortante promedio sobre toda la seccion

transversal efectiva bw*&En un elemento sin refuerzo para cortante, se supone que el cortante

lo resiste el alma de concretén un elemento con refuerzo para cortante se supone que una

parte del cortante la proporcionahermigony el resto el refuerzo para cortante.

La resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigys€\supone igual al menor

de los valoresrdre la resistencia al agrietamiento de cortante por flexigh yfVa resistencia

al agrietamiento por cortante en el alfWay).

Qi . O ®i QQp .
o Roa o 2 26 20
¢ m 0 g X
i o O
Dwi Q— 2z P Q
% C

w To® Qo Q 0zQ ®n
Donde:
V¢i= Resistencia al agrietamiento de cortante por flexion (N).
V= resistencia al agrietamiento por cortante en el alma
do = Distancia desde la fibra extrema@mpresioral centroide del acero pesforzado (mm)
y no debgomarsemenor que 0,80h.
V4= Fuerza cortante en la seccion debido a la carga muerta no magdyada
Vi = Fuerza cortante mayorada en la seccion debido a cargas aplicadas externamente que se
presentan simultdneamente copaM
Mma =Maximo momento mayorado en la seccion debido a cargas aplicadas externamente
(N*mm).
Mcre = Momento que produce fisuracion por flexién en la seccion debido a cargas aplicadas
externamente (N*mm).
| = Momento de inercia de la seccion con respecto al eje que@ashcentroide (mf)
y: = Distancia desde el eje centroidal de la seccion total a la fibra extrema en traccion, sin
considerar el refuerzo (mm)
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fpe = Esfuerzo de compresion ent@lrmigondebido Unicamente la fuerza efectiva del pre
esforzado (Mpa).

fa= Esfuerzo debido a laarga muerta no mayorada en la fibra extrema de una seccion en la
cual el esfuerzo de traccion es producido por cargas externas (Mpa).

bw = ancho del alma de la vigueta (mm).

d = distancia desde la fibra extrema en compresion leastentroide del refuerzo longitudinal

en traccion (mm).

fc’= Resistencia especificada a la compresiorhdenigon(MPa).

Vp = Componente vertical de la fuerza efectiva de pre esforzado (N).

foc= Esfuerzo de compresion en el hormigon (después de que han ocurrido las pérdidas de pre
esforzado) en el centroide la seccion que resiste las cargas aplicadas externamente (Mpa).

Debido a la variabilidad del ancho bw en la altura de la seccion trassdens vigueta, en la
verificacion a cortante seonsidera el menor anche lgue pesentala secciontransversal
situacion que se considera mas desfavorable debido a que al considerar unyanehorb
consecuentemente se obtiame resistencia al camte del hormigdn menor, sin embargo al
presentarse una seccion variable, la resistencia al cortante del hormigdn real ser4 de mayor

valor.

2.3.3.3.6 Calculo de flechas.

Cuando por razones funcionales, estéticas u otras, sea necesario efectuar eldealculo

deformaciones, se recurrira a las teorias de la Resistencia de Materiales y/o de la elasticidad,

introduciendo en el calculo los valores caracteristicos de los materiales y de las cargas, ya que
el estudio de las deformaciones debera realizarse pprazka en las condiciones de servicio

(no en las de agotamiento).

La deformacion del elemento es funcion de las caracteristicas de los materiales, de las acciones,

de la geometria, armado y vinculaciones del elemento. Todo ello hace que la estimacion de las

deformaciones sea compleja y que éstas deban ser consideradas como una variable aleatoria,
sé6lo susceptible de evaluacion aproximada. Debe distinguirse entre:

- Flecha total a plazo infinito, debida a la totalidad de las cargas actuantes. Esta fornfeada por
flecha instantanea producida por todas las cargas mas la flecha diferida debida a las cargas
permanentes y cuasipermanentes a partir de su actuacion.

- Flecha activa respecto a un elemento dafighiajucidoa partir del instante en que se
construye dicho elemento. Su valor es igual, por tanto, a la flecha total menos la que ya se ha
producido hasta el instante en que se construye el elemento.
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La flecha maxima de un elemento puede obtenerse en la secceferdacia que se define a
continuacion:
- En elementos simplemente apoyados o tramos continuos, la seccion central.

- En elementos en voladizo, la seccién de arranque

Cuando se aplica por primera vez la fuerza de pre esfuerzo, una viga presentara meemalme
una contraflecha hacia arriba. Con el transcurso del tiempo, la retraccién de fraguado y el flujo
plastico del concreto produciran una reduccion gradual de la fuerza de pre esfuerzo; a pesar de
esto, la deflexién hacia arriba aumentara por lo generalisa del flujo plastico diferencial,
gue afecta mas las fibras inferiores sometidas a altos esfuerzos que las superiores. Con la
aplicacion de las cargas muerta y viva superpuestas, esta deflexion hacia arriba se balanceara
parcial o totalmente y se obidra una deflexion nula o una deflexion hacia abajo. Es claro que,
al calcular esta deformacion, debe prestarse atencion especial a la duracion de la carga.
En general, es necesario calcular las deflexiones (de acuerdo con el Cédigo ACI, es preciso
calculalas para todos los elementos pre esforzados). EI método aproximado que se describe en
este numeral resultard suficientemente preciso para la mayoria de los propdsitos.
Normalmente, las deflexiones de principal interés son las que ocurren en el estatlo inic
cuando la viga se somete al pre esfuerzo inicial Po y a su peso propio, y para una 0 mas
combinaciones de carga de servicio, cuando la fuerza de pre esfuerzo se reduce al valor efectivo
P, a causa de las pérdidas. Las deflexiones cambian por glfisiico que ocurre con la fuerza
de pre esfuerzo sostenida y con todas las demas cargas sostenidas.
La defl exi - n p,aprodudor de da fyerizaade re gsfuerzo inicial Po, puede
determinarse con base en la variacion del momento de pre esfleelama de la luz, utilizando
los principios del area de momentos. Para vigas estaticamente determinadas, las ordenadas del
diagrama de momentos que resulta de la fuerza de pre esfuerzo excéntrica son directamente
proporcionales a la excentricidad dditeea del centroide del acero con respecto al centroide
del hormigon. En cualquier caso, el efecto del pre esfuerzo también puede tratarse en términos
de cargas equivalentes y las deflexiones se pueden hallar con las ecuaciones corrientes.
La deflexionhaca abaj o @o, por el peso propio de | a
distribuido, se encuentra mediante los métodos convencionales. Asi que, la deflexiébn neta
obtenida inmediatamente después del pre esfuerzo es

y vy ¥y
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Las deflexiones a tgo plazo debidas al pesfuerzo ocurren medida que la fuerza se reduce
en forma gradual de RoRe. Esto puede tenerse en cuergamhnera aproximada, suponiendo
gue el flujo plastico ocurre con una fuerza degsierzo constantgual al promedio déos
valoresinicial y final. Consecuentemente con este supuesto, laxaefléotal que resulta del

sdo preesfuerzo es

vy v 2 Y san otrgn oo
C L€
DondeCc, es el coeficiente de flujo plastico pareheimigdn (ver la tabla 2.&n pag. 42 del
libro Disefio de Estructuras de Concreto en su Duodécima Ediithur H. Nilson.)
La deflexion a largo plazo por el peso propio se incrementa también pojogblfistico y se
obtiene aplicando en forma directaekficiente de flujo plastical valor instantaneo. Entonces,
la deflexion total del elemento, después de las pérdidas y deflagiones por flujo plastico,

cuando actuan el pesfuerzo efectivo y el peso propio; es

. - w Y , . .

Yy |y To WwWwpPp ow
La deflexion producto de las cargas superpuestas puede ahora adicionarse, introduciendo el
coeficientede flujo plastico para tener en cuenta el efecto a largo péales d¢argas sostenidas,

con elfin de obtener la deflexion neta para la cargaetieiGo completa:

o v W Y
Y ¥ ——O0w 0w W p oW W

Donde qu y o son las deflexionecs instantaneas generadas por lgascanuerta y viva
superpuestasespectivamente.

Puesto que los elementos permanecen practica o totalnefiturados para los niveles de
carga caracteristicos de interés, los calculos pueden basaaseperpiedades de la seccidn de

hormigénno fisuradag,

2334Zapatas de He Ae.

Toda cimentacion ha de garantizar la estabilidad de la estructura quea sofmiargo de la

vida til de ésta. Las ciemtacionesieben contar con un coeficiente de seguridad adecuado
frente al hundimiento, y sus eatamientosdeben ser compatibles con la capacidad de
deformacion de la estructura cimentada. El tipo de cimeénmtada profundidad y las
dimensiones de la misma, deben elegirse teniendo en cuenta por una parte, la estructura que se

soporta (en especial las acciones que transmite y su capacidad de deformacion) y por otra, el

18 Nilson H Arthur. (1999)Disefio de estructuras de concreBuodécima Edicién. pp. 641: Edit: McGraw Hill
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terreno del que se trate (en especialesistencia y su deformabilidad) de manera tal que la
cimentacion sea segura y econdémica. Las cimentaciones se clasifican en superficiales o directas
(zapatas y losas) y profundas (pilotes).

Las zapatas aisladas céntricas son el tipo de elemento de cimentaciébn mas frecuente, y se
emplean cuando el terresoiperficialtiene una resistencia media o alta en relacion con las

cargas de la estructura y en zonas aisladas de la thisma

2.3.3.4.1 Capacidad ultima de carga de fundaciones superficiales.

Se puede definir la capacidad ultima de carga, como la carga por area unitaria de la fundacion
bajo k cual ocurre la falla por cortarda el suelo.

La capacidad ultima de carga es un parametro mpyprirante que estima la resistencia de
apoyo del suelo, para disefio de fundaciones. Siendgiggno solo una propiedad del tipo de

suelo, también lo es de las condiciones en que se encuentra, como ser: grado de compactacion,

humedad, etc.

2.3.3.4.2 Asentamientosadmisibles.

Son los asntamientodotales y diferenciales maximos que tolera la estructura, incluyendo
forjados y tabiques, sin que se produzcan lesiones como fisugacaescensos o inclinaciones
incompatibles con el servicio de la misma. [Deba la falta de homogeneidad del suelo, se
producen inevitablementesentamientosdiferenciales, que pden llegar a los 2/3 del
asentamienttotal.

Se puede admitir un asentamieatdre 4 y 7 cm para estructuras de hormigén armado.
2.3.3.4.3Comprobacion al vuelco.

La primera comprobacién que debe efectuarse es la seguridad al vuelco. La condicién
correspondiente se obtiene analizando si los momentos estabilizadores de las fuerzas exteriores
respecto al punto P (véase figura)2iperan a losiomentos de vueléd

-0 @z

Ca

5
Donde:

N, M, V: Esfuerzo normal, momento flector, esfuerzo cortante, en cara superior de
cimentacion.

P =Peso propio de la zapata.

A = Ancho de la zapata.

19 Jiménez Montoya P. (199 Hlormigdn Armadd.3va edicion. Pp. (467). Bzelona, Espaia: Gustavo Gili S.A.
20 Jiménez Montoya P. (199 Hlormigén Armadd.3va Edicién. Pp. (472). Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A.
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H = Altura total de la zapata
“¥ Coeficiente de seguridad al vuelco (para el que puede tomarse 1,5).

LLLSALLLAL LS L

a (xb)

Figura 22. Vuelco de una zapata
Fuente: Apuntes de Hormigdn Armado adaptado a la Instruccion espafiol&EHE

2.3.3.4.4Comprobacién al deslizamiento.
Para la comprobacién de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se contara
so6lo con el rozamiento entre la base del elemento de cimentacion y el terreno, o la cohesion de
éste. El posible empuje pasivo sobre la cara lateral del elemesgdemdra en cuenta a menos
gue esté garantizada su actuacion permanente. Se verificard que se cumplen la siguiente
expresion:
(G+0 B30 ¥o
Donde:
N, V = Esfuerzo normal y esfuerzo cortante, ecdi superior de leimentacion.
P = Peso pmo de la zapata.
idd = (24/3) = Valor de c8lculo del 8ngul o de

“Y= Coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor 1,5.
2.3.3.4.5Dimensionamiento de zapata alada céntrica.

Se define como zapatas aisladas a aquellas que transmiten la carga de una sola columna al suelo

como & puede observar en la figlza
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Figura 23. Tipos de zapatas aisladas
FuenteHormigon Armaddromo | (14va Edicion). p.492-Jiménez Montoya.
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Las zapatas se clasifican, en funcion de su vuelo y en la direccion en que sea maximo, en los

dos tipos siguientes:

- Tipo |, rigidas (véase figura 24ncluye los casos en que elelo maximo de la
cimentacion Wa, medido en ambas direcciones principales, desde el paramento del
elemento queescimenta, no sea superior b.2

- Tipo Il flexibles (véase figura4) incluye los casos en que dichigelo maximo es superior
a 2hen alguna de las direcciaprincipales

) Il
1 1

i o
L

V.__

h

—}:—
h>v/2 h<v/2
a) Zapata rigida b) Zapata flexible

Figura 24. Zapatas rigidas y zapatas flexibles
Fuerte: Hormigdn Armado (Tomo I). 15va Edicion. Pp 3&@iménez Montoy#Afio 2009)

Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funciGergaola

admi si bl e ag)enediant laeceacion: ( U
N+P

= g,
a+h adm
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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, sera necesario operar por tanteos.

Cualquiera sea el tipo de zapatargel calculo resistente del hormigon puede considerarse una
tension uniforme del terreno.

Por razones econdémicas 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 Yt il Afdo valores inferiores al mayor d
_ |agxby axb a,—bgy
dy = T T2 a
2((1—(10) z(b_bu)
d2= . —

oy Atk " 4tk
Conk ="y f =05+ fa (kp/cn)

Yr*og
Estas formulas son validas para zapatas cuadradas y rectangulares en las que el lado mayor no

supere el doble del lado menor y para soportes de seccion cuadrada o rectangular con la misma

limitacion.

2.3.3.4.6 Célculo de armadura a flexion.

El siguiente procedimiento de célculo aplica a zapgiad b rigidas (véase figura L%ara el

célculo de las armaduras necesarias, se considerard una seccion de refesgtida a

flexion simple y se aplicard lo dispuesto en el capitulo 8.1 Neraa CBH87.

(1)Seccion de referencia £ Para el calculo a flexion en cada direccion, se define la seccion
dereferencia si tuada a uddag diasti aneila i mQ@.el® oa de
la dimension de dicho soporte (véase figura 19¢aBto util de la seccién de referencia, se
tomar8 igual a fido y ser8 como m8ximo 1,5 v

(2)Célculo del momento flector:El momento flector maximo que se considerara en el calculo
de las zapatas tipo | (rigidas) sera el que se produce en la seccion deieefemafinida
anteriormente.

(3)Célculo de Armadura de traccion: Las armaduras se determinan en una seccion

distanciada de los paramentos el soporte de hormigén, @ 1®45*, el momento de

L, ., . N
calculo de la secciom8ebido a la carga del terreop= — €S

yf*N 2
2a

La armadura correspondiente a esta seccion de dimensiones b x d puede determinarse mediante

Myy = *(a_za"+0.15 v a,)

las tablas o abacos correspondientes (Tafla 1
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— Macl .
b * d? x ’

Las cuantias geométricas minimas, exigidasdgbrstruccion Esparioly normativa de la cual

p w=p(+p) ; U=Axfya=wxbrdx* foq

se basa la Norma Boliviana CB3¥ son:
1 02O A OCXNEDO ¢ puL
1 008 A OGXNEHO T QT
1 0015 NG OGXNEDO v T
No debiendo adoptarse <cantos gue requi eran

consideraciones de adherencia.

q=bt uo+2h‘_T;
1 " I

-, ; 1 -—s
0,15, v—tf E E
b Jo— 1 i ;: i b
' +_+ 9 1- I ; bt ;
i J,_ l_._d_._m_._J —l— ! -:-—---...__J,_
: ! | —

Figura 25. Armadura de zapata aislada
Fuente Hormigon ArmaddTomo 1). 14va Edicion. Pp.51liménez Montoya.

4) Consideraciones importantes
ANo emplear diametros menores a 12 mm ni mayores a 25 mm.
AlLa separacion maxima entre barras debe ser de 30 cm.
AEI recubrimiento de estas armaduras debe estar en el orden de los 5 cm (para evitar corrosion).
2.3.3.4.7 Verificaciones.
2.3.3.4.7.1. Verificacion a cortante
Las zapatas dimensionadas con el método de flexiérestqen 2.3.3.4.6 no necesitatae
verificacion, sin embargo se explicara el procedimiento.
(1)Seccion de referencia $ Como normayeneral, se considerara como seccion de referencia
S para el calculo a cortante, aquella seccion plana, perpendicular a la base de la zapata o

cabezal, paralela al paramento del pilar o muro que se cimienta, y que esta situada por fuera

21 Jiménez Montoya P. (1991lormigén Armadd.3va edicién. Pp. (479). Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A.
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del mismo,aunaidst anci a i gual a |l a mitad del canto
a partir del paramento del citado elemewtaimnao muro).
El ancho b, de la seccidn de referencig @ene dada por (véase figura)26

b2=(o+ d) O bE
Donde:
bo = Dimension del pilar o del muro, medida paralelamente a la seccion de refegencia S
d = Canto util de la zapata o cabezal, medido en el pararegtgrior del pilar o del muro.
bé= Ancho m8ximo de | a zapata o0a®&abezal, me

El canto util d de la seccion de referenciaes el canto Gtil que tiene la zapata o el cabezal

en la seccion que se considera si el canto gtagl definido, de esta seccion de referencia,
resul tase super i er daapdiaaTabezalcnedido @partirdelacitada i v
seccion 3y perpendicularmente a la misma, se tomara paed dalor de 1,5 ¥ (véase

figura 26).

|S2

b by=bo+d < b’

Seccidn de referencia

‘1< ——F &g 15V:
dT | dz
| J

f diz Ve ¥
Sz
Figura 26. Seccion de referencia S
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CB37)

(2)Célculo del esfuerzo cortanteEl cortante maximo que se considera en el célculo de zapatas
del tipo I, es el que se produen la seccion de referenciaa®teriormente definida.

(3)Valor de calculo delesfuerzo cortante:El valor de célculo del esfuerzo cortante,V
correspondiente a la seccion de referengi@eSuna zapata, debera cumplir la siguiente
limitacion:

deo -ﬁz_dz-fCV
Donde:
V42 = Esfuerzo cortante mayorado, que actia en la seccion de referencia S
b> y d> = Dimensiones de la seccion de referengjal&finida en 1).

fck = Resistencia caracteristica del hormigbn a compresion en MPa y Kp/cm
respectivamente.
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fcv = Resistend virtual de célculo del hormigdn a esfuerzo cortante (véase 2.3.3.1.2)

Finalmentegen zapatas rectangulares es necesario comprobar la resistencia a cortante en la

direccién de vuelo mayor.

2.3.3.4.7.2Comprobacion de adherencia.

La armadura se encueaten buenas condiciones de adherencia cuando se cumple:
Vi
b =0,9*d*n*usrbd
Donde:
Vd; = Esfuerzo cortante mayorado por unidad de longitud, en la seccion de referencia S
definida en 1).
n = Numero de barras por unidad de longitud.
u = Perimetro de cada barra.
d = Canto util de la seccion.
(= Tensién tangencial de adherencia.
Ua= Resistencia de calculo para adherencia.

Para éstas cimentaciones y cuando sean barras corrugadas, debera tomayseepaator
dado por la siguiente expresion, en la cuay fcq Vienen expresadas en Mpa.

Tpg = 0,44 = 3/ fcd?
La expresion incluida en las expresiones paran el caso de barras corrugadas, se transforma
en la que a continuacion se indica, cuandy fcs vienen expresadas en kgkem

ta T h¥4EER 2
En el casale soportes de hormigon, el cortante de célculo en la seqcs@néds

T ¥

z
z

&)

2.3.3.4.7.3Comprobacion a punzonamiento.
Solo en casos muy poco frecuentes de cargas elevadas y suelos de baja resistencia, en los que
resulten zapatas con vuelos excepcionalmente altos (v>3,5h) puede ser determinante la

comprobacién a punzonamiento.

2.3.3.4.74. Anclaje y disposicion de las armaduras.

En el caso de zapatas de base cuadrada, las armaduras se distribuiran uniformemente en las dos
direcciones paralelas a los lados de la base. Si se trata de zapatas rectangulares armadas en una
sola direccion se distribuiran también uniformemente a todo lo largo de la base.

Si la base es rectangular y lleva armadura en dos direcciones, la @rigttla ma g pr s 8 a

di stribuir8 uniformementg éa padal el aaméhodad
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colocar88 de forma que, una fracc(iad +deb&)u; 8qL
uniformemente distribuida en una banda ¢er a | |, dee. ahllc hme sitao de | a

distribuird uniformemente en las dos bandagdégts restantes (véase figurg.25

T_u,=b{u°+2h

i)

Gn—l-
l u

1
Figura27. Disposicién de armadura

Fuente Hormigdn ArmaddTomo 1) .14va edicion. Pp. 520iménez Montoya.

E anoOoheefig igual a fNhHéDh),sigmdor o no menor que

a = Lado del elemento que se @nta, paralelo al lado mayor de la base del elemento de
cimentacion.

h = Canto total del elemento de cimentacion.

Las armaduras formaran un emparrillado que se prolongaréa sin reduccién hasta los bordes de

la zapata. Cuando el vuelo v no sea superior al canto h, la longitud del anclaje se contara a partir
del punto A finalde la parte reatde las barras (véase figurg.Zdomo la armadura en el punto

A es nula puede adoptarse la longitud neta de anclaje, esrdga@r que los valores 0,38 |

10 @; 15 cm, donde Ib es la longitud de anclaje por prolongacion recta edpasici

Si ivo eas fAshuop e rliao rl ofdyde meddad ddsde unansectid jsiiada a la

di stancia fAndo del ugsadinemea(tase figued Pemw, lertode casoo ¢

debera extenderse da extremo a otro de la zapata.
| =

i '*_ v>2h
LIES l
f T |
L2lp nt J 5
L h L1y
" . IIL.‘._Jr.—-..--...Jj'
Mu A —1— d —L——B Iy
Figura28. Anclaje de barras en zapatas rigidas y flexibles
Fuente Hormigon ArmaddTomo I). 14va Edicion. Pp. 512. Jiménez Montoya.

v<2h —
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2.3.3.4.7.5. Efecto de cargas excéntricas

Una zapata se considera cargada excéntricamerdgeceldmna soportada no es conceéntrica

con el area de la zapata o si la columna transmite, en su union con la zapata no solo una carga
vertical sino también un momento flector.

La fundacién de columna exterior puede estar sujeta a una carga excéntmiexc8ntricidad

es grande, puede ocasionar el efecto de traccige swblado de la fundaciopprlo que es
recomendable dimensionar la fundaciéon de manera que laestégdentro deercio central

parade esta forma evitar esfuerzos de traccion esuelo que teéricamente puedecurrir

antes de la redistribucion de esfuerzos.

La presion del suelo para zapatas excéntricas esta expresada por la siguiente ecuacion:

z

N
Donde:
Area =A*B
A, B = Lado largo y cao de la zapateespectivamente
M =P*e

P = Carag de servicio
E =Excentricidad
| = (B*A)%12 ; X=+ A2

Reemplazando las expresiones anteriores en la ecuacion se tiene:

P P 6e P [ be
—

s — +—
A+B-A+B A 1+

1 A

Tomando en cuenta estos aspectos, se desarrolla a continuacion los diferentes casos de

excertricidaden el que la carga puede actuar: en el centro, el néetemly fuera del nucleo

central.

@QEn el caso de carga actuando con una excent
nacleo central se obtie una distribucion trapeciabdde el esfuerzo de compresion es

mayor que el esfuerzo de flexion.
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qmin
qmax

| % R ~.
Al
T

A

Figura29.Caso de excentricidad reduci da
Fuente: Fundaciones I. Universidad Mayor de San Simén. Pp. 80. (2009).

Las presiones del suelo seran:

_ P 1 6e _ _ P 1 6e
qmax_A*B[ +7 ’ qmin_A*B[ _7

Para este caso se tiene cumplir quaxQ adf

(b)En el caso de carga con excentricidad elevada e >a/6 (resultante fuera del ndcleo central) Si
la carga actua fuera del tercio central se provesduerzos de traccion en el lado opuesto
de la excentricidadSi el esfuerzo maximo debido a la carga P no excede el esfuerzo
admisible neto, no se espera que se levante ese lado de la fundacion y el centro de gravedad
de la distribucion triangular de esfuerzos portantes debe coincidir con el punto de accién de

la carga P. Las presiones del suelo estan dadas por las siguientes ecuaciones:

, 120 N
N0 52626 ca Np
P
J
P X
Y
| Qminso N\L%
‘ (max
|
A
| e /R
] Al2 Af2
|
\ A

Figura 30. Caso de excentricidad elevada (e > A/6)
Fuente: Fundaciones |. Universidad Mayor de San Simon. Pp. 81. (2009).
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2.3.3.5. Escalera de He Ae

La escalera es uno de los recursos arquitectonicos que con mas frecuencia se utiliza para

comunicar espacios situados en diferentes planos. Una escatlerammne de las siguientes

partes:

A Peldafio: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie al subir
o bajar por el | a. La parte horizont al se
Acontrahuell ao.

A Tramo: Es una serie qeeldafios continuados. Si la escalera es de varios tramos termina
en una superficie horizontal llamada meseta o rellano.

A Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la esdaletra de un edificio. Cuandste
espacio es ocupado por completo por el aujse llama escalera ciega y cuando hay un
espacio central, éste recibe el nombre de ojo de escalera.

A Arranque de escalera: Es la parte donde se apoya la escalera en su comienzo. El ancho o
ambito de una escalera es el espacio comprendido entre lagxsmaores de las zancas
o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchurenmai que debe tener es de 60
cm, mientras que para el cruce de dos personas debera tener como minimo 80 cm, aunque
en escaleras para viviendas el ancho minimo que sedgide 1 m.

A El Ancho o huella de un peldafio, Bi@scilar entre los 25 y 30 cpara que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella estd comprendida entre los 11y
22 cm, siendo cémodas las que tienen entre 11y 17 cm.
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ELEMENTOS ESTRUCTURALES DE UNA ESCALERA.

Ancho de escalera

0,90 cm (aifninmo) Eiieade

contrapaso
0.18 cm
(maximo)

Escal
e Ancho de paso

2 Fs Pasamanos
25 cm (minimo)

Escalones

L SEGUNDO TRAMO

Apoyoen NG| ——————Lee %
viga 0 muro >

Ancho de paso
25 cm (minimo)

LECLLLETTITET

Altura de contrapaso
0.18 cm (maximo)

Espesor
losa 15 cm

Muro

PRIMER TRAMO

Descanso min. 0.90 m

Cimentacion: profundidad 1gual
a la cimentacion cercana

Figura 31. Elementos de una escalera
Fuentehttps://i.pinimg.com/736x/d8/0c/f2/d80cf2be5ce1f88bb51315d8e4f3fimmgastairs.jpg

2.3.3.51. Disefio estructural.
El disefio se realizara conuala del software Cypecad (version 2014) y la verificacion de las
armaduras sdetallara en el punto 3a@halizando a la estructura como un elemento lineal, sin
embargo las consideraciones de carga que se tomaran en cuenta son las siguientes: Se
considerara valores de sobrecarga de uso de acuerddNar@a Basica de la Edificacion
"NBE-AE/88. Acciones en la edificacifrfvéase tabla 6 en 2.1.3.2).

SC=300 kg/m


https://i.pinimg.com/736x/d8/0c/f2/d80cf2be5ce1f88bb51315d8e4f3f2ba--tangga-stairs.jpg
https://i.pinimg.com/736x/d8/0c/f2/d80cf2be5ce1f88bb51315d8e4f3f2ba--tangga-stairs.jpg
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2.4, ESTRUCTURAS METALICAS.

2.4.1.Generalidades.

Los elementos que componen las estructuras metatleden cumplir las siguientes

condiciones.

A Rigidez que la estructura no se deforme al aplicar las fuerzas sobre ella.

A Estabilidad se refiere a la capacidad de una estructura de alcanzar un equoikio@mico
cuando es sometida a diferentes acciones.

A Resistenciaque al aplicarle fuerzas, cada uno de los elementos que la forman sean capaces
de soportar lacciéna la que se veran sometidos, sin romperse o deformarse. Las estructuras
metalicas poseen argran capacidad resistente por el empleo del acero, esto le confiere la
posibilidad de lograr soluciones de gran envergadura, como cubrir grandes luces, soportar
cargas importantes, etc.

Al ser los elementos metdlicos prefabricasi® acortan los plaza®e obra significativamente.

La estructura caracteristica es la de entramados con nudos articulados, con vigas simplemente

apoyadas o continuas, con complementos singulares de celosia para arriostrar el conjunto.

Las propiedades del acero que interesadedes punto de vista estructural stnresistencia

del material su elasticidad, durabilidad, ductilidad, tension de fluencia, las caracteristicas

tensiéndeformacion, modulo de elasticidad, etc. Otras ventajas del acero estructural son:

(a)Gran facilidadpara unir diversos miembros por medio de varios tipos de conexion como
soldaduras, tornillos y remaches.

(b)Rapidez de montaje

(c)Capacidad de laminarse en una gran cantidad de tamafos y formas.

(d)Resistencia a la fatiga.

(e)Reutilizacién posible después de dresntarla estructura.

Las estructuras trianguladas, comunmente denominadas celosia, se emplean con frecuencia en

la construccién de acero. Cuando la estructura triangulada presenta pendiente a dos aguas y se

utilizan normalmente como sostén del cubrimbede una nave de cualquier tipo, dicha
estructura se denomina cercha.

La geometria de las estructuras trianguladas puede ser muy vasiaaeno los diferentes

perfiles 0 secciones de elementos que constituyen las barras de la estructura, pudietado ser es

una estructura plana o espacial.
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En funcién del tipo de enlace ente nudos de las estructuras trianguladas, estas pueden clasificarse
en estructuras de nudos articulados y estructuras de nudos rigidos.

En el caso de estructuras de nudos rigidos, sorsetidargas predominantemente estatiea

la que la triangulacion sea regular, se podra considerar para la determinacion de esfuerzos que
aquellos estan articulados en sus extremos, considerando que los posibles esfuerzos inducidos
por la propia rigidez &l los nudos son despreciables.

Las estructuras trianguladas construidas mediantiadota en estructurague tienen umlto

grado de hiperestatismo interno. No obstante la experiencia y un analisis profundo del problema
lleva a concluir que los esfuerzde flexion que aparecen en este tipo de estructuras son
pequeinos y despreciables frente a los esfuerzos axiles que se presentan.

Para la comprobacion de los elementos de las estructuras trianguladas se seguird el mismo
procedimiento que para cualquieerlento prismatico, segun especifica en capitulodXa
Instruccion de Acero EstructuraAE (2011).

Segun la teoria de analisis estructural, en una estructura triangulada de nudos articulados y
cargas aplicadas en los nudos, los Unicos esfuexiatsrges son los axiles de laaras. Segun

la EAE, si las barras cumplen las dariones siguientes smnsidera que estan sometidas solo

aun esfuerzaxil y los flectores son despreciables

En el cao de estructuras trianguladashipétesis de nudoarticuladospuede considerarse
satisfecha si la estructura presenta las siguientes caracteristicas:

(1) Los angulos entre barras deben estar comprendido2€Atyel 50°. Por ejemplsuele ser
importante en los apoyos de cerchas si estas tienen pocdarpend

(2)La relacién entre la luz de la estructura y su cantcebe der inferior a 6. A su vdas barras

de la estructura triangulada deben ser esbeltas

(3)Sin excentricidad en uniones: los ejes de las barrasrmdo deberan cortarse enmco

punto. En caso contrario, el flector provocado se consideedaiculo. Ermuchas ocasiones,

para facilitar el montaje, las uniones se hacen excéntricas

(4)Las uniones no sean muy rigidas. Un nudo preseatarigidez si se trata de una union
soldada frete a una unién articulad&€uanto mas y mayores cartelasfuerzs, etc., se

proyecten atlisefiar un nudo, mas rigido es.
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2.4.2.Bases de calculo.

2.4.2.1. Estados limite.

Se definencomo estados riiite aquellas situaciones para las que, de ser supemozie
considerarse que la estructura no cumple alguna @ieneisnes parla que ha sido proyectada.

Se clasifican en:

1 Estados limite ultimos

1 Estados limite de servicio

Los estadodimite Gltimos, que son los que corresponden a la maxima capacidad resistente de

la estructura, se relacionan con la seguridad de la estructura y son independientes de la funcion
gue esta cumpla. Los mas importantes no dependen del material que constituyetlara st

son los deresistencia plastica, equilibripandeo, fatiga, etc.

En cuanto a la resistencia plastica, este concepto se refiere a que cuando el esfuerzo en un punto
de una estructura ductil de acero alcanza el esfuerzo de fluencia, esa |seetsrdetura fluira
localmente permitiendo el reajuste de los esfuerzos en alguna medida. Es decir, aquellas partes
de una estructura que han alcanzado el esfuerzo de fluencia no pueden resistir esfuerzos
adicionales; mas bien esas partes fluiran la dadtnecesaria para permitir que la carga o
esfuerzos adicionales sean transferidos a otras partes de la estructura donde los esfuerzos se
encuentran por debajo del esfuerzo de fluencia y son capaces de absorber esfuerzos adicionales,
gracias a la ductilichdel acero.

Los estados limitee servicio se relacionan con la funcionalidad, estética y durabilidad de la
estructura y dependen de la funcion que ésta debe ctfmplir

En la comprobacion de los estados lintitlémos que consideran el colapso o roturaushe

seccion o elemeatestructural, se debe satisfacer la condicion:

Ro>Eqd
Donde:
Rq = Valor limite admisible para el estado limite a comprobar (deformaciones, vibraciones, etc.)
Eq = Valor de calculo del efecto de las accioftessiones, nivel de vibracion, etc.)

En la comprobacion de estados limite de servicio se debe satisfacer la condicién:

Co>Eqd
Donde:
Cq = Valor de célculo de la respuesta de la estructura.

22 Jiménez Montoya P. (2000jlormigén Armadd4va Edicién. Pp. (215). Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A.
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Eq = Valor de calculo del efecto de las acciones
2.4.2.2 Valor de célculo de las propiedades del material.
Los valores de calculo de las propiedades de los materialesgRbtienen dividiendo los
valores caracteristicosyR por un coeficiente)parci al par a
v Y
I
Los valores de los coefmmtes parciales para la resistencia en la comprobacion de estados limite
ultimos son los que se indican en la tabla siguiente.

Tabla23. Coeficientes parciales para la resistengaagestadogimite Ultimos

Resistencia de |lasecciones transversales. omo=1,05
Resistencia de elementos estructurflestea inestabilidad ov1 =1,10
Resistencia a rotura de las secciones transversales en tracci ov2 =1,25
Resistencia de las uniones. om2 =1,25

Resistencia al deslizamiento diiones con tornillos pretensados:
En estado limite altimoQategoriaC) vz =1,25
En estado limite de servici€@étegoriaB) om3 =1,10

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (E2&11)

2.4.3. Acciones.

2.4.3.1. Valor representativo de las acciones.

El valor representativo de una accion es el valor de la misma utilizado para la comprobacion de

los estados limite.

Una misma accion puede tener uno o varios valores representativos, segun sea su tipo.

El valor representativo de una accion es su valorctariatico k o éste afectado pomu

coeficiente de simultaneida@;*F«

Como valores caractasticos de las acciones se tormal@ds indicados en las reglamentaciones

de acciones vigentes.

En general para las acciones permanentes, el valor represergalwabr caracteristico.

Para las acciones variables, dependiendo del tipo de estructura y de las acciones que se

consideren, pueden existir lossigntes valores representativos:

T Val or de c &QuEsal @lorireprasenthtivo de las accionesmbées que actian
simultaneamente con otra accion variable, considerando esta como determinante, en las
combinaciones poco @pables.

T val or f ro8Qk: LEs @l tvador r€presentativo de la accion variable que soélo es

sobrepasado durante periodos de cdwuracion respecto de la vida Util de la estructura.
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1 Valor cuasip e r ma n £Qx:tEs el @alor representativo de la accion variable que es
sobrepasado durante una gpante de la vida Gtil de la estructura.

En general para las acciones accidentales,|@ kgpresentativo es el de valor caracteristico.

Salvo que las reglamentaciones de acciones vigerdagién lo contrario, se adoptarfara

| o0s ¢ o e fde simutaneidaddos Valores recogidos en las tablas siguientes:

Tabla24.Coeficientes de simultaneidad para sobrecargas de uso en edificios

Uso del elemento Qo dz dz

Zonas residenciales y domestig 0,7 0,5 0,3

Zona de oficinas 0,7 0,5 0,3

Zonas deeunion 0,7 0,7 0,6

Zonas comerciales 0,7 0,7 0,6

Zonas de almacenamiento 1 0,9 0,8
Cubiertas no accesibles 0 0 0

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (E2&11)

Tabla25. Coeficientes de simultaneidad para la accion de la nieve

Clasificacion Qo s SFi
Edificios emplazadoa una altitud H>1000 m| 0,7 0,5 0,2
Edificios emplazados a una altitud H<1000| 0,5 0,2 0

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (E2&11)

Tabla26. Coeficientes de simultaneidad para la accion del viento

Qo

dz

dz

0,6

0,5

0

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (E2&11)

2.4.3.2 Valor de calculo de las acciones.

Se define omo valor de calculo de @anaccién el obtenido como producto del valor

representativo por un coeficiergarcial para la accion:

Donde:

Fd= Valor de calculo de la accion F

0

22

z"0

o= Coeficiente parcial para la accion considerada
Como coeficientes parciales para las acciondassoomprobaciones de estadosite dtimos

se adoptan valores de tabla 27, siempre que las reglamentacioresrespodientes de

acciones no establesn otross criterios, en cuyo casadeptan estositimos.
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Tabla27. Coeficientes parciales pales accionesgplicables para la evaluacion de los estados
limite Gltimos

Situaciones persistentes . . .
e Situaciones accidentaleg
Tipo de accién transitorias
Efecto Efecto Efecto Efecto
favorable | desfavorable| favorable | desfavorable
Permaente 26=1,00 26 =1,35 26 =1,00 26 =1,00
Permanente de valor no 96*=1.00| 26*=1,50 | 9c*=1,00| o96*=1,00
constante
Variable 20=0 20=1,50 20 =0 20 =0
Accidental - - 24=1,00 oa =1,00

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (E2&11)
2.4.3.3. Combinaciones de acciones.
Una combinacion de acciones consiste en un conjunto de acciones compatibles que se
consideran actuando simultaneamente para una comprobacién deterirarB4& establece,
para cada combinacion, la actuacion siempre de las acciones permanentes (Gpad&nna
variable determinante (Q) y de ninguna, una o varias acciones variables acompanantes (Q
Qki)-
Para las distintas situaciones de proyecto, las combinaciones de acciones se definiran de acuerdo
con las siguientes expresiones:

En situacionegpersistentes o transitorias:

[ FOr I R0 & " F RO
En situaciones accidentales
" ROn IO i RO "% "0 R
En situaciones n las que actua la accién sismica
[ 7 O % ROF [ Op " F RO

Donde:

Gk,j = Valor caracteristico de las acciones permanentes

Q= Valor caracteristico de las acciones permanentes de valor constante

Q«,1 = Valor caracteristico de la acciérnriable determinante

' 0i Qi =Valor representativo de combinacién de las acciones variables que actGan
simultdneamente con la accion variable determinante

1 . ., . .
" 1,1Qk,i = Valor representativo frecuente de la accion variable determinante
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' Q«i =Valor repreentativo cuagpermanente de las acciones variables que actuan
simultdneamente con la accion variable determinante y la accion accidental, o con la accion
sismica.

Ax= Valor caracteristico de la accién accidental

Ag,x = Valor caracteristico de la acciéfsmica.

Segun la EAE, se considera la actuacion simultanea de las siguientes acciones:
1 La suma de todas las acciones permanentes G, que actian siempre, con un valor de céalculo
0 Gx:
- Cuando sea desfavorable respecto a la accidn variable que se toma como princgeal, sera
=135.
- Cuando sea favorable sexé= 08.
i Para las acciones variables, el procedimiento en cada combinacion de cargas es:
- Una de las cargas variables eptancipal, se considera con su valor caracteristicde®
la accion variable determinante. Su valor de calculogesd1-Qk 1
- El resto de las acciones variables acomparfan a la principal y se considera un valor menor
gue el caracteristico, que es su vaépresentativo Q=Y o-Qx. Son las acciones variables

acompafantes Su valor de calculo es@y,i-Y o,i Qx;

2.4.4.Cargas de disefio.

El andlisis de cargas de la cubierta metalicdetallara en el punto 3.3.1.

2.4.41. Sobrecarga de mantenimiento.

Se determinard el valor de sobrecarga de uso con baséNemia Béasica de la Edificacion
"NBE-AE/ 8 8. Ac ci ones cugon valbras caratteristicas aeegentam én la

siguiente tabla.
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Tabla28. Sobrecargaseduso

" Carga Carga
Categoria de . :
g Subcategorias de uso Uniforme | concentrada
Hso (KN/m?)  (KN)
Viviendas y zonas de habitaciones , en
Zonas | Al y 2 2
A . . hospitales y hoteles
residenciales
A2 Trasteros 3 2
B Zonas administrativas 2 2
C1 Zonas con mesas y sillas 3 4
Zonas di C2 Zonas con asientos fijos 4 4
acceso al : 2 I :
g Zonas sin obstaculos que impiden el libr
publico (con o ‘
la excepcion g Movimiento de las personas , como vestib 5 4
c de de edificios publicos , administrativo, hotel
superficies salas de exposiciéon en museos, etc.
pertenecient 7 destinad . . :
salas | ca4 onas des !ng as a gpmnasws u otras 5 7
categorias actividades fisicas.
AByD. Zonas de aglomeracioén (salas de concier
C5 . 5 4
estadios, etc.)
D1 Locales comerciales 5 4
D zonas Supermercados, hipermercados o grand
comerciales D2 P ' p. i 9 5 7
superficies
E Zonas de trafio y de aparcamlelz:\cl)) par vehiculos ligeros (peso totg 2 20 (1)
Cubiertas transitables accesibles solo privadamente(2) 1 2
Cubiertas o1 Cubiertas con incl 1 2
accesibles Cubierta ligera sobre correa (sin forjado] 0,4 1
G| solamente
para . : .
conservacior G2 Cubierta con ing.i 0 2
(*) Entre 209 40° interpolaentre 1y 0 K/m?
FuenteNorma Basica de la Edificacion "NBEE/88Ac ci ones de | a edi fi

De acuerdo a leabla 28 se considerara usabrecarga de uso para una cubierta solo accesible
para conservaciode 0,80KN/m? (el célculo de la sobrecarga de usalstallaecn ANEXO

1. Anadlisis de cargasn la parte de cargas de cubigrta

2.4.42. Carga de viento.

El célculode la carga el viento se realizara con basel@nmormaNBE-A E / 8 &ciones én la
edi f i c a ctulo5nAecio(ie€ depvientgrocedimiento que se explico en 2.1.3.3.

2.4.43. Carga de granizo.
Las tormentas de granizo son precipitaciones en fornmgetieque estan relacionadas con las
tormentas eléctricas. Para que se presente una tormenta de granizo tienen que darse ciertas

condiciones de temperatura, humedad y viento, por lo que normalmente estos fendbmenos se
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presentan durante los meses calurdsnduncion de la cantidad y del tamafio del granizo, sera

la magnitud del posible dafio

Los dafios que una tormenta de granizo puede ocasionar en los bienes y las construcciones

hechas por el hombre son debidos principalmente a dos causas: El ipnpakctcido por el

propio granizo La acumulaciéon del mateifial

En Bolivia no existe un reglamento de construcciones de alcance nacional sino que son los

municipios los encargados de generar los cédigos o reglamentos locales atendiendo a los

peligros espedifos de la zona y a las practicmstructivas.

Se recopilan las siguientes disposiciones de algunas normativas:

(a)De acuerdo a la NormeacHatorianadel@o nst rucci - n, | asedetermma de ¢
por la siguiente formulacion:

W 720
Donde:

} = Peso especifico del granizo (en defecto 1000 Rg/m
Hs=Altura de acumulacion del granizo (m)
Para cubiertas copendientes menorad 15% se debe considerar una carga de granizo
minima de 0,50 KN/
Para cubiertas con pendientes menores del 5%else cbnsiderar una carga de granizo
minima de 1,0 KN/rh

(b) Las disposiciones del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (BCIDIgue
corresponde a granizo, establece que se deberalemarsiina carga de granizo d8 &N
(30 kg) por metro cadrado de superficie proyectada horizontalmente, aplicada de manera
concentrada en los puntos mas bajos de los valles en techos con inclinacion mayor al 5%, 6
bien una carga distribuida ded KN/n? (100kg/n?).

(c) Reglamento Colombiano de Construccion Sismo Resistente:
Enlos municipiso di stritos donde | a carga de grani z
es (1 KN/n?), para cubiertas cuyo valde inclinacién sea mayor a 18%te valor puede

reducirse a 0,58N/m?.

23 Efecto del granizo en estructuraspdelos de estimacion de dafios. En linea disponible en:
http://www.smie.org.mx/SMIE_ Articulos/co/co_14/te_08/ar_10.petha de consulta:(29/02/19)



http://www.smie.org.mx/SMIE_Articulos/co/co_14/te_08/ar_10.pdf
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2.4.43.1.Estudios realizados en Bolivia.

Se realizo el calculo de la densidad del gramara sucre en fechas Febrero (Aftil?)

alcanzando una densidad de 700 Kg/itambién se verificd la altura que el granizo podia

alcanzar en una superfigiana alcanzando y pasando los 30 cm de altura.
Tabla29.Sobrecarga de granizo para cubierta

Sobrecarga de granizo para Q= Carga Disefo Altura en
cubierta (kg/m?) (m)= Q/D
Norma Ecuador 60 0,07
Carga de disefo 80 0,09
Cargaminima recomendada (SIE 140 0,15
Carga maxima recomendada (S| 250 0,27
Carga eventos extremos 350 0,38

Fuentehttps://edoc.site/practiezy-3-cargasde-granizepdf-free.html
Actualmente las normas de disefio para Sucre segun la SIB son las que se muestran en la tabla
anterior con unaarga minima de disefio de 140 kdAmuna @rga maxima de 250 kgfrhas
dos respectivamente para granizo. Sin embargo no se posee una nornagicbakdigefio con
cargas de granizo
Se realiz@una propuesta para estimar la carga de granizo, la ecuacion que determina la carga de
granizo nace de una variacion inversamente proporcional a la pendiente de la cubierta, es decir
gue para una pendiente 4%° no seacumula granizo, pero para una pendiente correspondiente
a 0° hay una acumulacion de granizo del 100 % en proyeccién horizontal, sin embargo, con el
pasar del tiempo y lo evidenciado en el colapso de estructuras en Bolivia con pendientes
minimasde 15°, se ha decidido considerar que con una pendiente de 15° se considere una
acumulacién total de granizo, una variacion lineal para pendientes de 15° hasta 60° , y

practicamente no existiria cargas de granizo para una pendiente mayét. a 60°

24 Carga de granizo en Bolivi€n linea disponible en:
https://es.scribd.com/document/388073107/PROPUESARGA-GRANIZO-BOLIVIA -pdf Fecha de
consulta (29/02/19)
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Figura 32. Cargas para hielo granizo segun varios reglamentos
Fuentehttps://es.scribd.com/document/388073107/PROPUESARGA-GRANIZO-BOLIVIA -pdf

Con especto a la variacion de carga de gratorsando en cuenta la influencia del angulo se
proponela siguienteecuacid que abarca pendientes:

n [ zQzoi
Donde:
ge= Carga de granizo (4m?)
99= Peso especifico del granizo (90/k°)
Cs =Factor de correccion por pendiente de cubierta
e = Proyeccion del granizo en proyecchiorizontal segun la region (m)
Las ecuaciones que gobiernan el factor de corre¢€igyson:

poOom | puld
@ 1

O puJ (O 1gN|
1o | QT

Don@e:

h = Angulo decubierta (°)

2.4.5.Disefio de elementos.

2.4.5.1.Elementos sometidos a traccion.

Es comun encontrar elementos sometidos a tensién en armaduras de techos, la seleccion de un
perfil para usarse consdementatracciénes uno de los problemas mas sensjlttebido a que

no existe el problema del pandeo, solo se necesita calcular la fuerza factorizada que debe tomar

el elementoy dividirla entre un esfuerzo de disefio para determinar el area de la seccién


https://es.scribd.com/document/388073107/PROPUESTA-CARGA-GRANIZO-BOLIVIA-pdf
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transversal efectiva necesaria. Luego se seleccimnaaccion de acero que satisfaga esta area.
Loselementos a traccigmueden consistir en canales, secciones W o0 S, 0 en secciones armadas
en base a angulos, canales y placas.
Segun las disposiciones de ER&H11, el valor de calculo del esfuerzo axildeatc c ie® N A N
debera cumplir para cualquier seccion transversal:
NeaO 1R

Donde:
Neq= Valor de célculo del esfuerzo axil.
Nir=Resistencia de calculo de la seccidn a traccion.
En el caso de secciones con agujeros, deber tomarse como val@sidacia a traccion: hy
el menor de los siguientes valores:
- Laresistencia plastica de calculo de la seccion brpiga N

. 020w S

0 f F DEEPRQ ptuLIOT QO WO L8RS
- Laresistencia ultima de calculo eseccion transversal neta:
mwro 2Q6, ., T
— 0 e@RQ plt LUIGT QO WD CERR
El procedimientale célculces el siguiente:

0 j

(1)Se obtiene la fuerza dwaccion del elemento de lanayor combinacion de cargas,
denominada carga Ultima o carga requeiida
(2)Se determina el area del perfil: El calculo del area minima requerida se determina con la

ecuacion de resistencidraccion :

Se asume una seccién con area igual o mayor a la cal¢algeamnm).
(3)Se determina el area efectidal perfil asumido (Ae).
(4)Se calculan la resistencia de calculo de la seccion brytad i la resistencia ultima de

calculo de la seccidimansversaheta (N,rd):

. 62"Q0 . mMw®d 27Q0
VI : N U5 —
(5)Se elige el menor valor obtenido en (4).

(6)Se dde verificar que se cumplan la siguiente condicion:
NeaO 1R

Donde:
Fy=Resistencia caracteristica del material.
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omo= Coeficiente parcial para l@sistenciaéase tabl23en 2.4.2.2)
An= Area neta de la seion ; Ae= Area efectiva
A=Area bruta de la seccion ; Amin=Area minima requerida

2.4.5.2 Elementos sometidos a compresion.
Se refiere a aquiaks piezas cuyo Unico esfuerzo es etdepresion, pudiendo despreciarse la

existencia denomentodlectores por reducirse al minimo.

ElI valor de c8l cul o dedi edsefbueerr8z oc uanxpilli rd ep acroamy
transversal:

NEdO C,Nj
Donde:

Neq= Valor de célculo del eséuzo axil.
NcrFResistencia de calto de la seccion a compresion.

La resistencia de calculo de la seccion para un esfuerzo axil de compresi&e Nbtendra

mediante las siguientes expresiones:

6 27Q60
r

No se descontaran los agujeros de los tornillos siempre que estos estén ocupados por tornillos,

0§ NO¢ & PQ plt LUIKT A AAEI XSRS

exceptuando los casos de agujesaisredimensionados o alargados.

2.4.5.2.1 Estado Limite de inestabilidad
La resgstencia de calculo a pandeo de un elemento sometido a compresion se determina del

siguiente modo:

L2027, S T
r—'Os EQRQ pImuUIdi QG o8 88

Donde:

G €Coeficiente deeduccionpara el modo de pandeo considerado.

Para la determinacion de A y#no es necesario contabilizar los agujeros para tosrelh los
extremos del elemento.

Para elementos con seccion transversal constante sometidesfaarao axil decompresion

de valor constant e, adilensiormfle determiharda confoprem:a a e s b

P [ Q0.0 pit

Siendo:
mvz p | z _b it r

U=Coeficiente de imperfeccion

r

6206
Qe
- U Wl
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Ncr = Esfuerzo axil criticeelasticopara el modo degmdeo considerado, obtenido con las

caracteristicas de la seccitbansversal bruta.

Segun EAE:

- Las piezas cortas tienen valores_§fgequefios. Cunado es menor a 0,2 no se considera el

pandeo.

- No seconsideran valore elevados de esbeltez reducida superiores a 2 en piezas principales.

E I v al

or

la siguiente tabla:

Los

v al

del coefic

ient e

de

i mperfecci

n

Tabla30.Coeficientedé mper f ec c i
Curva de pandeo 8o a b c d
Valores de o 013 | 021 | 034 | 049 | 076

0]

Fuente Instruccion de Aero Estructural§AE-2011)

res del

coef i

obtenerse tambiéngartir de lafigura 33

ciente

de

el

§sti

n

Cca

r e d_limueden n

La eleccion de la curva de pandeo para cada seccion transecotdiene de la tabgil.

Coeficiente de reduccién y
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Esbeltez adimensional 1
Figura 33. Curvas de pandeo
Fuente Instruccion déAcero Estructural (EAR2011)
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Tabla31. Eleccién de las curvake pandeo

. Y-y a a,
o f = Al mm o b a
M
=
= 40 mm < # == 100 mm 1;:! g :
Secciones de I
perfiles laminadas -
a
o #p== 100 mm 1;:! = :
w
= Y-y d C
#p = 100 mm 2 d :
=k = t,= 40 mm vy D i
Sacciones da vigas I-I [ C
en [ armadas ¥y—- ——y  y—- —_—y
soldadas
¥-y c c
= = = &0 mm A d d
RIS Acabadoz an calienta Cualguiara 3 BB
de parfilas
ficos I Conformados en frio Cualguiara C c
1,
— £ ¥ En ganeral [excapto caso -
- . . - recuadro infarior) Cualquigra | b b
Seccignas de vigas J_
an cajén armadas Al y—-pH—t—ttr-— ¥
soldadas 1. Soldadura gruesa a = 0,5
Bt =20 Cualquiara [ C
fft, <30
Secciones de e,
perfilas an U, - - Cualguiara [ C
an T y macizas
Secciones de -
perfilas anpgularas Cualquiara b b

Fuente Instruccion de &ero Estructural (EAR011)

El criterio de comprobacion de la EAE es el indice resistente a pandeo:
L7020 § 0
i 6: .zozanQ’
- Una pieza verifica la condicién de pande@ndo el akde célculo provocado por lasrgas

0 x

no sobrepasa la resistencia a pandeo de la piez@N rq
-E | significado del coeficiente de pandeo G
seccion por efecto del pandeo. La pieza en lugar de resistir fyd resiste una tensién aparentemente

de valor ecLfyd O fyd. E n poreslaaxilsidpandleo, ebras est e n s i
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la tensién que provocan las imperfecciones de todo tipo analizadas en apartados anteriores. La

expresion equivalente es:

5
z ) P

Dénde Npl=Es el maximo axil que puede soportar la viga si el pandeo no tuviera lugar, todas

las fibras alcanzariayd. Es el axil de plastificacién. Con esta expresion sencilla relacionamos
plasticidad y pandedJna barra a traccion o a compresion pero mwp msbelta, sin pandeo,
seriaNgq /Np O1

2.45.3. Disefio de correas.

2.4.5.3.1. Calculo de acciones.

Las cargas permanentes y variables no pueden sumarse algebraicamente, ya que el viento V,
normal a la cubierta inclinada, no tiene la misma direagi@las cargas gravitatorias verticales.

Sera necesario sumarlas vectorialmente, mediante sus componentes referidas a un sistema de
ejes comun.

Si el perfil predimensionado para la correa no es el adecuado, un cambio de perfil afecta muy
poco a la previsin de cargas realizada, y los esfuerzos casi no variaran.

Se recuerda que no se incluyen acciones que se aplican mas abajo de ellas, como el peso de las

cerchas ni la del falso techo.

2.4.5.3.2Calculo de esfuerzos

El modelo es una viga (continua o bigada), cargada uniformemente en todos los vanos. Sera
suficiente con obtener el momento flector maximo a partir del diagrama de momentos de la viga,
ya que la seccién es constante.

Las cargas gravitatorias no coinciden con los ejes principaldsde laseccion. La presion del
viento sigue la direccion negativa del eje z de la seccion. Este tipo de flexion se denomina
flexion esviada

Gravitatorias:

- Flexion en el plano perpélicular a la cubierta: My = M *c 0 s U
- Flexion en el plangaralelo a laubierta: Mz = Ma* s e n U
Viento:

- Flexion en el plano perpendiculateacubierta: My,V2 = M, V2
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Figura 34. Flexion esviada en correas de cubierta.
Fuente Estructura de acero segun EAE

En la figura 34e observan dos representaciones de la flexion esviada que son equivalentes. En
la primera se ha descompuesto la carga vertical o gravitatoria en dos componentes, una normal
a la cubiertayz y otra en su plano qy

La componente normalla cubierta provag el momento My y la componente contenida en el
plano de la cubierta ocasiona el momento Mz. Este Ultimo aumenta segun crece la pendiente,

pero es pequefa para cubiertas de poca inclinacion, como es habitual en naves.

2.4.5.3.3. Comprobacion de resistencia
Se utiliza la expresion general de comprobacion de resistencia de I&BRE que para la
flexion esviada (Ny¢= 0) es:
0 0 f "Qw
z

Q oqza PR —

N | =%

W §
Donde:
Wy, , Wy,; = Es el modulo de seccion, respecto del eje Yy Z.
My,eq, Mzed, =MOmMentos flectores en la direccion considerada.
Fyd= Resistencia de calculo del material.
Fy=Resistencia caracteristica del material.
omo= Coeficiente parcial para la resistenciadse tala 23 en 2.4.2)

2.4.5.3.4. Comprobacion de fleha
Se realiza para justificar una correcta apariencia de la cubierta (no apreciar flechas excesivas).
Para los materiales habitualmente utilizados no existe peligro de deterioro o falta de integridad

del ceramiento, ya que son materiales ductiles y muy deformables.
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flLas acciones deben ser caracteristicas, es degituyanion de servicio (ELS) rse mayoran
(or = 1). Sélo es necesario multiplicar las acciovesables acompafantpser su factor de
simultare i da.d Q
1Se debe calcular la flecha eada direccion, al tratarse dexXion esviada. La flechiéene dos
componentes, segun elano normala la cubierta fz y paralela a lmisma fy. Estas
componentes se suman vectorialmente con la expresion:
0 0 "0
Se pueden utilizar las expresiones para el calculo de la flecha en el centro del vano que figuran
en prontuarios de Resistencia de Materiales.
Segun EAE para vigasmples de seccion constauie canto h y luz |, ldeflexionvale:

. G5t G
Qaa e ¢ oY
Donde:
0d=Tensi-n m8&xima provocada por el m8 xi mo f
flector My, Mz, se obtiene:
0 0
ey 1t B

Wely, Welz=Momentos resistentes elasticos segursggun z.

L= Luz de la correa.

h= Canto o altura de la correa en la misma direccion que el plano de flexion
U =Coeficiente que depende de la clase de sustentacion y del tipo de carga.

Para una viga biapoyada o continua sometida a carga uniforme vale:
Tabla32. Coeficiente U seg¥%n n¥meros
Coeficiente a segun numero de vanos
1 2 3 4 5 o0 mas vanos
1.00 | 042 | 053 | 050 0.51

Fuente Instruccién de Acero Estructural (EAE11)
Se comprueba la flecha con la condicion que debe ser infdri@0@(L: luz de la correa).
Los perfiles metélicos utilizados en las correas generalmente son los perfiles C (canales), y U
(Costaneras).
2.4.6.Verificacion a cortante.
Segun las disposiciones de ERH11 el valor de calculo del esfuerzo cortante; \deberéa
cumplir para cualquier seccién transversal:

VedO N

| e

de
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Donde:
Veq = Valor de calculo de esfuerzo cortante
V¢ ra= Resistencia de trilo de la seccion a cortante

El esfuerzo cortante resistente de calaj@qviene dado por:

. Q
0 %2 —
; (0]
O
" [
Donde:
Av=Area transversal de cortante
fy=Limite elastico del acero
[ Coeficiente parcial de seguridad del material
0 cz'Qzo

Siendo:
d= Altura del alma
tw= Espesor del alma

2.5. EJECUCION DEL PROYECTO.

2.5.1.EspecificacionesTlécnicas.

Las especificaciones técnicas son los documentos en los cuales se definen las normas,

exigencias y procedimientos a ser empleados y aplicados en todos los trabajos de construccion

de obras, elaboracion de estudios, fabricacién de equipos, etc.

En el caso de la realizacion de estudios o construccion de obras, éstas forman parte integral del

proyecto y complementan lo indicado en los planos respectivos y en el contrato. Son muy

importantes para definir la calidad de los trabajos en general g dedbados en particular.

Las Especificaciones Técnicas pueden dividirse en generales y especificas.

2.5.1.1.Especificaciones Técnicas Generales.

Las Especificaciones Técnicas Generales definen los grandes rubros de la obra, detallando la

forma como se ha previsto su ejecucion. Los temas tratados en las Especificaciones Técnicas

Generales son:

A Trabajos preliminares, como por ejemplo: implementadéh campamento de obras,
sefalizacion de la obra, limpieza y desbroce del area de trabajo, replanteo de las estructuras,
etc.

A Movimientos de tierra, como: excavaciones, mecanicas o manuales, rellenos con o sin
compactacion, con materiales seleccionados, etc.

A Hormigones, ya sea armado o no, aqui se define, para cada caso, la calidad de los agregados

finos, medianos y gruesos, el tipo de cemento que se requiere usar, algunas veces se
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especifica también su origen, la calidad del agua a ser usaddrgtéoeientos que se le
deberan dar a los diversos tipos de hormigon. Se definen los tipos de encofrado a ser
utilizados, las tolerancias aceptables en cuanto a la localizacion de la estructura y a sus
medidas. Se define el tipo y calidad del acero pararfaaduras, etc.
2.5.1.2.Especificaciones Técnicas Particulares.
Las especificaciones técnicas particulares completan y detallan las especi@isat@onicas
generales y cubrdps siguientes itess:
ADefinicién: Donde se describe en forma concisa@ igem de la obra o estructura se refiere
las especificaciones.
AMateriales y herramientas: Utilizados para ejecutar la tarea especifica.
AProcedimiento de ejecuciénDonde se describe la forma en que debe ejecutarse este rubro
de la obra.
AMedicion: Donce se describe con precisién como se efectuara la medicion de este rubro, una
vez ejecutado paragceder al pago correspondiente
AForma de pago:Donde se detalla como sera pagado eldtem
2.5.2.Andlisis de Precios unitarios y Presupuesto General.
2.52.1. Analisis de Precios Unitarios.
Un precio unitario se halla formado por la adicion de los siguientes rubros: costo de
materiales, costo de mano de obra, costo de equipos, maquinaria y herramientas, gastos
generales y administrativos, utilidad, e impuestos.
AGasto generalEn este rubroxsten los gastos directos e indirectss,debe tener presente
gue los gastos generales no sarporcentajele alggsino quese expresa como tal, solamente
como un artificio matematico para distribuir el gasto en cada uno de lesitpr@ compome
el proyecto. Su aplicacio es validaporque en la certificacion del avance del proyecto se
realiza a traves de la medicion de volimenes de cada item multiplicado por su precio unitario.
Son gastos no incluidos en los costos directos y son muy variables, idapgende aspectos

como el lugar donde se debe realizar la obra.pisiejemplo, las obras locales tienestps

25 Especificaciones Técnican linea disponible en:
https://es.m.ukipedia.org/wiki/Especificaciones t%C3%A9cnidaacha de consulta (1 / 03/ 18)



https://es.m.wikipedia.org/wiki/Especificaciones_t%C3%A9cnicas
https://es.m.wikipedia.org/wiki/Especificaciones_t%C3%A9cnicas
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generales mas bajos qus lgue estan ubicasl@n elarea rural. También es obvio que una
empresa constructora grande tigastos generales mayores quedesina pequeiia.

Entonces, dependke cada empresa constructora determinar el porcentaje de gastos generales
para cada una de sus obras.

Con fines de célculo se considerara este valor como el 10% del total de costteiia,ma
mano de obra, equipo y herramientas.

AUtilidad: Las uilidades deben ser calculadas con basdaguolitica empresarial de cada
empresa, el mercado de la construcciardificultad de ejecucion de la obrasy ubicacion
geografica (urbana o ruralpara fines de calculo se toma como base entre 5y 10% del costo
sub total, que resulta de la suma del costo directo mas los gastos generales.

Almpuestos: En lo que se refiere a los impuestos, se considera el Impuesto al Valor Agregado
(IVA) y el Impuestoa las Transaagones (IT). El impuesto IVA gravsobre toda compra de
bienes, muebles y servicios, estando dentro de estos ultimos la construccion, su costo es del
13% sobre el costo total neto de la obra y debe ser aplicado sobre los componentes de la
estuctura de costos. El IT grawobre ingresos brutos obtenidos por el ejercicio de cualquier
actividad lucrativa, su valor es del 3% sobre el monto de la transaccion del contrato de obra.

2.5.2.2.Presupuesto General de la Obra.

El presupuesto es el valmtal estimativo del costo que tendra una edificacion al ser terminada,

suexactituddependerdlel desglose de los component@g constituyen la construccion, cada

unode ellos se halla condicionado pwra serie déactores de los cles algunos son cocidos

o0 son de facil evaluacion, mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del

calculista. El presupuesto en construccion es una herramienta que tiene por objeto determinar

anticipadamente el costo de la ejecucién material de una obra.

La elaboracion del presupuesto seizaaton base en los planokag espeificaciones técnicas

delproyecto, se elaboran los computos de los trabajos a ejecutar, se hacen los andlisis de precios

unitarios de los diversos itesy se establecen losleres pariales de los capitulos en gse

los agruparparaasi obtener el valor total de la obra. Se debe indicar la fecha en la que se hace

el presupuesto estimativan caso que haber proyecciones de costos en el i&@mpo

26 presupuesto de Obr&n linea disponible en:
http://www.cuevadelcivil.com/2010/06/presupuedtsobra.html?m=1Fecha de consulta ( 01/03/18)



http://www.cuevadelcivil.com/2010/06/presupuesto-de-obra.html?m=1
http://www.cuevadelcivil.com/2010/06/presupuesto-de-obra.html?m=1
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2.5.3.Cronograma de ejecuciordel 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 logica en el sentido que algunas de glseden
comenzar hasta que otras se hayan terminado.

El cronograma se representara graficamenesliante el diagrama de Gantt, donde se
muestran las actividades en modo de barras sujetas al tiempo, pudiendo identificar las
actividades que se desarrollan forma paralelagn serie es decir, una tras otra.

El diagrama de Gantt es un grafico donde las unidades de obra (partidas) resultastes de |
mediciones y del presupuestenen representadas con una barra cuya longitud representa la
duracion tempal prevista para la ejecucién. El diagrama debe reportar las cantidades

parciales y progresivas que se preveen pagar durante el periodo de referencia.
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CAPITULO | |
3. INGENIERIA DEL PROYECTO.

3.1.ANALISIS DE LA INFORMACION TECNICA.
El disefoestructural se realizabn base en informacién basica proporcionada por ldaghti
promotora del proyecto comabicacion del lugar de emplazamiento, planos arquitectonicos,
estudio de suelos, y levantamiento topografico.
3.1.1.Estudio de Suelos.
El estudio de suelos fue realizado por el Gobierno Autonomo Municipal de Bermejo. En la
determinacién de la capacidad portante del suelo se realizaron ensayos en dos pozos de
exploracion con equipo para ensayos hormales de penetracion (SPT), previa insficaion
y eleccion adecuada de la ubicacién de los pozos. La profundidad maxima alcanzada en las
perforacimes fue de 2,161 (véase ANEXO 3)

Tabla33. Caracteristicas de los sondeos SPT vy tipo de suelo.

Sondeo| Profundidad Humedad Tipo de suelo encontrado (AASHTO) a
Natural .

S.P.T. | Ensayo (m) (%) profundidad de ensayo

P070 1 1,70-2.15 7.68 Suelo limoso, presenta poca plasticidad

una densidad compactaZA
Fragmentos de piedra , grava y arena
Pozo 2 1,55-2,00 8,85 presenta poca plasticidad y una densid
compacta Alb
Fuente: Informe Geotécnigoonsultora EOLO S.R.L.

Tabla34. Capacidad portante del su¢insayo de Penetracion Normal)

Sondeo| Profundidad N Nro. Cn Uadm
S.P.T. | Ensayo (m) golpes | (kg/cm?) | (kg/cnm?)
Pozo1l 1,70-2,15 31 2,35 2
Pozo 2 1,55-2,00 28 3 2,5

Fuente: Informe Geotécnic€onsultora EOLO S.R.L.

Tabla35. Datos generaledel suelo.

Resultados Pozo 1 Pozo 2

Limite Liquido (%) 18,49 18,92
Limite Plastico (%) 14,48 13,71
indice de Plasticidad (%) 4,01 5,22
(%) que pasa p 91,48 38,8
(%) que pasa p 74,8 32,3
(%) que pasa p 45,6 17,3

Fuente: Informe GeotécnicdConsultora EOLO S.R.L.
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3.1.1.1.Verificacion de clasificacion de suelo.

El estudio de suelo fue proporcionado por el Gobierno Municipal de Bermejo y se realizara la
verificacion de la claBcacion del suelo en funcion des ensayos de laboratorio que se
presentanmetabla 34

La clasificacién de suelo proporcionada corresponde al sistema de clasificacion AASHTO, por
tanto, se utilizara la tabla de clasificacionédtesistema (VéasANEXO 4)

POZO 1:

(%) que pasa por el tamiz Ne200 > 35% \
45,6% > 35% (CUMPLE)
- Para suelo A, A-5, A-6, A-7:
Porcentaje m2n. de material queumpldsa el tam
- Para suelo Ay A-5:
¢ndice de plasticidad n@mpéeno =10 Y 10 O | p-=
- Para suelo Al:
Limite liqguido maximo= 0 4Y0 O LL= 1@&umplo
indice de grupo maximog&= & O | G= 2 (Cumple

La muestra del pozo 1 se clasifica como suetb(guelo limoso no plastico o moderadamente
plastico, es un terreno de fundacion regular y en funcién al nimero de golpes obtenido en el
ensayo de SPT, es un suelo compacto por tanto la clasificacion dada en el estudio de suelos, es
correcta.

POZO 2
(%)gue pasa por el tamiz Ne200 < 35% Y
17,3 % < 35% (CUMPLE)
- Parasuelo AL, A-3, A-2:

Porcentaje m8§x. de materi al gue (Quapgea el t am
- Parasuelo Alb y A-2:

Porcentaje max. de material que pasaeltangizZiN) = 50VY50 Gun®pB, 3 %
Porcentaje m8x. de material que (Quapda el t am

- Para suelo Al-b, A-2-4, A-2-5:

Endice de plasticidad m8§&xi mo =1QqCuvplerto O I p
- Para suelo Al-b:

Limite liquido maximo=# 0 40 O LL= 18, 92 (Cumple

indice de grupo méaximos= & O | G= 0 (Cumple

La muestra del pozo 2 se clasifica como suelbbA(suelo con fragmentos de grava y arena,

es un terreno de fundacion de excelente a bueno y en funcién al nimero de golpes obtenido en
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el ensayo de SPT, es un suelo de densidad compacta), por tanto fiaadesi dada en el

estudio de suelos, es correcta.

3.1.1.2. Clasificacion del suelo con el sistema unificado (SUCS).

Debido a que el sistema de clasificacion utilizado en el informe geotécnico corresponde al
sistema AASHTO, cuya aplicacién es esencialmente para la construccion de carreteras, se
establecera la comparacién con el sistema unificado de clasificacion de (818©S) , cuya
aplicaciéon no presenta restricciones de ningun tipo y su uso es mas aplicado a edificaciones.
Ambos sistemas estan basados en los mismos ensayos de laboratorio, como la distribucion del
tamafio de particulas, limite plastico y limite liquidon la diferencia de que cada sistema
adopta distintos valores como limites entre los tipos de suelo.

En funcidéndelos resultados de la tabla,3& clasificara el suelo en funcién al sistema SUCS,

por tanto se utilizar la tabla de clasificacion detesistemavéase ANEXOS).

POzO 1
(%) que pasa por eMatetiahGnieso Ne 200 < 50
45,6% < 35% (@mple
va @ 0 22" % §goarandi ¢ | ¢
wip T bp prnt W, TH Crm™®UENOGTAM CXDBEG d Qi EIOHQE € | ¢

C
- Para suelo SM, SMC, Y SC:

M8&8s del 12% pasa | a maumplg Ne200 Y 45,6% > 12
Del gréfico de plasticidad d€asagrandevfase ANEXO4) se ctermina en funcién a
LL=18,49 elp= 4,01, que el tipo de suelo esta por encima de la linea A.

La muestra del pozo 1 se clasifica como sueleS&EMarena limosa arcillosa).

POZO 2
(%) que pasa por el tamiz Ne200 < 50
17,3 % < 35% (Gmple
U I 1 | S ©
YQ @® O O Do QI £ i €
e pw PP i e 66 G @I GG Ho QIO ¢ §

C
- Para suelo GM, GMGC, Y GC:

M8&s del 12% pasa | a mabump® Ne200 Y 17,3 % > 1
Del gréfico de plasticidad de Casagrande (véase ANEXQ®e determina en funcion a
LL=18,92 e Ip= 5,22, que la clasificacidén de suelo esta por encima de la linea A y al presentar
IP=5,22 < 7 se tiene que:
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La muestra del pozo 2 se clasifica como suelsimidolo doble de acuerdo a sus caracteristicas

de plasticidad: GMGC (grava limosa arcillosa).

Para ser mas especificos en la clasificacion de acuerdo a la fraccion de arena (SF= 25,02%
>15%), el suelo se clasifica como: GGIC (grava limosa arcillosa coarena).

La correlacion de la clasificacion de suelos AASHTO y SUCS obtenida en cada pozo es la
siguiente:
Tabla36. Correlacion de sistemas de clasificacion de suelos.

POZ0 Segun clasificacion | Segun clasificacion
AASHTO SUCS
1 A-4 SM-SC
2 A-1-b GM-GC

Fuente: Elaboracion Propia

3.1.1.3.Verificacion de esfuerzo admisible del suelo.

Se verificara la capacidad portante del suelo proporcionada en el estudio geotécnico.

POZO 1:

Tipo de suelo: Suelo arenoso limoso compacto, no plastico o moderadamente plastico.

Numero degyolpes(N)= 31

En funcion del tipo de sueloye n¥ smer o de gol pes (N), se entr
cargsad mi si bl es 0 4 ws® abtieme uAdlbEd¢ Capacidad admisible del suelo

dend® , 35 2 gogsegundad se adopta un valor &&,00 kg/cr.

Entonces, se verifica que se obtiene en el pozo 1 la capacidad admisible mostrada en la tabla

34, por tanto, se acepta como valido los resultatib€Ensayo de Penetracion Normal (SPT)
efectuado en el pozo 1.

POZO 2:

Tipo de suelo: Suelo gravoso limoso con arena.

Numero degyolpes (N)= 28

En funciéndeltipo de sueloeln amer o de gol pes (N), se entr a
de cargasdmisib e sé&ase ANEXX4 - Abaco de arcillas y mezclas de s)gise obtiene

un valor de capaci da&4,hadd0m kog dbgurmladdesddopta une | o d e
valor de” =4,00 kg/cm.
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En el pozo 2, se presentan diferencias en el valor obtenido de capacidad portante del suelo
respecto del que se presenta en la tathlalondeel estudioproporcionadandicaun valor de

hd 3, 0 2%kg/ cm

La diferenciadel valor dado y etalculadopuede radicar en la iizacién de los 4bacos de
mezclagle suelosi se utiliza el dbac®& 1 (Abaco de diferentes tipos de suelo), se obtienen
resultados similareal proporcionado en el estudiodad 3, 0 (), sk @mbargpdebido a

la eleccién del abaco de mezclas de s{@bacoS 2), se obtuvain valor mayor al dado en el
estudiohd 4, 4%). kg/ cm

De los valores obtenidos con ayuda de los dbacos, estos se reducen a un valorcoriegior
objetivo de favorecer a la seguridad:

Pozo0ndl :2, (B $bk=2,00 kyg/cr
P 0 z 0,43,00kgicn?h’ = 2,50kg/cn?

3.1.1.4. Justificacién delnivel de fundacion de la cimentaciéradoptado.
Para el disefio de las cimentaciones se utilizara el valor mas desfavorable de tension admisible
del suelo obtenido en ambos pozos, quessponde al valor menor:

Uagm= 2,00 kg/cr (Pozo 1).
En cuanto al tipo de suelo se considerara la clasificacion obtenida en el pozo 1, explicado en
3.1.1.1y3.1.1.2.
Cabe recalcar que el pozo 1 es el pozo en el que no se presentaron discrepalasias e
verificaciones de resultados de capacidad portante del suelo y clasificacion del suelo.
Las zapatas son el tipo de cimentaciones superficiales mas frecuentes, se emplean cuando el
terrenosuperficialtiene una resistencia media o altarelacionalas cargas de la estructura
y cuando el terreno es suficientemente homogéneo como para gse pwmduzcan
asentamien®diferenciales en las distintas partes de?ésta
El nivel defundacion de las zapatasestablecio con base en los resultados obbsre el
ensayo normali zado dvéasectable®8p ASPTO del pozo 1
La capacidad portante del suelo correspondiente a 31 golpes en el Ensayo de Penetracion
N o r ma 4an=208 kgfen, aunaprofundidadde ensayo entrel,70 m y- 2,15 m)respecto

al nivel del terreno, por consiguiente, por razones de disminucion de costos en las actividades

27 Jiménez Montoya P. (1991ormigon ArmadqTomo 1) .14va Edicion. pp.(490).Barcelona, Esparia: Gustavo
Gili S.A
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de excavacion del terreno y obtencién de volumenes menores de hormigén armado en zapatas
aisladas se considerara el nivel de fundacion minimo del rango de \ddqesfundidad del
ensayo:

Altura del nivel de fundacion £,70 m
3.1.2.Topografia.

El lugar de proyecto cuenta con informacion topografica, la cual fue realizada por el Gobierno
Auténomo Municipal de Bermejo.

El punto mas alto tiene una altura de 403,391 m.s.n.m. y el punto mas bajo tiene una altura de
400,026 m.s.n.m. por lo que se presenta un desnivel de terreno de 3,365 m, informacién que se
puede constatar de los perfiles longitudinales y transversalesequesentan en el plano de
levantamiento topograficoe¢ase ANEXO 3).

3.1.3.Disefio Arquitectonico.

El disefio arquitectdnico fue proporcionado por el Gobiduténomo Municipal de Bermejo.

El proyecto tiene un area construida de 1.305,84aedificacion consta de dos niveles y esta
destinada a ambientes como: consultorio médico tradicional, cuatro consultorios odontologicos,
tres consultorios médicos, farmacia, ddasae internacion pospartq dosenfermerias, dos

salas de parto, 2 salds pre partpsala de espera, recepcién, sala de reuniones, laboratorio, etc.
El disefio arquitecténico eséode conlos lineamientos del Ministerio de Obras Publicas y
cumple con las caracteristicas impuestas por la Norma Nacional de Caracterizacién de
Establecimientos de Salud de Primer Nivel.

Los planos arquitecténicos se encuentraal&NEXO 12.

3.2. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL.
El modelo estructural del proyecto se compone por un sistema de cubierta metalica, y una
estructura aporticada de sustentaaié hormigon armado.

3.2.1.Estructura de Cubierta.

La estructura de sustentacion de la cubierta es una armadura meticey ge ha explicado

en 2.1.2.2su disefio se realizaraon base en las disposiciones de la Instruccién de acero
estructural (EA-2011) y con base en el método de estados limite explicados en 2.4.2.1.

De acuerdo cofos planos arquitectonicos, la estructura de soporte de la cubierta son cerchas
metdicas tipo Howe (véase figura 3=l material de cubierta es calamina galvaniza@8,#

las caidas de laisma se detallan en la figura.36



Figura 35. Cercha Howe
Fuente: Elaboracién Propia

Figura 36.Vista en planta de la cubierta del bloque principal
Fuente: Elaboracién Propia

Figura 37. Vista 3D de la estructura metalica
Fuente: Elaboracion Propia
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3.2.2. Estructura de la edificacion.

El disefio estructural del blogue principal se disefiara con ayuda del programa Qypesiail

2014), considerando los aspectos siguientes:

A La estructura de hormigon armado esta compuesta por columnas cuadradas como elementos
verticales de soporte, conectados por vigas rectangulares y muros de ladrillo de 6 huecos.

A Eltechado del primerivel de la edificacion seran losas alivianadas con viguetas pretensadas
en una direccién, debido a la luz maxima que se pueden abarcar en la estructura (6 m). El
espesor de la misma sera de 20 cm en todos los ambientes. La distribucion de losas se detalla
enel ANEXO 5.

AEn el di sefo de | a escalera de He Ae, se |
unidireccional de espeserl5cm.

A En cuanto a la estructura de fundacion, seran zapatas aigtédéicas de hormigén
armadoSe considerara walor de capacidad portante del suelo de 2 k§/gmrofundidad
de fundacion dé 1,70 m(véase justificacion del valor de profundidad adoptado en 8)1.1.
en el calculo de las estructurasail@entacion

A Se modificé el disefio arquitectonico propuesiialmente en cuanto al nimero de
columnas dispuestas, separadas a distancias menores de 3 m, debido a que se puede abarcar
luces mayores con el sistema de losa alivianada con viguetas pretensadas, de ésta forma se
puede ahorrar en volimenes de hormigocantidad de acero en obra. En resumen, se
prescindié de 6 columnas en la estructura y el redisefio respeta la estética inicial del disefio
arquitectonico.

A La zona de proyecto se encuentra ubicada dentro de una zona de poca sismicidad, por tanto,
no se intuird en las hipotesis de disefio las combinaciones de carga que incluyan los efectos
de sismo.

A En el modelamiento del solmigniento de hormigén armadeoon el software Cypecad
(version 2Q4) se considerard@stos elementamo vigaslescolgadarectangulares (vigas
apoyada®n los extremos, es dea#n las columnas de°A°).

Le estructuraen ese niveésta formada por cimientos déC y sobrecimientos de HA®
cuya funcién estructural es deportarlas cargas de los muros yrteodelizaciérutilizada
en el software es la gqueasse asemeja a ktuacionreal (debido a que no consideramos el

apoyo en la parte inferior de la viga de sobrecimiedtl)ido a que lo elementos que
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trasmiten la cargas al suelo son las columnas y no el cimientfG@fecuya funcién es
proteger al sobrecimiento de la humedad del suelo
No podriamosnodelarlacomo una viga deimentaciénconsiderando que son elementos
subterrdneos quenectan zapatas.

Los elementos estructuralggese disefiaen el proyecto son lagguientes:

(a)Losa semi rigida (losa alivianada con viguetas pretensadas)

(b)Vigas rectangulares de H°A®.

(c)Columnas cuadradas de H°A®.

(d)Zapatas aisladas de HCA°.

(e) Escalera de H°AC (escalera 2iéros).
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Figura 38. Esquema estructural centro de salud Colonia Barredero

Fuente: Sofware Cypecad (Versién 2014).
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3.3.DISENO DE ESTRUCTURA DE CUBIERTA.

El método de disefio que se aplicara, sera el méle@stados limite ultimos.

3.3.1.Cargas de diseiio.
Las cargas a considerar en el disefio de la cubierta metalica de forma resamiakgue se
presentan en la tabla $%&l célculo de las cargas se detalaANEXO1.

Tabla37. Cargas actuantes en cubierta

Tipo de Elemento Valor de Unidad
carga carga

Acero estructural 7850 kg/m?

Correas 3,70 kg/n?

Permanente Armadura de cubierta 5 kg/m?

Cubierta de calamina #28 3,3 kg/m?

Cielo falso de placas de yes 25 kg/m?

Sobrecarga de mantenimiento (Lr) 80 kg/m?

Carga de viento bharlovento (W) 2,88 kg/m?

Carga de granizo (S) 108 kg/m?

Fuente: Elaboracién propia
3.3.2.Disefo de correas.

Los siguientes datos se obtuvieron del disefio arquitectdnico de la cubierta:
-lnclinaci-n de |l a cubierta respecto de | a |
- Luz de célculo de la correa (LBE36m (separacion maxima entre cerchas)

- Separacion de correa2m

Las longitudes anteriores se establecieron en funcién a la configuracion de la cubierta (véase

planode cubierteenANEXO 13). Al ser una cubierta totalemte irregular, y con el objetivo de

cargar a las cerchas en los nudos, se obtienen las longitudes maximas de separacion entre

cerchas y correas indicadas anteriormente.
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Figura 39. Idealizaciorde lacercha metélica
Fuente: Elaboracion Propia

Carga viento

Carga muerta
D

Carga granizo

Figura 40. Cargas actuantes en correa metalica
Fuente: Elaboracion Propia
Los perfiles metélicos utilizados en las correas generalmente son los perfiles C (canales), y U

(Costaneras).

3.3.2.1. Comlnacion de cargas.

Teniendo en cuenta que no se considera ninguna accion accidental, se utiliza la combinacion
correspondiente a situaciones persistentes o transitorias (véase 2.4.3.3).

En situaciones persistentes o transitos@siene
" 7Or [ RO f " F RO
Segun laabla 27(véase 2.4.3.2), los coeficientesrdayaaciono coeficientes parciales para

las accionesy los coeficientes de simultaneidad para las acciones varigtlieables para la

evaluacion deds estados limite Gltimase presentan en la siguiente tabla:
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Tabla38. Coeficientes denayaaciony desimultaneidaditilizados en el disefio de cubierta.

Coeficiente de simultaneidad Qo
Sobre carga Cubierta accesible solo 0
de uso para mantenimiento
Granizo (S) Para altitudes < 1000 m 0,5
Viento (W) 0,6
Coeficiente de may Efecto Efecto
(ELU) desfavorablg  favorable
Carga permanente (G) 1,35 0,8
Variable (Q,S,W) 15 0

Fuente: Elaboracion Propia
En cubiertas, si se definen como accesibles solo para mantenimiento (que es lo habitual), es de

destacar que sélo se considera la sobrecarga de uso si se trata de la carga variable determinante,
pero es nula como acompafante, al ser siempre su factandkaseidad nuly = 0. Esto
reduce el nUmero de combinaciones a las siguientes:

Tabla39. Combinaciones de carga utilizadas

Peso Sobrecarga Grani ,

. ., . ranizo Viento
Combinacion| propio de uso

G S N \%
1 1,35 15 0 0
2 1,35 0 1,5 0
3 1,35 0 0 15
4 0,8 0 0 15
5 1,35 1,5 0 0,9
6 1,35 1,5 0,75 0
7 1,35 0 1,5 0,9
8 1,35 0 0,75 1,5

Fuente: Elaboracién Propia

Los valores de cargas a considerar en el disefio de la correa son los siguientealilease
en3.3.1)
Car ga mG=Ttky/ra2(P¥so propio deorreas y cubiertde calamini

G=3,70 kg/m+ 3,30 kg/m =7 kg/n¥t
Sobrecarga de mantenimiento Y S= 80 kg/ mj
Granizo RYmMN=108
Viento (Presion a barloventblhV= 2,88 kg/m{Actlaperpendicular a la cubierta)

Descomponiendo lasargas, respecto a los ejeqpipales de la correa se tiene:

Respecto de eje Z Respecto de eje Y
G=6,39 kg/m? G=5,54kg/m?

S= 73,08 kg/m? S=63,33 kg/m?
N= 98,66 kg/m? N= 85,50 kg/m2

V= 2,88kg/m? V= 1,28 kg/m
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EJE Z EJEY
Combinaci -n 1 Y GamldilBa Qi6:- kgl m] Y Fd-=
Combinaci -n 2 Y Camidi5eag 6i3- kg2 m] Y Fd-=
Combinaci -n 3 Y Gamdi2n ®#G&i kg /B2 Y Fd =
Combi naci - 8444kgim2 Y Gambi naci -n kKgm2 Y Fd-=
Combinaci-n 5 Y Gamii2ag 8i5- kg3 m] Y Fd-=
Combinacion6Y Fd =19 2, 2 6 Cdnpinaoidn6yY Fd= 166, 61 k
Combinaci -n 7 Y Gamldi5®a Qi2:- kg7 m] Y Fd-=
Combinz i - n 8 Y Fd=86mbbnkgi mh 8 Y Fd-=

Se escoge el valor mayor de las 8 combinaciones:
€ = g 292,255 kg/m?2 € = 168,607 kg/m?

Para convertir a una carga lineal se tiene:

e = 192,2556416kg/m? € = 169,60798 kg/m?
S=2m S=2m
gz= 384,511kg/m gy= 333,25 kg/m

3.3.2.2.Comprobacién de resistencia.

Segun lo expuesto en 2.4.5.3a3expresion general de comprobaciéon de resistgaia la
flexion esviadasegUnEAE- 2011es:
0 f 0 f "Qw

WEZQ wWpRZQ PN r

Donde:

Wy.y, Wy, = Es el médulo de seccidn, respecto del eje Yy Z.
My.eq, Mzed, =MOmentos flectores en la direccidn considerada.
Fyd= Resistencia de calculo del material.

Fy=Resistencia caracteristidal material.

amo= Coeficiente parcial para l@sistenciaéase tabla 28n 2.4.2.2)

(2)Cdculo de momentoBiectoresM; eqy My, ed:
Luz de céalculo = Separacion de cerchas 2[36 m
. nao . n o
U p llJ U p llJ
Mzed= 267,69675 §*m My,ec=231,98492 kg*m
Mzed= 26769,6755 g*cm Mye=23198,492 kg*cm

(2)Célculo de resistencia de calculo del material:

fy= 250 Mpa= 2500kg/cn?
ymo= 1,05 (/éase Tabla 23 en 2.4.2.2)
fya=fy/ ymo = 2380,95 kg/crh

O Ok O

Www3 o-

w N
wWwhro-

[

(0]
o1 -

OO b~
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(3) Verificacion de la seccién adoptada
Ensayando uperfil U comercial en Tarija: 150x75x15x8iyas caracteristicas geométricas se

obtuvieron del Cat 8l ogo fiMet al es del Oriente
Tabla40. Propiedades gewétricas de perfil metalic@CC 150x75x15x3)

. Area bruta | Peso 4 4 Wy,y Wy,
Perfil Ag (cm?) | (kg/m) lz(cm?®) | Iy (cm*) (cm?) (crmd)
150x75x15x3 9,31 7,31 35,24 8,07 44,95 13,25

Fuente Catalogo Metales del Oriente (Afio 2018)
Reemplazando los valores se tiene:
0k 0 f
WEZQ WRZQ P
mwpovp# O BT A
3.3.2.3. Verificacion a cortante.

(1)Verificacion a cortante en eje Y:

El esfuerzo solicitante de calculo pésimo se produce en el nudo N118, para la combinacion de
acciones mas desfavorable:
Ved=757 Kg

VEed: Esfuerzo cortante solicitante de calculo pésimo.
El esfuerzo cortante resistente de calddaqviene dado por:

’ ZeyZOzZ Q
W, W Z0Z—
h C Viozr
Donde:
b¢= Ancho de las alas horizontales
t= Espesor

fy= Limite elastico del material base
amo=Coeficienteparcial de seguridad del materi@féasetabla 23en 2.4.2.2)

Reemplazando datos:

fy= 250 Mpa ; be=75 mm ; t=3 mm
ymo= 1,05 (véaseabla 23 en 2.4.2.2)

W, CZXWazZoddz——— oOomuypv op QQ
Noz phtu
Se debe satisfacer: .
Vedo C,Hd

757 kg O(Cemp&b, 8 kg
Se puede observar en la comparacion, que los esfuerzos cortantes no son

(2)Verificacion a cortante egje Z

El esfuerzo solicitante de calculo pésimo se produce en el nudo N118, para la combinacion de
acciones madesfavorable:
Ved=686 kg
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El esfuerzo cortante resistente de calddaqdsegun articulo 73.10 de EAE (20Méne dado
por:

Q820
o i Q¢
r
Donde:
Hw=Altura del alma.
t= Espesor.

omo= Coeficiente parcial dseguridad del materiglvéase tabla 23 en 2.4.2.2)
@=Angulo que forma el alma con la horizontal.
Fov=Resistencia a cortante, teniendo en cuenta el pandeo.

Y4 mpo® Qv gQ

_— Q0

- T o
Donde:
fy= Limite elastico del material base.
_I' Esbeltezelativa del alma.
E=Moduo de elasticidad del material.
Reemplazando datos:
fy= 250 Mpa ; E= 210000 Mpa ; h= 150 mm
bi=75 mm ; t=3 mm ; ymo= 1,05

puda LD W .
—? —— . TV WX
oa a ¢ p T TIUTOIR
mwXmMpo® Q MEQ mMEcuiiqadpT O
pUdX[dZoé(dZ TON®
L @amJ P n
pitu

I ot

eptpTOU ¢@¢ WIQQ

W
Se debe satisfacer: .
Vedo ‘C,Hd
686k g O 6 JQumple3 kg
3.3.2.4 Comprobaciénde flecha.

(1)Combinacion de cargas:

Las acciones es i t uaci -n de servi cire 1)( b 89 necesario s e

m

mul tiplicar |l as acciones variabl es ogaasompa€fa

combinacionesle carg@sonlas siguientes:
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Tabla41.Factores denayaacion de acciones y simultaneidad en estado limite de servicio

Combinacion| €SO Propio Sogéelj:sacr)ga Granizo | Viento
1 1 1 0 0
2 1 0 1 0
3 1 0 0 1
4 1 0 0 1
> ! 1 0 0,6
6 1 1 0,5 0
! ! 0 1 0,6
8 1 0 0,5 1
9 1 1 0,5 0.6

Fuente: Elaboracion Propia
Descomponiendo las cargas, respecto a los ejes principales de la correa se tiene:

Respecto de eje Z
G=6,39 kg/m?

S= 73,08 kg/m2
N= 98,66 kg/m?

Respecto de eje Y
G=5,54kg/m?

S= 63,33 kg/m?
N= 8550 kg/m?

V= 2,88 kg/mz V= 1,28 kg/m
EJE Z EJEY
Combinaci -n 1 Y Camyion &#8i kg / In)
Combinaci -n 2 Y Gamdiorbg ©i6- rk g2 m)]
Combinaci -n Rm2 Y Cothbirdcioa IY Fd =kg/m8 2
Combinaci - -n kKgm2 Y GamB®i R&ci -n 4
Combinaci -n 5 2 Y GamBiln 2di -krg/ 5n

Combinacién 6Y F d
Combinaci - n
Combinaci n

Se escoge el valor mayor de las 8 combinaciones:

€ = q 128,81kg/m? e = 41y,63kg/m?
Para convertir a una carga lineal se tiene:

€ = 1{2881kg/m?2 € = f1y,63kg/m?2
S=2m S=2m

gz= 257,6kg/m qy=223,25kg/m
(2)Calculo de momentos flectorbs y My:

Luz de calculo = Separacion de cerchas = L=2,36 m
nao -
l]J U
M;= 179,35kg*m My=
M= 17935,49 kg*cm My=

128, 81 Cdmpihacign6Y Fd =
7 Y Camiiog ¢7i9- rk g7 m]
8 Y Cambi8n &di kmy/ 8n)

A &0

g
155,43kg*m
15542,82 kg*cm

v
v

v
v

111,
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(3) Calculo de flecha:

Segun EAE para vigas simples de seccion constante y perfil de doble simetria de canto h y luz
l, la deflexion vale:

Qaa e ¢ 064
Donde:

0 = T e nnsdkimarprovocada por el maximo flector caracteristico (no mayorado). Para cada
flector My, Mz, se obtiene:

Wely, Wel,z=Momentos resistentes elasticos segj@y y segurejez.

L= Luz de la correa.

h= Canto o altura de la correa en la misma direcciéregpkno de flexion

U= Coeficiente que depende de .l a clase de su
Al tratarse de flexion esviada salculala flecha erlas dos direccionesegun el plano normal

a la cubierta fz y paralela a la mismapypr tanto e calcué (i para cada direccion:

0 n 0
” 'V F]N 3 ” (b ﬁ 3
puvuvhpcQ@awa p X wo w
" p & uda o T tww d .
oD Q°Q i QQ . QQ . QQ
v O WDwe o N. ppXOe PKG
Reemplazando los siguientestas se tiene
I:= 2,36m hy=7,5cm
U= vdasd@abla32en 2.4.5.3% hz=15cm
.00 ., - 00 Lo
) olw @—— % Clv @ i P COgg ° Cloa
Qe p x & é n Rep P wod
f;=2,96 mm fy=4,35mm
Finalmente la seccion se verifica si
0 —_—— o T T
Qo Q —0"Q chwe Tty wepm
CTT T

Ve @ d pPUTEE B66RH a0

Entonces, se verifica la seccion adoptagerfil CC150 x 75 x 15 x 3
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Dimensiones del perfil
CC 150x75x15x3

O R | N S, b (mm) 75
h¢ (mm) 150

= dt (nm) 15

¢ (mm) 3

Figura 41. Caracteristicasedperfil CC 80x40x15x2
Fuente: Elaboraciéon Propia

3.3.3.Disefo de elementos sometidos a traccion.
Se disefiara el elemento de mayor solicitacion, que corresponde a la barra comprendida entre
losnudos414 y 473 cuya magnitud es: F5368 kg

(a) Determinacionde la carga maximaNeqd:
Ned = 5368kg
(b) Determinacion del area del perfil:El calculo del area minima se determinara con la

ecuacion de resistencaatraccion.

Fy= 250 Mpa = 2500 kg/cfn Fu=400Mpa =4000 kg/cm

ymo=1,05 om2 =1,25

Fyd=Fybmo=2380,95Xg/cn? Fud=Fybm2=3200 kg/cm
6, — —F chwa

Se asume una seccion con area igual o mayor a la calculada anteriormente.

Ensayando un perfil comercial en Tarija: HSS 30x50x2 cuyas caracterggimatricas se

obtuvierondelat 81 ogo fAMetales del Orienteo.
Tabla42. Propiedades geométricas de perfil (HSS 30x50x2)

Perfi Area bruta peso

Ag (cm?) (kg/m)

HSS 50x302 2,937 2,41 9,529 3,812 1,208

Fuente: Catalogo Metales del Oriefég¢io 2018)
(c) Determinacion del area neta (An):

Ix (cm %) | zx (cn?) | rx (cm)

En la estructura metalica no se utilizaran pernos, los elementos estaran soldados, pdr lo que e
area neta es: An=Ag=2,937 ém
(d) Se calculan la resistencia de célculde la seccidn bruta (M,rd) y la resistencia ultima

de célculo de la seccidn transversal neta (Na):
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02"Qw ; Mw®E o 27Q6
. N Y .

O 5 owdiuRQN 0§ P T boyg'Q

0

Donde:

fy=Resistencia caracteristica del material.

omo= Coeficiente parcial para l@sistenciaéase tabla 28n 2.4.2.2

An= Area neta de la seccion . Ae= Area efectiva

A=Area bruta de la seccion : Amin=Area minima requerida

Se elige elalor menorcomo resistencia de célculo a tracci@lp,ri=6992,857 kg

(e)Se verifica que se cumpla la siguiente condicion:
Nea O Rd
5368kg <6992,85714%g (Cumple)

(f) Célculo del indice de resistenciaSeconsidera un valoaceptablesegun EAEentre (0,6-
0,80}
i=Ned/ (A*fyd)= 0,76

Entonces, se verifica la seccion adoptad&S 30x50x2
y

DIMENSIONES
PERFIL
HSS 30x50x2
H B (mm) 30
H (mm) 50
T (mm) 2

Figura 42. Perfil HSS 50x30x2
Fuente: Elaboracion Propia

3.3.3.1. Verificacién a cortante.

El esfuerzo solicitante de calculo, para la combinacién de acciones mas desfavorable:
Ved=452 Kg

VEeq: Esfuerzo cortante solicitante de célculo pésimo.
El esfuerzo cortante resistente de calajaq viene dado por:
0 2 —
d)ﬁ Vo
[
Donde:
Av=Area transversal de cortante
fy=Limite elastico del acero

[ Coeficiente parcial de seguridad del material
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0 cz'Qz o
Siendo:
d= Altura del alma
tw= Espesor del alma

Reemplazando datos:
fy= 250 Mpa ; d=50mm ; d=2mm
ymo= 1,05(véasedbla 23 en 2.4.2.2)
0 czuvmazcada ¢mdad

W C Tdtd Zmd)qfrmb(j C X TAQ
" Moz pht v X
Se debe satisfacer: .

VedQ c,yd
452k g 27@9kg (Cumple)

3.3.4.Disefio de elementos sometidos a compresion.

Se disefiara el elemento de mayor solicitacion, que corresponde a la barra comprendida entre
el nudo 215 y nudo 45duya magnitud es: B215kg y longitud L=135m

EI' val or de c8l cul o deds edsefbueerr8z oc uanxpilli rd ep acroamji
transversal:

NEdo C,Ni
Donde:

Neq = Valor de calculo del esfuerzo axil.
NcrFResistencia de célculo de la seccidon a compresion.

(1) Se obtiene la ferza de compresion del elementoCorrespondiente a lanayor
combinacion de cargas, denominada carga ukiroarga requeridady

Nec=3215kg

(2)Se determina el area del perfilEl calculo del area minima requerida se determina con la
siguiente ecuacion

Donde:
fy=Resistenciaaracteristica del material.
ovo= Coeficiente parcial para lesistencia (véase tabla 23 en 2.4.2.2)

fy= 250 Mpa = 2500 kg/ctn . owmo=1,05;  fy=fy/omo=2380,95Xg/cn?

0 oGCpuL o 0 ¢
06 codquug PU N
r

0 p

Se asume una seccién con area igual o mayor a la calculada anteriormente.
Ensayando un perfil comercial en Tarija: HSS 30x60x2 cuyas caracteristicas geométricas se

obtuvieron del cat 8l ogo AnMet al es del Ori ent
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Tabla43. Propiedadegeométricas de perfil (HSS 3062)

. Area bruta|  peso I
Perfil Ag (cm?) (kg/m) (cnf) zx (cnv) rx (cm) ry (cm)
HSS 60x302 3,337 2,646 | 15,035/ 6,313 2,123 1,233

Fuente: Catalogo Metales del Oriente (Afio 2018)

(3)Calculo de la resistencia de calcula pandeo:Se determina con $&siguientes expresiones

. LZ2020w L .
0 j : Noe ¢ RQ phu
P i QQe.Qpm N mvz p |z g _[
L R ‘g © o 0 b7
- 3&m - - oo - d
Donde:
= Coefici ent eelmbdode pambdeocensiderado.p ar a

U=Coeficient e(vdse tablad3pen#.2213 i - n

A=Area transversal del perfil asumido.

E=Mddulo de elasticidad del material.

_E Esbeltez reducid@@ra la direccién de pandeo considerada)

& C Esbeltez critica del elemento.

Lk=Longitud de pandeo ; L=Longitud del elemento

r=Radio de giro en la direccion considerada.

b €oeficiente de pandeo (que tiene en cuentadadiciones de vinculacién del elemento)

3.1. Célculo de la esbeltez reducida

., o S _o
- oo @Y No = n_r =
fy=250Mpa ; E= 210000 N/mrh= 210000 Mpa
L=1,35m ; b=1 (Apoyos cachas) cul ados
PANDEO EN EJE X PANDEO EN EJE Y
Lk= L*b=1,35m Lk= L*b=1,35m
rx=0,02123 m ry=0,01233n
ax= 63,589 ay=109, 489
otwPYw . p Moy w .
_r % U THp 0 Y _r % FT U plt 1T ¢
Seconsidera el plano de pandeo mas critico, es decir, el de mayor esbeltez: Eje Y
3.2. Determinaciondel oef i ci ent e de i mperfecci-n U

Elvalordelc oef i ci ent e gara cadiamwvade pande@orraspotitiente a
un perfil tubular rectangular sdbtienede la table8len 2.4.5.2.1
Cur v avédsatablagen2.452)1 Y U=0, 21

3.3Calculodet oef i ci ente de reducci - -n para el mo d c
Reemplazando valores, se tieaa el eje Y:
U=0, 21 ; _k= 1202

muzp |z Tl [ ploquy
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mMmcYtp 664N aQ

(4)Calculo de la resistencia de célculo de la seccién a compresion gb:
L n o hey s e S
|*o Qw T TTPolo GQ(F))ST Uc L TR G T p dilp @0
Comprobando: Nea O chb
3215kg < 4198263kg (Cumple)
El criterio de comprobacién de la EAE, es el indice resistente a pandeo, cuyos valores son
aceptables si estamtre 0,60 y 0,80

0

0 0¢CpPQ
Z5ram0” " o)
202 - SRS -

T ¢ qizwhrcooa z¢ otlmvm
X @ ¢ p
Finalmente se veifica la seccion adoptadaY HSS 3 0x 6 0 x 2
y
1 DIMENSIONES
PERFIL

HSS 30x60x2
X H B (mm) | 30

H (mm) 60

T (mm) 2

Figura 43. Caracteristicas de Perfil HSS 60x30x2
Fuente: Elaboracion Propia

3.3.4.1 Verificacion a cortante.
El esfuerzo solicitante de calculo, para la combinacién de accionatesfasorable:
Ved=315 Kg

VEed. Esfuerzo cortante solicitante de calculo pésimo.
El esfuerzo cortante resistente de calaj@qviene dado por:

. Q
0 2 —
o r Vo
Donde:
Av=Area transversal de cortante
fy=Limite elastico del acero
[ Coeficiente parcial de seguridad del material
0 cz'Qz o

Siendo:
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d= Altura del alma
tw= Espesor del alma

Reemplazando datos:
fy= 250 Mpa ; d=60 mm ; =2 mm
ymo= 1,05 (véaseabla 23 en 2.4.2.2)

0 Czemdazgadda g1 d@a
gumn @

U6 % pht v ocfmw U o0 ¢ uQ

Wi ¢t dacz
Se debe satisfacer:

VedQ c,yd
315k g 3209kg (Cumple)

3.4.DISENO ESTRUCTURAL DE LA EDIFICACION.

3.4.1.Consideraciones generales.

De acuerdo cola Norma Boliviana de Hormigdén Armado CB3¥, se tomaran en cuenta los
siguientes valores en cuanto a caracteristicas de los materiales y coeficientes de minoracién
de las resistencias.

(a)Hormigon Armado

Resistencia Caracteristica del hormigon (a los 28 #ias50 kg/cm.

Factor de minoracién para (Niveéé ejecuciéncontrol normal) ¥ 1,5

Médulo de elasticidadH)= 210.000 kg/crh

Peso especifico H° A (¥ 2500 kg/m.

M- dul o de =(R20i sson (¢g)

Coeficiente de dilataci-n t®e@ica del hor mig
Coeficiente de mayoracion de carééé 1,6

(b) Acero de Refuerzo

Para el refuerzo longitudinal y transversal de los elementos estructurales se usara acero AEH500
cuyas caracteristicas principales son las siguientes:

Limite de fluencia o limite elastidg = 5000 kg/cm.

Limite de Ruptura =5600 kg/ém

Factor de mioracion para (Nivel de ejecuciécontrol normal)"éé 1,15

Peso Especifico= 7850 kgim
Mddulo de Elasticidad = Es =2,1x1Kp/cmz2.



116

(c) Acero Estructural

En los elementos de acero estructural que componen la cubierta metalica se usara acero ASTM
A-36 con las siguientes especificaciones:

Esfuerzo minimo de fluencia = Fy= 36 kib/ pt#g250 Mpa

Médulo de elasticidad = E = 1000Mpa

Peso especifico =7701 KN/n?

3.4.2.Analisis de cargas.
De acuerdaconla tabla 6 (véase 2.1.3.2), las sobrecargas de uso consideradas en el disefio
estructural son:

Area de habitaciones, salas, etc. = 200 kg/m
Escaleras y accesos = 300 k§/m

Las cargas actuantes kanestructura se presentan en la siguiente tablalcelledle las cargas
muertas seletalla en el Andlisis de carga (véase ANEXO 1).
Tabla44. Cargas actuantes en la estructura

Tipo de carga Elemento Valor de Unidad
carga
Recubrimiento , ceramica y 145 kg/m?
acabados
Carga muerta Muro de ladrillo 6H (e=0,18cm)| 654 kg/m
Muro interior de ladrillo 6H

(€=0,12cm) 402 kg/m

Sobrecaraa de us Habitaciones, salas, etc. 200 kg/m?
g Escaleras y accesos 300 kg/m?

Fuente: Elaboracion Propia

3.4.3.Disefio estructural.

En el disefio de elementos estructurales se utilizara el software de disefio de estructuras Cypecad

(version 2014). En el ANEXO 4 se presentan los resultados del disefio estructural.

Las verificacionesle los elementos estructurales mas solicitados se desarrollaran en el punto

3.5.

3.5. VERIFICACIONES DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES DE
HORMIGON ARMADO.

Antes de realizar las verificaciones de armado de los elementos mas solicitados, se realizara

la verificacién de esfuerzos solicitantes en la estructura con ayuda de otro software de disefio

de estructuras (SAP 2000version 20), con el objetivo de corrabo que los esfuerzos

considerados en el disefio estructural son correctos.



3.5.1.Verificacion de esfuerzos actuantes en la estructura.
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En | a verificaci-n de esfuerzos, se consider

encuentran los elemenstde viga y columna mas solicitados.

En la determinacion de los esfuerzos solicitantes se consideraran los mismos vakngssde

actuantes (véase tabla)4dipétesis de carga, geometria de elementos estructurales y

caracteristicas de materiales.

3511 Envol ventes en vZ2Rodicodde HeAe

Datos de caracteristicas de materiales y geometria de la viga:
fa=250 kg/cn f=5000 kg/cm

( Tr amo

Base b=0,25m=25cm ; Altura h=0,50m =50 cm Longitud viga =5,90 m

Recubrimiento mecanico=r =0,045 m =4,5cm

Los esfuerzos obtenidos con el programa SAP 2000 (versi@nz)tramo 2 del primer nivel

de la estructuraon los siguientes

Figura 44. Diagrama de momento flector del tramer2KN*m( P - r t i c o

Fuente: SAP 2000 (version 20)

aj
\
A\
_\
\
\

bl

-207 .27 \

Figura 45. Diagrama de esfuerzo cortante del tramtenXN*m( P- r t i c o

Fuente: SAP 2000 (Version 20)

- 4)

4)
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La comparacion de esfuerzos obtenidos con ambos programas se puede observar en la siguiente

tabla:

Tabla45. Comparacion de esfuerzos obtenidos con CYPECAD y SAP 2000 en tramo 2.
. . Segun Sap 0
Tipo de Ubicacion Segur),Cypecad 2000 (Version ke .
esfuerzo (Version 2014) 20) variacion

Mo(-)Izquierdo| 187,87 KN*m | 185,72 KN*m 1,15

Momentos " "
flectores Mo(+)Centro 121,37 KN*m | 122,86 KN*m 1,21
Mo(-)Derecho | 181,27 KN*m | 179,18 KN*m 1,16
Esfuerzos |V(+)lzquierdo 200,8 KN 198,46 KN 1,17
cortantes | V(-)Izquierdo 209,67 KN 207,27 KN 1,15

Fuente: ElaboracioPropia

Se comprueba que se obtienen esfuerzos similares en la estructura utilizando programas de

disefio estructural diferentes, por tanto, se aceptan como validos los esfuerzos considerados en

el disefo estructural del bloque principal.

3.5.1.2 Esfuerzos encolumna (P8).

Datos de caracteristicas de materiales y geometria del pilar:
fa= 250 kg/cm ;  fy= 5000 kg/cmi ; Longitud del pilar = 3,1 m ;b=h 25 cm

Los esfuerzos obtenidos en cara inferior de las columnas con ayuda deles&&ai2000

(versién 20) son los siguientes

P7

P8

P9

P10

P11

F1=0 54
F2=8 86
F3=187,44
M1=0,75
M2=10,19
M3=0,13

F1=0,32
F2=3,07
F3=467 54
M1=050
M2=131
M3=0,12

F1=0,60
F2=5,00
F3=164 28
M1=0,89
M2=3,95
M3=0,02

F1=2,10
F2=2.45
F3=291,09
M1=3,88
M2=3,13
M3=0,04

Figura 46. Esfuerzos solicitantes en columnas delrpt i ¢ o
Fuente: SAP 2000 (version 20)

Esfuerzos solicitantes en cara inferior de columna 8:
F3 =N=467,540KN

M1 = My (+) = 0,4@ KN*m

F1=Vy =0,3B KN

F2=Vx =3, 07KN

F1=299
F2=4,09

M1=4,05
M2=6,98
M3=0,15

"4 de

M2 = Mx (-) = 1305KN*m

F3=10155

a

estr
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La comparacion de esfuerzos obtenidos con ambos programas se puede observar en la siguiente
tabla:

Tabla46. Comparacion de esfuerzos obtenidos con CYPECAD y SAP 2000 en columna P8

: Segun Cypecad Segin Sap 2000 %
Tipo de esfuerzo (vgrsiény2%14) (\Q/JersiéanO) variacion
Esfuerzo Axial N (KN) 472,889 467 540 113
omomos | VX (KNFm) 1322 1,305 1,32
My (KN*m) 0.500 0.492 1,59
cortatos |V (KN) 3.113 3.070 1,37
Vy (KN) 0.323 0.318 1,44

Fuente: Elaboracién Propia
3.5.2.Verificacion del disefio de losa alivianada.

3.5.2.1.Caracteristicas de materiales componentes de la losa.
Las caracteristicas de los materiales que componen el panel de losas se obtuvieron de
especificaciones técnic&®setensa gon las siguientes

(a) Viguetas pretensadas.
Tabla47. Caracteristicas de viguetas pretensadas

. . Peso | Resistencia| -
Producto Dimensiones (mm) promedio del acero h-lc-)lrpn?idéen
alb|h | (kg) | (fu=kglen?) 9
Viguetas |5, 100| 105 variable| 17,2 | 18000 |°20- 400
pretensada kg/cn?
Fuente: Cat8logo APretensao (Afo
i J 10.50 cm
l 10 cm l J
Figura 43. Seccion transversal de vigueta pretensada
Fuente: Catalogd Pr et ens &0 ( Afo 201
(b)Material de relleno o bovedilla.
Carpeta de
Compresion
3 3. >, e ]
5] ]
rj Eje $
Vigueta VP
Figura 47. Sistema déplicacion de vigueta
FuenteCat 81 ogo fAPretensao (Afo 2016
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Tabla48. Dimensiones delistema de Aplicacidén de vigueta
Dimensiones (cm)

Descripeion Simple Doble
Distancia entre ejes 40-50-60 40-50-60
Altura de carpeta deompresion 5 5

Altura de complemento (10-25) (10-25)
Altura paquete estructural (15-30) (15-30)
Fuente Cat 8l ogaoiPA®ROe2016
Los datos que se introdujeron en el programa Cypecad (version 2014) para el disefio y obtencién
de esfuerzos en las losas son los siguientes:

Canto de bovedilla: 15 cm Espesor de la capa de compresion: 5 cm
Ancho del nervio: 11 cm Volumen de hormigén: 0,09 m37m
Peso Propio: 2,207 KNfm Incremento del ancho de nervio: Ocm

Intereje: 50 cm (separacion entre ejes de viguetas)
Bovedilla: De poliestireno (44 cm x15 cm x 100 cm.)
Comprobacion de flecha: Como vigagretensada

3.5.2.2.Canto minimo.
Se verificaran los resultados de la losa de mayor luz que corresponde a la losa U27 (véase
ANEXO 5 (Plano de losasy ANEXO 4 (Memorias de calculo y Resultadpsuyas
dimensiones son las siguientes:

Lx =4,75 m Ly=6,05 m
El criterio para elegir el sentido de la colocacion de viguetas fue con base en la continuidad de
los pafios y la obtencion de momentos flectores menores, por lo que las vigtatas
paralelamente dispuestataduz menor de la losa.
U Detaminacion del canto minimo (h): Segun la norma GBH en estructuras de luces
menores a 6 m, no es necesario realizar la verificacion por deflexion si se utilizacianesla

de canto/luz en funcién de la tabla 22 (véase832).

h=—==2""" (1979 m = 0,20 m
24 24

3.5.2.3.Armadura de reparto.

Seré necesario colocar armadura minima en la direccién perpendicular al armaddigdetas

de la losa aligeradpara controlar los esfuerzos por cambios de temperatura y contraccion de
fraguado del concreto. Por tal motivo, setpimdicado en 2.3.3.3.2 la armadura de reparto se
determina con la siguiente expresion:

Espesor de la capa de compresiéon ho =5 cm
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4 50 % ho 200
$="Fsd © fsd
o> 50*5em 200
$ = 500Mpa ~ 500Mpa
115 115
0,575cm? cm?
As>——" > 046—

Para 1 m de Iosrg se tieﬁg&s;n0,575 cr
Numero de barras (@=®m) = As/Abarra (@6) = 0,575 &0,283 crd= 2 , Dafas,3n
embargo, segun CBHY7, el espaciamiento maximo entre barras es de 30 cm, por esta razén se
considerara 5 barras de @=6 mm, espaciadas cada 25 cm.
5= ”’”‘f*"'“m) =2425=25cm (Cumpl®
Para 1 m de losse utiliza 5*0,283 cni= 1,415 cm
1,415 cm /m >0,575 crdfm (Cumple

Finalmente, la armadura de reparto que se colocara en las losas aligeradas en direccién

perpendicular a la del armado de las viguetas sera: @6 mm c¢/ 25 cm.
3.5.2.4.Célculo de la armadura para momentos positivos.
No se realizara el calculo de armadura positiva, debido a que empresas comerciales de viguetas
pretensadas proporcionan momentos admisibles pada tipo vigueta, en funcion del
momento flector actuante. Se calculara el momento flector actuante y einfdecéste valor
se elegira el tipo de vigueta a utilizar.
(1) Célculo de cargas sobre la vigueta pretensada.
Del disefio estructural con ayuda del software Cypecad (version 2014) se tiene un momento
positivo Ultimo de disefio para un nervio de:
(+) =21 ,1000 z & = 2110 CXZ &

Una vigueta tipo 7 de la linéfretensaresiste un momento admisible de 2247 kg*m/m.

0 X > 0 © 2247 kg*m/m > 2110 kg*m/m (@mple
Por tanto, el disefio de la losa alivianada constituida por complementos de plast#drino
40 x 100 cm, viguetas pretensadas separadas a 50 cm entre ejes, capa de compresion de 5 cm
de espesor de hormigén de fck=250 kdicen la que se debe incorporar una armadura de
reparto de @=6 mm, espaciada cada 25 cm, cumple satisfactoriaments cequisitos de
resistencia.
En el ANEXO 5 se encuentra la tabla de momentos flectores admisibles de las viguetas
fiPretensa.
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La esencia del pretensado consiste en aplicar a una estructura o elemento estructural fuerzas
tales que contrarresten los efectos de las cargas posteriores. Especificamente, se introducen
antes de cargar la pieza fuerzas tales que produzcan tensioneasimmeuestas en signo y
distribucién a las producidas posteriormente por las cargas exteriores. Como las tensiones
totales resultantes son la suma de las producidas por el pretensado y las originadas por la carga
atil, se mejora el comportamiento del elente

En resumerpretensar es introdudignsiones iguales y contrasia los que producen las cargas.

Una de las peculiares consideraciones @éoehigon pretensades la diversidad de los estados

de carga a los cualesedémenta estructura esta stige Durante cada uno de estos estaumns
diferentes etapas en las cuales la estructura puede estar bajo diteiritasiones.

Estado 1:El elemento no esta bajo el pre esfuerzo, es decir la fuerza de pretensadp Po=0.
Estado 2: El elemento esta bajd pre esfuerzo pero no esta sujeto a ninguna carga externa
superpuesta, solamente al peso propio de la viga Mo. El Momento flector es causado por la
fuerza de pretensado (Po).

En otras palabras, cuando la fuerza de pretensado se transfiere al hornmiyd@s,(es el
procedimiento cuando se aflojan los gatos) la viga se levanta sobre su lecho, momento en el
gue el peso de la viga, se convierte en una carga activa.

En otras palabras, el emplazamiento y magnitud de la fuerza de pretensado debe elagirse de t
forma que en esta etapa la traccion en la fibra mas elevada no supere el valor maximo estipulado
del esfuerzo admisibletansion(fi). Similarmente, la compresion en la fibra inferior no debe
superar en valor absoluto a la tension de compresién m@edmatida (fci).

Estado3:Conoci do como el Nfestado de carga bal anc
el peso propio del elemento y el producido por las cargas que se le adicionan inicialmente, se
igualan al momento producido por la fuerza de pret@mgde signo contrario), es decir, que al

ser iguales, estos momentos se anulan.

Estado 4: Posteriormente, cuando la vigat& instalada, esta es sometida a las cargas de
servicio, que se componen del peso muerto adicional, como forjados de piso sspuotdd

viga, y las sobrecargas de uso debyecto. Esta carga superpuept@duce el momento
adicional y las tensiones de flexion. Estas tensiones de flexién se superponen a las producidas
por el pretensado y el peso de la viga. Por lo tanto, baprdga ce proyecto, las tensiones en

las fibras extremade compresion y tension saR¥f fis respectivamente.
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En otras palabras, el emplazamiento y magnitud de la fuerza de pretensado deberdelegirse
tal forma que en esta etalpamaxima tension de traén que actia ahora en la fibra inferior, y

la maxima tensién de compresion, que actia en la fibora mas elevada, no superen los limites
fijados. De acuerdo a lo explicado anteriormente, se verificaran los esfuerzos de la vigueta en
(t=b) , es

los estados (tiempo =0 ti empo infinito deci

respectivamente.
3.5.2.5. Célculo de pérdidas en la fuerza de pretensado.
Un aspecto muy significativo que se debe considerar en el disefio de elementos pretensados son
las pérdidas de preteatho que se producen por diferentes causas. Estas pérdidas pueden afectar
drasticamente el comportamiento de un elemento bajo cargas de servicio.
Las pérdidas mas significativas que se deben considerar para calcular el pre esfuerzo efectivo y
las que especificagn la norma ACI 3185 son las siguientes:

Tabla49. Pédidas en la fuerza de pretensado.

. Armaduras Armaduras
Tipo de :rdid
erdida Pérdida pretesas pogesas
P (pretensado) (postensado)
Por friccion entre cable y vain NO Sl
. Por acufiamiento NO Sl
Instantanea Por acortamiento elastico de
. Sl SI/NO
hormigon
Por fluencia lenta del hormigo Sl Sl
Diferidas Porcontraccion del hormigén Sl Sl
Por relajacion del acero Sl Sl

Fuente: Elaboracion Propia.

Hay una relacion existente entre la fuerza de pretensado inicial (Po) y la fuerza de pretensado
efectiva (Pe):

Ca

) Q
€
£

CA

(1)Propiedades de los materiales:
Luz decélculo de la vigueta = 4,75 m
Resistencia caracteristica de hormigén a compresion = 350%g/cm
Resistencia caracteristica a traccion del acero desfuerzo = fpu = 18.000 kg/ém
Peso especifico del hormigdn pretensado= 2400%g/m
Resistencia del horigdn a compresion en el momento del gséorzado:
f'ci=0,7 * fc'=0,7 * 350= 245 kg/cf
(2)Célculo de la fuerza de pretensado inicial ( Po):
El esfuerzo en el acero de pre esfuerzo en el estado de resistencia nominal a la flexién viene
dado por:
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frs =0,74 x fpu

0,74 « 18000 ke 13320 kg
— * —]
fps ’ cm? cm?

El area de acero de pretensaddes: @xiidi 2 66xii®
. z h
0 12 —mmM8M—
Entonces la fuerza de pretensado inifffa) es:

v T ¢ pavar

. QQ . . .,
DE Q40 pcrog)—gfzmnccpd)d @ ¢ doup QQ
(3)Propiedades geométricas de la seccidransversal de la vigueta:

_— ot

‘I‘ ——
a

_?7 0 c10 le)
M EN . 10,5 ¢cm

i F )L_ e[) 00o0

o | -

+ O 0 yo=c20 l l
i j\ 1 10 cm 1

L b |

1 i 1
Figura 48. Geometria de la vigueta
Fuente: Elaboracion Propia

A=0,06m ;P=0,Dm ;t=0,04m (espesor del alma)
a=0,02m ;b=0,01m ;H=0,04m ;¢c=0,02m ;d=0,03m

L= Longitud de la viga = 4,75 m Altura total de la vigueta = Ht = % m
Brazo mecanico inferior =£= 0,044m Brazo mecéanico superior =60,0657m
Recubrimiento inferior =r = 0,025 m eo= Goi r=001929m

Area de la vigueta Ao = 0,007 m? = 77cn?
Inercia de la vigueta = lo = 8,646 XaM*= 864,690 crh
(4)Calculo del momento generado poel peso propiode la vigueta(Mo):
RE = 0€ 21 awo= 0,0077 6 22 2400 kg /6 3=18,48 kg m
r rz n ~ "
0 ¢ nswu P LzJﬂXU L p WRA
Dé vc¢ mpiQana

Mayorando se tiene:

Dé vipp@Razphp YW WTARG Yo dTIQAMA
35251P®r di da por acortamientd. el 8§stico del h o
A pesar de que el esfuerzo de pre esforzado varia dliféasntes secciones se estima esta
pérdida con suficiente aproximacion suponiendo que todo el elemento se acorta uniformemente,
por lo tanto cumple la ley de Hooke:

- "Q
Yo b zozg-nw 0 Q0
Donde: 5 _
PMTO U OIAH QG QRO VD Qe | GQE I
T ™ 0 QIAN Qa QF HEd QL i Qi
Es= Mddulo de elasticidad del acero de pretensado

Kes=Factor
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fcir=Tension de compresion neta en el hormigon, en coincidencia con el bariceairerdede
pretensado, inmediatamente después de aplicar al hormigon.

Ec.= Mddulo de elasticidad del hormigon en el momento de aplicar el pretensado.

fep=Tension en el hormigon, en coincidencia con el baricentro del pretensado debida al Ppi
fg= Tension enlehormigon, en coincidencia con el baricentro del pretensado debida al peso de
la estructura en el momento en que se aplica el pretensado.

PO 0 OIAH QA QFIORD Qe | OQE i

Mo ™ 0 Q1N Qa QF © i dcXXEEIi

(1) Calculo del modulo delasticidad del hormigén al momento de aplicar el pretensado (Eci):

K= Factor

f'ci = 0,70* f'c= 0,70*350 kg/cri¥ 245 kg/cm
O pupHTEOQPUP ANML T LC O @ dVLRTD G

O p WL TUMTK p wu Tt ARG
(2) Célculo de 4

eo=1,928 cm Ao =0,0077 A=77 cnt  Po= 6695,362 kg
lo= 864,690 crf Mo =8339,04 kg*cm
0&Q 0E& o
—0¢ 5 P pho v QT a
(3) Célculo de § N
0D€zQ . Q"Q
oe P ogy

(4) Célculo de {:
’E‘Q:\Q

Qo0 0 prpplre PP WP L e
(5) Calculo de la péerdida por acortamiento elastico del hormigén:
. Q . QQ
YyQ ) 2072 — Ur—
v O Y iip wa

35.252P®r di da Por fluencipr):l enta del hor mi g-n
Se lo determina con la siguiente expresion:

yo 0 12z o 0
" "o

Donde:

Ko=Factor ci:n T Q OIBH QA QFIOQG Qe | OQE |
plp T© 0 OIAB QA QR OiEd Qe i OQE i
Ec= Mddulo de elasticidad del hormigon a los 28 dias.
fcas=Tension en el hormigon, en coincidencia con el baricentro del pretensado debida a todas las

cargas permanentes sobrepuestas que se aplican al elementz que ha sido pretensado.

(1)Célculo del modulo delasticidad del hormigon a los 28 dias (Ec):
Resisencia caracteristica de hormigon a compresion = f ¢=350 kg/cm

O pupAT pupfAMoUL TG YC HPLCYTD &
(2)Célculo de dus
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0 QEQ
‘O

Se calcula el momento (Mds) ocasionado lagr cargas permanentes sobrepuestas que se
aplican al elemen:

. - L. N zo

0 Mg r0Q N 0Q
Dénde Md=Momento flector producido por lasargas permanentes sobrepuestas
El valor de las cargas permanentes no estructurales y la sobrecarga de uso, se justifican en
ANEXO 1.

Q 0

0T DAOBADI Al & 1f ©MA2 nva pTﬂ—ZT[h)a X Vg™

v e A s e @ s Lo~ QQ Q
01 @ ACAADOEA njzmva cn-H—ZTrhua p T H-
, QQ . pxmmu e £
n XU pnnpx%-an __E__ T o v Q4

Mayorando se tiene:
0Q 1oouDRa z2plpm X YRy ga'@d
0Qi M@ 7 X Ymwyoezpmm puxhog RO
(3)Célculo de area homogeneizada: Se debe homogeneizar la sdebidlo a que los
elementos de viga y losa tienen diferentes resistencias.
Para homogeneizar la seccién se emplea la relacion modular correspondientep aciala ti
hormigon:
0 0'QQ QPpd p ATQL pup ANMDUL T o
ODaé¢i w p L P T QR pup?tl}m:_unp v
La nueva base de |l a |l osa homogenei zada es:
6 0 o) X WA C UGG
0 coQa

L. seccion
seccion real
homogeneizada

e TR

0.2[)m N 0.05r‘n$ 0.2[)m > < 00‘5m
J 0.1J1m J

J(ﬁ~*0.12m J(HLOJZm

Figura 49. Seccién homogeneizada de la vigueta pretensada
Fuente: Elaboracion Propia

Las propiedades geométricas de la seccion homogeneizada son:
Brazo mecanico inferior =G5 0,1401 m

Brazo mecéanico superior = @& 0,0599 m

Recubrimiento inferior = r = 0,025 m

ep=Cog r=0,1150 m

Crea de | a viguet a? =336/chi(es da tiemp
Il nercia de | a vi gu‘e1184568421bf =

-2

Reemplazando datos en:
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0QEQ puxhwe @A zp @ ma . .
- = — oW a
0 ppomyTt qm P e
Finalmentd a p®r di da por fluemesa | enta del hor mi
o . _oi_ .
YyQ ] ~262 Q Q
P WU T TR , . Q0 y o
- ——— WLV e— oW@Tw &
QUUNGRI s Ve ¢ (AT B XD wa P
Y'Q pp dmT R4
35253P®r dida por contragfi - -n del hor mi g- n ( ef
Se lo determina con la siguiente expresion:

Yly4 Wrzpm 20 20iz p mg  pmTYO

y'Q C?

Donde:

Kst= 1 (Para elementos pretensados)

V/S=Relacién volume/ - superficie, se toma como el &rea bruta de la seccién dividida por su
perimetro

RH=Humedad relativa ambienteedia alrededor del hormigén

Reemplazando los siguientes datos se tiene:
Es =1950000 kg/chr2777190Psi
VIS =A/P=77cri 46,26 cm= 1,664 cm&,655 pulg.
RH =70 % (humedad relativa en Tarija)
yQ Ygzpm zpzgx X X PQGED mm@mpuv ¥ p MY T
YO  udmop i x olirt BRI &
35254P®r di da por rel ag¢grpaci -n del acero (efp
Se lo determina con la siguiente expresion:
yo & 0°YO08'Y OB
Donde:
Kre, J ,C =Factores en funcion al tipo de acero
SH=Pédida de tension debida a la contraccion del hormigén
CR= Pédida de tension debida a la fluencia lenta del hormigén
ES= Pédida de tension debida al atamiento elastico deldimigon

Reemplazando los siguientes datos:
Pérdidapoac ort ami ent o el §psdt Y E 804,5bleglcn? h d41m6%si n  ( eef
P®r di da por fl uencdraY CR=tIal Ak 05DH,6kRpi/gc m ( ef
P®rdida por contr@e¥i SH=d46 02+@E3®3 Rsig hc i sef
i Qummn Q
Para acero de baja relajacion (grado 270) de relacion fpi/fpu=0,74 nﬁt T
0 Tmwu
yo & 0°YO08'Y OB
YO @Qnnmimteu dtap puwipp pp T ihp udtwu
YQ ot geoii X Ty Qmod
3.5.2.5.5.Calculo de la fuerza de pretensado efectiva (Pe):
Finalmente se suman todas lasdgas, y se calcula la fuerza de pretensado efectiva (Pe):
x &f mst @t @feefor= 2625,419kg/eny
P=xaf 26254#1%g/cn?*0,5026 cni=1319,67947%kg



128

Larelacion existente entre la fuerza de pretensado inicial (Po) y la fuerza de pretensado efectiva
(Pe)es la siguiente o o o
LQUVE L @@ douy QQ p o dpex MQ L 0 PWQQ
0'Q LoYPURQ .
Tt podmpen MO
3.5.2.6. Disefio a flexion con base en limites en el esfuerzo del hormigén.
De acuerdo a 2.3.3.3.a lverificacion de esfuerzos admisibles en la vigueta pretensada se
realizara con base en la normativa ACI 2085 (American Concrete Institute), debido a que
la Norma Boliviana CBIH87 no contempla el disefio de hormigén pre esforzado.
3.5.2.6.1Calculo detensionesadmisibles en Estado 2 (tiempo = @) Estado 4 (tiempo® )
En el Estado 2e tiene

# k k
Esfuerzo admisible a traccion — fti = 0,80 * /f'ci = 0,80 * [245 m—gz = 12’52m_g2
kg kg

Il
—
s
~J

Esfuerzo admisible a compresion — fci = 0,60 = f'ci = 0,60 * 245cm—2

En el Estado 4e tiene

’ k k
Esfuerzo admisible a traccion — fts =1,6* \/f'c=1,6+* 350—g2 = 29,93—g:a
cm cm

. L . .o kg kg
Esfuerzo admisible a compresion — fci = 0,45 f'c = 0,45 * 3506m_2 = 157'50cm_2
3.5.26.2. Verificacion de esfuerzos en tiempo Estado 2 (tiempo 0):

Se debe verificar lo siguiente:
My*cag Foxe,*cyy By My*cyg Foxe,xcyg By

I I 2, 2 ] i L
(1)Verificacion de esfuerzos en la fibra traccionada:
fti = 12,522 kg/cm Mo =8339,04 kg*cm Po = 6695,362 kg
lo = 864,690 crfi eo = 1929cm Ao = 77cn? Ci0=6,57cm
_Mo]* C10+Po *elo *C10 _j_ogfti
o o] o

0 & 0Q & 0'Q
75 oo

(2)Verificacion de esfuerzos en la fibra comprimida:

6odananq

fci = 147 kg/cn? Mo =8339,04 kg*cm Po = 6695,362 kg
lo = 864,690 crh e0=1,929 cm Ao =77 cnt Co0=4,44cm
MO*CZO Po*eo*CZO Po
I, 1 ~a, >
o o o
. QQ o,
pphﬂxa—d PT e 6oanaQ
35.263Veri ficaci-n de esfuerzos en tiempo Est a

Se debe verificar lo siguiente:
My % Cioo Py*xN*ey *xCiee N *P,
T, I A e
co o0 (e ]
MT*CZOG n*Po*eoo*CZOO n*Po

<
Im IDO Am — ffS
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()8l cul o de momento flector actuante ( MD):
El valor de las cargas permanentes no estructuralesspbrecarga de uso, se justifican en
ANEXO 1.
- Por peso propiaé = 0€ 2 [ -apet (i'Q [ &wo
00 0 L
né mimmxyz cTT{OTFE T[h'[(lﬂwZCUT[aF[- Y & oQTh
- Por cargas permanentgsl = qd” = 0,5m = 14.5F *0,5m = 75kg/m
- Por sobrecarga de usg; =g, * 0,5m = 200% *0,5m = 100 kg/m
Sumando las cargas se tiere¥yvy= 258,23kg/m
- Q" -,
. o nzo CUWGa_QTb(“ - - A
o 0 m m zplp T p p dmUp CARA
0 0  ppodrgup@0d
(2)Verificacion detensionen la fibra traccionada:
fts = 29,93 kg/lcth MP 16526,287%g*cm Po= 6695,362 kg n =0,8029

| D 11345084cnted = 11, 50cmAD = 336 Cmls,0km
My xCrep N*xPyxe€y *Ches N*P,
Ios e Aw ~

o 620 &D’QQ.,,,H.Q
(3)Verificacion detensione®n la fibra comprimida:
fts =-157,50 kg/crA MD  16526,287%g*cm Po= 6695,362 kg n =08029
| D 11345084cmted = 11, 50cmAD = 336 Cim¥599cm
MT*cloo+PU*n*ew*c1w nx*F, >f
- - = Jes

loo Ioo o Aw

QQ . QQ 40
(0) O Ur— 0] T—— O0Q (o
@ — p LIy = n

3.5.2.7 Armadura de momentos negativos.

Dado que se producen momentos flectores en cercanias de las columnas, se debe calcular la
pieza para que resista en su extremo un momento flector negativo, no inferior a ¥ del maximo
positivo calculado para el vano.

En el apoyo de las viguetas (viga rexgalar) hay un encuentro de las mismas, por lo que se
producen momentos negativos, y se debe colocar una armadura que absorba dichos momentos
y evite posibles fisuras.

Se calculara la armadura negativa para una banda de losa de 1 m:
Cargas actuantes:
- Pesopropio losa alivianada: 2,207 KN#i24,97 kgim?  225kg/n?
- Carga permanente no estructural:145 Kg/m
- Sobrecarga de uso: 200 kg/m
Sumando las cargas y mayorando se tiene:
n plpz ¢mmUpTUCCL wp QTH
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Las viguetas y la capa de compresion actian en conjunto como elemento estructural, por tanto,
consideramos el momento flector negasaticitado deuna viga continua:
q

TENNEENEEERR T

Momento (1) qL/1O

(1) % Flector rg‘ﬁximo 1* vano | (2) = ql’/14
&) VIGA CONTINUA
] nz0 wpxIixu o
U 5T o T ¢ T UxxQ@a
Secalculaemoment o reducido de c8l cul o ¢
0Q CTURPp T y
‘ — — = TImT Y
wzQZQprT[&I(FCT[‘[ prm)s%Q
£e=0,Y04¥W=0, 05006 (VRase tabla 19 en
Entonces la armadura requerida es:
. - 00
o T Yo . . PO X
oi 1 ZwZQZ,.Q,,QT[hTUH?IppnmaZ CTT WO ————"5
? T oG

o1 ofmy& O Wipl QO£ @
. . . QQ .
Y 0izQuwQomydt zT &t x le-bea p olox @0
Comparado con | a armadura m2nima necesaria pa
Oip 1 202Q Mm@ nae ¢m T oa h Wa
Se escoge el area mayor:
o1 Th wir O Qipd Qo& & i &
De tablas de capacidades mecéanicas (Tabla 8.10 Armaduras traccionadas, y Tabla 8.11
Armaduras comprimidas, para AB00 y y=1,15) del libro Hormigébn Armado (Tomo I).14va
Edicién (2000)Jiménez Montoyae obtiene:
. . . QQ .
Y 0izQoQth i ztT & qu'bGéT p wx yp 0
El programa asigné la siguiente armadpara una banda de losa de 1 m, cuyas correspondientes
capacidades mecanicas son:
TOMI Q@ p@acdi th a
4212mmY U =196,7KN
La disposicid de armadurae puede observar en la siguiente figura
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izﬁplzmm 20 12 mm 291\2@"“
A & iy,

o did o7 b
I 1.00m |L

Figura 50. Disposicion de armadura negativa en losa aliviapadporcionada por el
programa
Fuente Elaboraciorpropia.
Por tantgse cumple lo siguiente:
U dispuestakxU calculada manualmente
196,70 KN ©0194,78 KN (Cumple
Finalmente, se acepta la armadoegativadispuestaor elprograma.

3.5.2.8 Verificacion a cortante.
De aalerdo a lo expuesto en 2.3.3,3bverificaa cortantesi: @(Ve)O
(1) Fuerza cortante actuante (VO = 16,26KN =1657,492 kg (véase figuEdl)

X | L
= l;\.)
[ﬁ | Q0!
i ho
$ 1 e —_— |
: 4=
I xol =
: ,ll, I ol
! = E—
: L=470(12)|3 8 .
i e 208
{Portico 19 20 <D DI

Figura 51. Diagrama cortante de la vigueta pretensada
Fuente: Cypecad (Version 2014)

(2) Resistencia al corte dehormigén (Vc):
Laresistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigdrs€\supone igual al menor
de los valores entre la resistencia al agrietamiento de cortante por flegjonl@/resistencia

al agrietamiento por cortante en el almaJV

W ZwzZQ — Zw z2Q
cm UV ¢ X
) O DoTR
bhi Q-2 —2 0 0
w C

O To® OH Q®zQ 0N

Se tiene los siguientes datos de la geometria de la vigueta
bw=4 cm =40 mm dp=0,80*h= 0,80*11cm = 8,8 cn88 mm Ao = 77 cn?
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I=lo= 864,690 crfi Yt= C=4,44cm eo=1,929 cm Pe= 5375,68 kg

- Calculo de Vdfuerza cotante no mayorada debido a lagamuerta):
fé = 8¢ 2 [ o= 0,0077 G 22 2400 kg /&3 =18,48 kg/ m
ﬂzU plﬂlfﬂxu T & Q1 ohpd
- Calculo de Vy Mmax (fuerza cortate y maximo momento flector mayorado debido a cargas

aplicadas externamente

El valor de las cargas permanentes no estructurales y la sobrecarga de uso, se justifican en
ANEXO 1.

e s s cm oA A e 2 _o, nQ . Q°Q
OTDAOBAOI AT AH OAMQE v a ptg—znhva X Vg
01 @ ACAADOEA njzmva cn:aﬂ—zmma p A=

N XL pmHEpPHT g w%g
El cortante en la seccidmitica (a una distancia de H/2 desde el apoyo se tiene):
Vi=646,8 kg = 6468 N
Mma=42,6335 kg*m =426335 N*mm

- Caélculo del esfuerzo de compresion en el hormigdn debido Unicamente a la fuerza efectiva
del pre esforzadgd(Mpa).

Ca

Q0RQzH N 0o

5% o) pcpr;b—d Pl wpnw

- Calculo del esfuerzo debido a la camaerta no mayorada en la fibra extrema de una
seccion en la cual el esfuerzo de traccion es producido por cargas externas fp (Mpa).

Carga correspondiente al peso prdpigo=18,48 kg/m
El momento flector en la seccién critica (a una distancia de H/2 despeye se tiene):
Md= Mon2=2,385 kg*m =23859,99 N*mm
0Z® ¢olpEcAizth AT QQ . N
o Vo oaa phncwcbepg TP G G 0§ ©
- Calculo del momento que produce fisuracion por flexion en la seccion debido a cargas
aplicadas externamente Mcre (NPmj
Reemplazandtns datosenla siguiente expresién se tiene

Q Q wuolbwyzZaa

O )
LwWwi Q2
w

- Calculo de resistencia al agrietamiento de cortante por flexign (V
Reemplazando los datos en la siguiente expresdiene:

NOTARS Q) O QO .,

Rozo o 2 a3

¢m U o X

Vci= 46289,57712 N > 2974,942977 KCumple)

z'Q
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- Célculo del esfuerzo de compresion en el hormigon (después de que han ocurrido las pérdidas
de pre esforzado) en el centroke la seccion que siste las cargas aplicadas externamente
fpoc (Mpa).

0Quoypuo . Qo . ..
5 Wa— @Wpa—d PP n w

- Calculo de resistencia al agrietamiento por cortante en el almp (V
© Tmom® O Q ®zQ  wn
W T ov gwPYFTTWAZYYW A T TToleT by T T do@Q
Vc corresponde al valanenor de Vciy Vcw
Ve=1 1 dtoo @Q
(3) Verificacion:
@NV) © V
0,75*4433,236 kg 1657,492 kg
3324,927 kg 1657,492 kg (Cumple)
La seccion del aligerado permite resistir de manera adecuada los esfuerzos de corte producidos

por las cargas.
3.5.2.9 Calculo de flecha.

Debido a la contra flecha provocada por la fuerza de pretensado inicial, los estados a
considerarse son el inicigl cuando se aplica la carga de servicio bajo la fuerza pretensora
efectiva.

Inmediatamente después de ocurrido el pre esfuerzo, la deformacion es:

y Yy Yy
Donde:
. 0&EQD . LZR&D
Pz'0z "0 oYpr0z0
Reemplazando los siguient@stos se tiene:
L=4,75m =475 cm €=1,929 cm 1,=864,690 crf
P0=6695,362 kg Pe=5375,68 kg I, =11345,084&m’

Espup ATQP pup AWM U TTC ¢ THuuc—x

go=Carga de peso propio de la vigueid48kg/m
Para una separacion de viguetas de 0,5@ tene:

qdi=Carga muerta no estructural=145k§/Mm 72, 5 kg/ m
g=Carga viva o de sobrecarga de uso =200R¢/lm0 0 k g/ m
gep=Carga del paque estructural=22%g/m’Y 112, 5 kg/ m
Carga de complemento de plastoformo y capa de compresion:
(225 kg /n*0,5 m)i 18,48 kg/nm=94,02 kg/m
Adicionando la carga muerta no estructural, para obtener la carga muerta superpuesta (qd):

gd= 94,02 kg/m+72,5 kg/m =166,52 kg/m

y 0 &) . . vz #Ed

proro  PT@aNY Grameo ™ TR
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- v . .
Yy o Zz ppoxa

La deflexion ocasionada por el peso propio, cargas vivas y muertas se puede calcukar con la
siguientes ecuacioes

Céalculo delas deflexiones instantaneas generadas por lgasanuerta y viva superpuestas,

respectivamenté gy mq):
VEN ) . .. vzn é&o . ..
cyroro Mwred N syroso TR

Para uaduracion de 5 afios segun AB18-05:
1825%#
*7 10+ 1825%¢
Reemplazando daten la ecuacion siguiente obtienda deflexionneta para la carga de
servicio completajue tiene B cuenta el efecto a largo plade las cargas sostenidas

# 2,30 = 2,12

v q) y v v v 7
Yy ¥y #o W w W p ow W
y pkm@s  pauma
Comparando con el valor limite para la flecleaacuerdo ACI 318-05 en términos relativos a
la longitud delelementcse tiene

9

o &t i 6 th v p o

T YT P Vma ot ym

pmppa dpwdd 606anaQ
n

353Verificaci del diseffo de vigas de He A.

3.5.3.1.Verificacion de Armadura longitudinal.
Los siguientes datos se obtuvieron del disefio estructural del proyecto utilizando software
Cypecad (version 2014). La viga de mayor solicitacion a flexion, es la viga del pértico # 4

(tramo 2), ubicada entre pilares 8 y 9, como se puede ver en la figuienge:

0

25

(P8) P9)
\“f’) 605 \,“_,‘
: 2020 L=355

3920 L=280 ——165 —‘]'GE)
—130— -
20016 L=1165 :

T”T (25x50 ) ]—-[
26316 L=1175
: 3012 L=365 :

—120—+—93—

Figura 52, Disposicién de armadura longitudinal y transversal del trairfedgtico 4
Fuente: Cypecad (version 2014)
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(25x25)

(25x25

= impr
Figura 53. Envolvente de momenftectoren KN*m (tramo2i P- r t i co =~ 4)
Fuente: Cypecad (version 2014)

3.5.3.1.1. Verificacion del momento positivo

Datos de caracteristicas de materiales:

foc= 250 kg/cmd Y feq=fu/1,5= 166,667 kglchh Y 16666, 700 KN/ m

fy« = 5000 kg/cmY fyq = fy/1,15=4347,83 kg/cthY 434782 ,%08 KN/ m

Base b = 0,25 m =25cm; Altura h=0,50 m =50 cm ;recubrimiento =r =0,045m =4,5cm
Canto util=d =Hr=0,455m =45,5cm

Refuerzo longitudinal:
. 2 barras @16 mm — U = 174,80 KN
— 2 ’
Armadura a traccion (As) = 7,414 cm {3 barras @12 mm - U = 147,50 KN _
Armadura a compresion (As’) =4,021chhg barras |16 mmYUE=168,

Momentos solicitantedd (+) = 12137 kgin= 121,37 KN*m(véase figurd3)

De tablasde capacidades mecanicas (Tabla 8.10 Armaduras traccionadas, y Tabla 8.11
Armaduras comprimidas, para A00 y y¥=1,15) del libro Hormigén Armado (Tomo I).13va
Edicion (1991)Jiménez Montoya se obtiene:

Capacidad mecanica a traccion (U) =174,80+ 147,50= 322,30 KN

Capacidad mec8nica a compresi-n (UJ8)
(1)Célculo de cuantias mecanicas:
Cuantia de compresion Cuantia de traccion
. Y Y
" @ora ' o
¥yE=0, 089009 ¥y=0, 17

Reemplazando en: }
T 17 1 97 1T 1] mmynwprt

De la &bla universal para flexion simple y compae@éase Tabla 18n 2.3.3.1.1), sehbiene

el correspondiente vglor de momento reducido
¥o= 0, 08 0,%0,@755Y ¢
(2C8l cul o del momento ¥l timo resistido (¢

tt dfp ] N GA
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€:=0,15578 ;U E0;0989
B)C&8l cul o de momento dreducido de c8l cul o (¢
zz"%,Q T[hDTT[X

(4) Comprobacion de la seccion:
La seccion predefinida y las armaduras dispuestas (As y As") se verifican si:
€¢ > d€
0,15578 > 0,1407 (Cumple
La seccion se encuentea huenas condiciones de seguridad.

3.5.3.1.2Verificacion del momento negativo maximo:

Refuerzo longitudinal:

Armadura a traccion (As) = 13,44 cm? {3 barras @ 20 mm — U = 409,80 KN

2barras@ 16 mm — U = 174 80 KN

Armadura a compresion (As’) =4,02¢m 2 barras 116 mmYUE=168

Momentos solicitantes:
Md (-) = 18788 kg*m= 18 B8 KN*m (véase figura 4b

De tablas de capacidades mecanicas (Tabla 8.10 Armaduras traccionadas, y Tabla 8.11
Armaduras comprimidas, para A500 y y=1,15) del libro Hormigén Armado (Tomo |) 13va
Edicion (1991)Jiménez Montoya se obtiene:

Capacidad mecéanica a traccion (U) = 409,80+174,80= 584,60 KN

Capacidad mec8nica a compresi-n (UJ8)
(1)Célculo de cuantias mecanicas:
Cuantia de compresion Cuantia de traccion
Y Y

&g, ' @y,
*yE=0,08909 ¥v=0,30836
Reemplazando en:
1T 171 91 1 1] mypwegx
De la tabla universal para flexion simplegmpuesta (véase Tabla 19 en 2.3.3.1.19bsiene

el correspondiente vglor de momento reduci do
¥=0, 219&0,1¥% ¢
(2C8l cul o del momento Yl timo resistido (¢
=t ] ) ;17 =1Q
euw=0,27028 ; uUE= 0, 0989
3C8&8l cul o de momento dreducido de c¢c8lculo (¢
‘ g, TP X
Q

(4)Comprobacion de la seccion:
La seccion seleccionada y las armaduras As y As’, se verifican si:
‘6> "'q
0,27028 > 0,21781 (@nple

La seccion se encuentra en buenas condiciones de seguridad.
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3.5.3.2.Célculo de armadura longitudinal.

Se realizara el célculo de la armadura longitudinal de la viga perteneciente al tramo 2 (Portico

" 4) manual mente, para establecer | a compara

los resultados obtenidos conselftware Cypecad (version 2014).

Las caracteristicas de materiales y geometria dedcion se explicaron en 3.4.3.
Momento solicitanteMd (+) = 12137 kgim= 121,37 KN*m(véase figur®?3)

(1) Célculo del momento reducido adimensional:

‘ - . i mp T X
z oz Q09 z h z h T
Comparando con el valor limitee momento reducido correspondiente al acergdbdo Mpa

(véase tabla 18 en pagina 32 extraida del librélalenigbn ArmadgTomo I) 13va Edicién
pag. 284-Jiménez Montoyase tiene:
‘o< “im@ ThptmnxY Sethropqui ere As( +)

Por tanto, no seequiere armadura de compresiiebido a que el canto Gtil de la seccién es

mayor al canto util requerido, sin embarge dispone de armadura de compresidneta

seccion(cento luz), debidoa que en los extremos la viga soporta momentos negativos y se

requiere disponer darmadurade traccion, y por constructividad ésta es continutoda el
claro de laviga, como se observa en la figl2a

(2)Determinacion de cuantia geométricaDe la tabla universal de calculo de flexibmple

0 compuesta (véase tabla 1®23.3.1.1), se obtiene el correspondiente valor de cuantia

geom®trica nN¥o:
£e=0,1407 Y ¥ = 0,15546
(3)Célculo de armadura (As):La armaduradngitudinal a traccion (As+) necesaria es:

. '?‘Q:‘Q

oo 5 “Q 'l e v e p (prqp(pm L Ty
oi 1 zZw Z’QZE mpuuiqpuuaZTmmaz—vT olx X Yuxa
T0 W(}od
3.5.3.3.Armadura transversal.

Los siguientes datos se obtuvieron del disefio estructural del pray#tando Cypecad

(versidon 2014), la viga pertenece altrama@2ld p - rt i co ~ 544, (v®ase

f

g
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J23
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27 ?‘Em'ﬁs
Figura 54. Envolvente de esfuerzo cortante de viga (tram@2 r t i co ~ 4)

Fuente: Elaboracion Propia

La verificacion seealizara en el lugar dde se produzca maximo cortante:
Apoyo izquierddh(Pilar 9).
Datos de caracteristicas de materiales:

foc= 250 kg/cmd Y feq=fu/1,5= 166,667 kglchh Y 16666, 700 KN/ m

fy« = 5000 kg/cmY fyq = fy/1,15=4347,83 kg/cthY 434782 ,%08 KN/ m

Base b = 0,25 mY2&ramh = 0,50 mY 50 cm . R
Canto util =d = H r =45,5 cm = 0,455m ; Longitud de la viga (L)=6,05 m

Esfuerzos cortantes solicitantes:
Esfuerzo cortante m@no (apoyo en pilar 8) Vmax (+) = Vrd= 200,81 KN = 20469,928 kg
Esfuerzo cortante maximo (apoyo en pilar 9) Vmax=(209,56KN =21361,876 kg

Refuerzo transversal dado por el programa:
Numero de estribos=61 ; @barra=8mm ; S=10cm

Como se explicé eR.3.3.1.2 se delmerealizar las siguientes comparaciones en el disefio a

cortante:

(@vcu> Vvd Y EI hor mi g- me el esfaerze toetants, gptantosnbact or i
necesita armadura de calculin 8mbargose coloca As minima.

(b)Vecu< Vd <Vu Y énecesita armadura transversal para resistir el cortehido a que el
He lmresiste por si sélo.

(©Vur<VuzY Ninguno de | o0os casos anteriores, po
transversal de la viga.

(1)Célculo de la cortribucion del hormigéon (Vcu): )
. . . — ... QQ
GHo RGO N RhLMY E QL QODE—
® moREQzoz0
Qoo ® p elp @ x @t LRI
Reemplazando valores, tontribucion del hormigon es:
Lo P LRMWAEzZqU@T LG
Vcu =7342,53&g
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(2)Célculo del agotamiento por compresion oblicua de almas v:

W TdmﬁQZwZQOTmﬂpcplqpcpzs— cuwdt v T a

Vu1=56875,11375 kg
(3)Determinacion de Vrd:

El cortantemaximode dsefio, se produce en el apaerecho pilar 9Vrq1 es el cortante a una
distancia a + dgomo se observen la figurabb.
En el caso de la viga, a=h columna /2 y d es el canto (til de la viga.

HA | |

A

B Diagrama cortante
Vmalx| Vrd1 "y
Vrd2 J

Figura 55. Diagrama desfuerzo cortante
Fuente: Elaboracion Propia

Seccion del pilar: H = 0,25iha=H/2 = 0,125 m
d=0,455m=455cm [ta+d =0,25/2 + 0,455 m =0,58 m

Vd=Venx=a=1250cm  [109,56 KN = 21361,876 kg
VUuz = Vg2 =V en x=a+d = 58 cmrHL76,69 KN = 18011,213 kg

(4)Determinacién del caso correspondienteComparando valores, se tiene:

Vcu< Vrg2 <Vui
7342,538kg < 18011,213 kg < 56875,113 kg

Por tant o, se necesita armadura transversal
resiste por si sélo.

(5)Célculo de refuerzo transversal:
Se calcula una armadura que resista el exceso de esfuerzo cortante.
O WOoOWwi B i 60WQ wwd
wi 6 pyYnip p &@Qx cﬂmcoq}Q p Tl pWQ
wi 87Y

T 1 Q2 Q0 Q
Considerando un di 8metro de e’t,006bnpara2l 8 mm
piernas), el espaciamiento de estribos sera:

O iZTw®' Q2 QOO pM Qa2 mw® T I T2 T 0 g @b &
Y wi o POl R®Q
S=16,7885cm (Separacion minimealculada manualmente
SF15 cm (mudltiplo de b

"Qw
0 p T[thZooUZYZ— r]oi




140

(6)Comparacién de armadura transversal:

Tabla50. Comparacion de armadura transversal calculada mamitalypealculada por el
programa para el trani Portico 4

. Resultados dados pg
. ., Cdculo manual de
Ubicacion el programa Cypecac
armadura transversal -
(version 2014)

0-1,65m @ 8 mm c/15 cm @ 8 mm c/15 cm

1,65 m-4,50 m @ 8 mm ¢/30 cm @ 8 mm ¢/30 cm

450 m- 6,05 m @ 8 mm c/15 cm @ 8 mm ¢/10 cm

Fuente: Elaboracion Propia

605

. 2020L=2
3020L=280 —165——
; 19
2(16L=1165 T
T5%50 T‘"[
2§16 L=1175
: 30121=365 —_—
e?8 | :
27 1 11x1e@8c/15 9x1e@8c/30 14x1e@8c/10_
1 13113 153 287 140 13113

Figura 56. Armadura transversal (Viga trama Rortico 4)
Fuente: Cypecad (version 2014)

Finalmente, se verifica que la armadura transversal calculada por el programa, es suficiente
para resistitos esfuerzos cortantes solicitados, debido a que la armadura dispuesta (estribos de
@ =8 mm c10 cm), es de igual diametrocalculadomanualmente ge menor separacion que
el espaciamiento calculado manualmente, por tanto, esta disposicion favarseguaridad al
momento de resistir el esfuerzo cortante.
Inicialmente el programa arrojé un valor de separacion de estribos minima de 13 cm, sin
embargo, por constructividad se modificé la separacion dada a una separacion inferior que fuera
multiplo de 5(S=10 cm)dicho espaciamientesistirafavorablementéos esfuerzos cortantes
solicitantes y facilitara el armado transversal de las vigas en cuanto a espaciatigpuastos
La diferencia del espaciamiento calculado manualmente y el espaciamiesticobhior el

programa es daproximadamente 3 cm.
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354Veri ficaci-n del di seffo de columnas de He

3.5.4.1. Armadura longitudinal.
Los siguientes datos se obtuvieron del disefio estructural del proyecto utilizando el software
Cypecad (version 2014).

Columna a verificar: Pilar # 8 (portico #4, del tramo: Primer piso)

25
==

o) g 8
A 20
4P1@12 L=395 26P206 L=92

Figura57. Armadura dispuesta porglr o g r a ma e n Poctiool#4i Trane:Primer8 (

piso)
Fuente: Cypecad (version 2014)

c3
My1_ V4
V1 Pfy/
Bimxt vz
V3
Z L
My y
X

Mx g Mx2 ;\;y/
7 B -
e
V7 C2
Figura 58. Idealizacién de esfuerzos solicitantes en columna de hormigén armado en el que

concurrervigas encara inferior ysuperior
Fuente: Elaboracién propia

Refuerzo longitudinal dado: Esfuerzos solicitantes en cara inferior del
4 barras | 12 mm Y WHr 190 KN

Refuerzo transversal dado: My(+) = 50 kg*m = 0,50 KN*m

N estribos = 21 Mx(-) = H46kg *m = 946 KN*m

@ barra = 6mm Nmax =47288kg =472,88 KN

S =15cm Esfuerzosolicitantes en cara superior del
Geometria de la columna: pilar:

Longitud =3,10 m My(+) = 44kg*m = 0,44 KN*m

Seccion: h =b =0,25 m Mx(- )= 817 kg *m = 8,1/KN*m
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3.5.4.1.1Célculo de la longitud de pandeo de la pieza (Lo):

Datos de caracteristicas de materiales

De acuerdo a lo expuestem 2.3.1.3 en el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la
resistencia del proyecto del hormigdn debera, ademés, minorarse en un 10 %, por tanto, se tiene:
foc = 250 kg/cmd Y fea= 0,90 * £4/1,5=150 kg/lcrAY 1, 50 2K N/ ¢ m

fy« = 5000 kg/crAY fyq = fy/1,15= 4347,8260 kg/chY 43, 4782 KN/ cm

b = h = 0, 25 mY;Rackbrimiento mecanico=r=4cm

Pértico: Intraslacional (véase definicion en 2.3.3.2.2)

La longitud de pandeo se la obtiene con la siguiente expresion:
Lo = U * L
Donde
U=Se obti ene ag nefenea mahagrameaocarrespondiente.
La longitud de pandeo de la pieza depende de la relacion de rigideces de los soportes a las vigas
en cada uno de sus extremos y se obtiene con las siguientes expresiones:

LE.* % (columnas que concurren en A)

A
YE, * % (vigas que concurren en A)

_ 0,64 + 14Wa +Pp) +3(a =)

1,28+ 2(Y, + ) + 3(Pq *Pp)
Rigideces de las vigas que concurren en A:

Viga 1:

L1=5,15m Ix1=0,0026 M

b1=0,25m ly1=0,0007 rf

Hi=0,50m E =cte E* Ix1/L1=0,000510 E*ly1/L1=0,00013

Viga 2:

L>=6,05m Ix2=0,0026

b,=0,25m ly>=0,0007

h.=0,50m E =cte E* Ix2/L2=0,00043 E* ly2/L>=0,00011

Viga 3

L3=3,7m Ix3=0,0011

bs=0,2m lys=0,0003 i

hs=0,40m E =cte E* Ix3/L3z= 0,00029 E* lys/L3= 0,000072

Viga 4:

Ls=3,70m Ix4=0,0011 i

bs=0,2m  lys=0,0003 i

hs=0,4m E =cte E* Ix4/La= 0,00029 E* ly4/L4=0,000072



Rigideces de las vigas gue concureeanB

Viga 5

Ls=5,15m Ixs=0,0007 M

bs=0,2m lys=0,0002 M

hs=0,35m E =cte E* Ixs /Ls= 0,00014
Viga 7:

L7=3,7m  Ix7=0,000714583 fh

b;=0,2m  lyz=0,000233333 fh

h»=0,35m E =cte E* Ix7/L7=0,00019
Viga 8:

Ls=3,70 m Ixg= 0,000714583 fh

bs=0,2m  lys= 0,000233333 fh

he=0,35m E =cte E* Ixe/Ls= 0,00019

Rigideces de lasolumnas que concurren en A.
Columna 1:
L1=3,2m

b1=0,25m
h;= 0,25 m

Ix1= 0,000325521
ly:= 0,000325521 fh
E =cte E* Ix1/L1=0,000101725

Columna 2:
L>=3,1m

b,=0,25m
h.= 0,25 m

Ix2= 0,000325521 th
ly>= 0,000325521 th
E = cte E* Ix2 /Lo= 0,000105007

Rigideces de las columnas que concurren en B.

Columna 3

L3=3,1m Ix3=0,000325521 th

bs=0,25m lys=0,000325521 th

hs=0,25m E =cte E* Ix3 /L3 = 0,000105007

Columna 4

Ls4=1,65m Ixa=0,000325521 th

bs=0,25m lys=0,000325521 th

hs=0,25m E =cte E* IXx4/Lsa= 0,000197285

Para momento My (giren torno al eje y), se tiene:
gAx= 0, 255 0@Bx
Para momento Mx (giren torno al eje x), se tiene:
qAy= 0, 1913(0By
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E* lys /Ls= 0,000045

E* ly7/L7= 0,000063

E* lys/Lg= 0,000063

E* ly1/L1=0,00010172!

E* ly2/L2= 0,00010500

E* lys/Lz= 0,00010500

E* ly4/Lsa= 0,00019728!

0, 70045

1,14124
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Reemplazando los valores obtenidos en la siguiente expresion, para ambas direcciones se tiene:

0,64+ 1,4+ Yp) + 3(Pa ) N {ax = 0,6744
T 1,28+ 2(a + ) + 3(Ya * ) ay = 0,6871

Se determina la longitud de pandeo en ambos planos:
Loy=L*UyY Loy=3,1*0,6871
Lox=L*UxY Lox=3,1*0, 6744

2,129
2,090

©

(o0}

3.5.4.1.2C4&lculo de esbeltezm= 8 ni ca ( &) :

1 _loy' |y i )L_lox. _|Ix
y_ryl 7"}’— A » x_rxj rx = A

Donde:
b=h=0,25m
| = Inercia de la seccién de la columna = (ly) = Ix = 0,000325521 m
A = Area de la seccién bruta de hormigén = A= b*h = 0,0625 m
r = Radb de giro = (ry) = rx= 0,07216&
& = Esbeltez mec8nica
Reemplazando datos en las expresiones anteriores, se tiene:

a € ae

_ —.  Goxmn_

- T T CBeo

Clasificacion de la columna:

Corresponde alaso(1)ha-< 3 5 ¢lasificacdr en 2.3.3.2.4)
ax = 29, Hacolamn8 s cowta

Sin embargo, como hemos explicado en 2.3.3.2, el método de excentricidad ficticia es aplicable

a los pilares de seccién y armaduras constantes, cuya esbeltez mecanica no supere el valor de
100 (& O 100).
Se distinguen dos casos, segaarso no iguales las excentricidades iniciales en los extremos

del pilar.

3.5.4.1.3.Calculo de excentricidad de primer orden (6), excentricidad adicional (),
excentricidad ficticia (eic) y excentricidad final (&):

(1) Excentricidad de primer orden (eo):

Se tienen momentos en dos direcciones (X 'y Y) como se observa en |&8gmrd.5.4.1, por

tanto, se calcularan las excentricidades finales para ambas direcciones.
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En este caso, se adoptara una excentricidad de pohehem equivalente, da seccidn critica,

de valor:
F F
\ y
€02 €02
B e0=06+04e:0 05 4 e
) 0
Q
€o1 €01 U
\ 1
F F
Donde:

€1 Y €2 = Excentricidades de primer orden en los extremos siendo la de mayor valor que se
tomara como positiva y la de menor valor, que se tomara con el signo que le corresponda.

Mx1= 8,17 KN*m My1= 0,44 KN*m

Mx2= 9,46 KN*m My2= 0,50 KN*m

N = 472,88 KN N=472,88 KN

eoy= Mx1/ N=0,072m eox= My1/N= 0,00030m
eoy= 17,277mm eox= 0930mm
exy=Mx2/N=0,02 m exx=My2/ N=0,001057 m
edy= 20 mm eox= 1,057 mm

La excentricidad equivalente se calcula con la siguiente expresion, dardeator menor de
& Y &2 = valor mayor de gcalculado para cada direccion.

eo=17,277 mm eo= 0,930 mm
ex=20 mm ex=1,057 mm
eo = (0,6*20)+(0,4*16,61) ex = (0,6*1,065)+(0,4*0,852
eg =18,91 mm e = 0,975 mm

(2)Excentricidad adicional o constructiva (ea):
No se tomara menor que el valor accidental minimo segun&BH
h
20
2cm— 20 mm
Seccion transversal de la columna: h=b =25 cm
. h _ b _ 250 mm
20 20 20
Se escoge el mayor valor como excentricidad constriitjesa= exy= 20 mm

eq =

eq = 12,50 mm ; 2cm =20mm
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(3)Excentricidad ficticia (efic):

Para piezas de seccion rectangul@arse calcula mediante la siguiente expresion:

0Q o z z —
. T o fixg gATHE v ¢ Y wpd cp BT S
Q z - —Z - — z T Ol [N
oumm . ¢ L p TP P capa Xt p quia P X ¥
) T oty @AW A QUL ¢ TUIM WXUWA G wTEP T T . ..
Q CUTT zc U P TUTT W XoLA 5 Xt p qoi P cpywd

(4) Excentricidad final (er): Se tiene excentricidades finales para ambas direcciones:
Q= Q+ ot b

€1y = €y +€qy +Eicy €T1X = Eox +€ax TEicx
ery = 1891 mm +20 mm-87,898mm erx = 0,95 mm +20 mm+2@5 mm
ery =76808mm = 7,8 cm erx =47825mm =4, 8Bcm

3.5.4.1.4. Célculo de cuantia geométrica.

Se debe verificar que el disefio sea un caso de flexion esviada o flexion compuesta. Si se cumple
cualquiera de las siguientes relaciones, la comprobacion a pandeo puede efectuarse
independientemente en cada uno de los planpaimigeo.

20 pWP e sehsanan
Q 20 Tdioxup T d
Q 2O T[wauT[Fn P soanan
Q70 pip Lpu- 8odna

En la determinacion de cuantia de acero se utilizara el abaco en roseta de flexion esviada
correspondiente a una armadura simétrica en las 4 caras y una relacgpulziémiento
r=0,010 h. (pag. 492 del libro Hormigon Armado 14va Edicidiménez Montoya).

fya = 4347,826087 kg/ctn fe= 166,667 kg/crh= 1,66667 KN/crA
h =b = 0,25 MhAc= b*h=625 cni Atotal = 4A
a= altura h =25 cm b=base=b25cm

(1) Determinacion del momento normal y adimensional:
foc= 250 kglcm Y fea=0,90 * £4/1,5=150 kg/crAY 1, 50 2K N/ ¢ m
N= 47288 kg = 472,88 KN

ety = 7,68cm etx=4,8cm
0 (0= iz 60 0 G0= oz 60
Mad=363171,84kg*cm Mbd=226036,64kg*cm
0wQ ‘ 0D wQ
© bewa ® bewra
0 ¢o it CA ‘ G C ¢yt CA I
PCWE 2¢ WP L PRI G PCWAE 2¢ WA p L RTW A
€a=0,155 €p=0,096

Si > bllpe= gy 2=, por tanto se tiene:
€1=0,1% ; .,=6,096
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0 Q TXCHQ o T
BB Q, PCOA Zp v WA
Con | os vay aseerdraehdaroseta escogida (Roseta de flexion esviada d=0,10a,

de armadura simétrica en 4 caras, para acereb@H y se obtiene lealor de cuantia
geom®trica (7v).

Vv ¥

0,4 0,19

0,50 X

0,6 0,21
Interpolanddby = 2® ,
Se calcula el area total requerida:

1 00 50 & O Gl 20
Bo Qq
A total =4,3125cn?

La capacidad mec8nica correspondiente a | a ¢

Y o6z, Twpcwazt & ) qu(%gr p Yhyo O
3.5.4.1.5 Verificacidon de armadura:

Armadura longitudinal dada por el programd barras @12 mm, cuya capacidad mecéanica se
obtiene de tabla 8.1Armaduras comprimidasd500del libro Hormigén Armado 14va Edicion
- Jiménez Montoy#2000).

(As=452crd) Y UE=190 KN

Si U"> Ucalculada manualmente, el pilar resiste satisfactemaenios esfuerzos solicitantes:

u>u
190 KN > 1&,5KN (Cumplg
3.5.5. Verificaci- -n del di seffo de zapatas de

La zapata a verificar es la que recibe esfuerzos del pilar P8 (portico 4), los esfuerzos solicitantes

se obtuvieron del disefio con el programa Cypecad (version 2014).

3.5.5.1.Dimensionamiento en planta y en elevacion.

Datos:

Carga axial de servicio (N) = 33019,056 kg

Carga axial mayorada (Nd)= 52830 kg = 528,30 KN

Momento actuante en eje X (sin mayorar) = V87 KN *m =- 187,004 kg*m
Momento actuante en eje Y= My-9,133 KN*m =-13,35 kg*m

Cortante actuante efeeX= Qx =- 6,956 KN =- 695,633 kg

Cortante actuante en eje Y= Qy 8,164 KN =- 16,439 kg

Tensi -n admi s kb 2kg/ahe=POOKN?r eno ( 0

Peso espec2fico @=#2500kght mi g-n armado (2

Lado mayor de la secciorbpilar (a)=0,25 m
Lado menor de seccion del pilap)#0,25 m
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fck =250 kglcliY f cd = f ck/ 12 Y5 =1,166667,2 6K’N/kcgm ¢ m

fyk =5000kg/cMY fyd = fck/ 1, P6=4334788R6Cckg/ cm
“¥ 1,60 (Norma CBH87)

r=recubrimiento =5 cm

Se determinara las dimensiones en planta con la siguiente expresion:

_ N+P _ N(O+B)

axb Tadm Tadm

(1)

Donde:

N=Carga axial (kg)

P=Peso propio de la zapata (kg), que al no conocerse inicialmente, se asume un valor donde se

supone que el peso P es una fracci-n b de | a
14— 0,020,440,
~ 100 " aam (577
B=0,10

Reemplazando valores en (1) se tiene:
A=a*b=18173,028 ct
Si b=a para zapata cuadrada, se obtienen las siguientes dimensiones en planta:
a*b=a= 18173,028 crh
@ o pYpkodd pownRa powdd
@) C8l cul o de | a tensi-n uniforme del suel o (1

Se considera una tension uniforme del terreno y seipdesdel peso propio de la zapata, ya
gue, al fraguar el hormigoén queda en un estado en el que las tensiones son nulas.

U Valor de la presién del suelo para el calculo estructural
0 Ve YR . Q"Q
Ghy g— C Whinh U7

2w pOoVPOU

Donde:
Nd=Axil mayorado, transmitido por el soporte.

U Valor de la presion del suelo real:

0 ocompw@Q o 0Q o Q0 56 & a0
0?2 W povpaouUL PUPBE M d

(2) Célculo de altura de la zapata:

Se determina los esfuerzos de célculo (fvd) y el factor de céalculo (k):

fud=0.5*\/fcd ; k=—D4:  (kplcn)
Yf*Oadm
250 4*6455(:1?1
fvd=0,5* 150 6455@ ;k——kg—8,068
1,6*2@
Se recomienda en el caso de zapatas de espes

valores inferiores al mayor de los dos siguientes:
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ag*by a=b a,+b, |[25%25 135%135 25+ 25

Por punzonamiento — d, = m + h—1 4 7 + 7:8068_1 4 =2438cm
_ B 2(a—a,) 2(135-25)
Por corte en direcciona —» d, = ypraren 8068 = 18,23 cm
. . 2(b—by) 2(135-—25)
Por corte en direccion b — d; = Tk = 4 8068 = 18,23 cm
+ + ,

El canto minimo, es el mayor de los 3 valores: d=24,381 cm
Por tanto, la altura total de la zapata es:
0= Q+1'BHA QK = 2568 + 56 = 304 > 04 iE = 1500 (NOWE £€1 G &Y
El programa adopt6: h=35cmircalculado = 30 cndebido a que no se cumple la verificacion
a cortante con una altura de zapata de 30 cm, como se puede ver en el siguiente célculo:

Se debe cumplir que:
def) ;ﬁz'dz-fCV
we=,6Z2 W U Q2)

Donde:

b2 y d> = Dimengones de la seccion de referenciadfinida en 2.3.3.4.7.1

fcv = Resistencia virtual de calculo del hormigén a egfueortante.

Vg2=Cortante maximo que se considera en el calculo de zapatas del tipo | (es el que se produce
en la seccion de referencs).

— CTEE > |v | eeeesy

Figura 59. Seccidn de referencia 8e zapata aislada.
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBI87)
Reemplazando los siguientes datos:

b=25cm ; b'=135cm ; d=3B&@5cm ; 2»*v=55cm
b= b + d O bE
b= 25 ¢cm + 25 cm = 50 cm O 135 cm (
Por relacion de triangulos: 5
Tdin fb O ¢ mMmYyoa
Tw T 71T ¢ L

Q ¢ mem nmw  wrye T W Tt oa
Q myod L T Ww ooanaqQ
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~ . J— o Tt . . .~
NGO T QHQ T %E ot JQTE G

Remplazando las expresiones en la ecuacion del cortante de célculo se tiene:

V2O B do fev
o *bx(v—df2) <2xb, - d, - fcv
. QQ . qu e e e e
chpr%;EchwaZ vu ? CZuTwOZ ¢ hwdz gt VQTW G
pPeoegxhgxv pudpey xhv EC .1 #OI

Finalmente, sacepta la altura dispuesta por el programa:
H=35 cm
(3) Clasificacion de la zapata:

(U) @ WDEOCQNT QDABIETD ¢ QU D BRSBQ
VOCE (U), @ (B Gld ODARET ¢ QN MO
o w w
0o QU QI BWRD ———
U Qa OWID Ui 6 Qa € i - (I)cd)

0 0 QU QI BWIP'D —
Al ser una zapata cuadrada se tiepes W = (13525)/2 = 0,55 m
Remplazando los siguientes datos, determinamos la clasificacion de la zapata:

§ 0 ¢ Q@ mw ¢znod
MW 1™ 6064an8&@oOnR &PANA G

3.5.5.2.Calculo de esfuerzos en el terreno.
Se comprobara si la distribucion de las presionegededno sobre la base de una zapata no
rebasa la presion admisible del suelo.
(1)Esfuerzos en cara superior de la cimentacion:

Carga axial de servicio (N) = 33019,056 kg

Carga axial mayorada (Nd)= 52830 kg = 528,30 KN

Momento actuante en eje X = Mx-%£,87 KN *m =- 187,004 kg*m
Momento actuante en eje Y= My-9,133 KN*m =-13,35 kg*m
Cortante actuante en eje X= Qx 6,956 KN =- 695,633 kg
Cortante actuante en eje Y= Qy 8,164 KN =- 16,439 kg
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(TJ Y
a Vx N
%M y
i \ .
NN * @
) b

Figura 60. Esfuerzos en cara superior de la cimentacion
Fuente: Elaboracion Propia
(2)Acciones en el plano de cimentacion:

U Axil en el plano de cimentacidotdna vez determinadas las dimensiones de la zapata,
calculamos el peso propio denasma:

h’l ] ]

V1=?*(AB+A1,+ Ag*4Ap) ; Ag=axb ; Ay,=h"xh
szhz*a*b

Hi=0,15m : h,=0,20 m : a=b=135m

Altura total de la zapata = h 3+hh= 0,15 m + 0,20 m = 0,35 m
h' base menor de la zapata = 0,35 m
o = Peso especifico del hormigén = 2500 kyy/m
Ag =a*b= 1,8225 ri(zapata cuadrada) Ap=h"*h"=0,1225 rA

1]

V1=

« (1,8255 +0,1225 + /18225  0,1225 ) = 0,120875 m?
V2 =0,20m *(1,35m * 1,35 m) = 0,3645 m?
V zapata =\{+V>=0,485375 m
Peso propi o*Vzapgiast2500 Kg/6)0485375 M= 1213,4375 kg
Carga axial total (Ma)= N + G =33019,056 kg + 1213,4375 kg = 34232,4935 kg
U Momentos en el plano de cimentaci@uomo existen fuerzas cortantes (Qx y Qy) en cara
superior de la zapata, es necesario calcular los momentos debido a estas fuerzas , dichos
momentos se calculan con las siguientes ecuaciones:

Mx = Mx” £ (h* Qy) ; My = My” £ (h *Qx)
Se considera el signo positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el

mismo sentido que el momento, y se considera signo negativo si tiene sentido contrario.
My” = 13,358 kg*m +(0,35 m * 695,6328))= 256,829 kg*m = 25682,95kg*cm
Mx" = 187,004 kg*m- (0,35 m * 16,43%g )= 179,811 kg*m =18125,03%g*cm



(3)Calculo de esfuerzos maximos y minimos en la base de la zapata:

0 <pzuop <pzuop

. . TWw . W2 W
01 ¢lo @aruC @7 pwph:rUE@Al mzcucpthB@Al
»P POOEPOWE POOXF POoWA povpowa
0T Glw QoG o2 pwpfﬂUE@Al 92 q L QP ECA
VU po@wpo@d powd po@d POV POWE

Se verifica que:
Oagm> m&kY 2, 0 0 2% 19985 kg /occm

Por tanto, la cimentacion es estable.
(4)Calculo de esfuerzos en las aristas de la zapata:

ot o QoG @Zp YplmoBCAI @z qu olbgBECAI
POLEPOWE POWH_POoWE povpowa

grcl@aC ¢2p YpmoBEGAT ¢2cuogBCAI
? POOEPOWA POOX PpOoWE povpowa

ocT Gl @oELC @Zp WplroBECAT @z qu olbgBECAI

POBEPOWA POWH POWA_ povpowa

ocT Gl @oElC @zp YplmoBECAT @z qu olbgBECAI
POLEPOWE POWE POWA _ pocvpowd
00

L Qe ah a0
» Nohoh (g 0oana

1,985 kg!cle 1,859 kg/cm?2

1,985 kg/cm2 @ @ 1,859 kglcm2

I
1,896 kgiem2

)
1,896 kg/cm2 [‘[mmm 1,771 kglem2

Figura 61.Tensiones actuantes en la zapata P8.

Fuente: Elaboracion Propia

1,771 kg/em2
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3.5.5.3.Verificacion al vuelco.

De acuerdo a lo expuesto en la norma éBHvéase capitulo 9.8 Cimentaciones pag. 158), en

todo elemento de cimentacion sometido a momentos o fuerzas horizontales, debera
comprobarse la seguridad al vuelco y al deslizamidéatoomprobacion consistira en verificar

gue | os momentos estabilizadores de | as fuer

22 en 2.3.3.4.3)superan los momentos de vuelco, es decir, que se cumple:

0 0 - 0 wrQ'Y
Donde:

N, M, V = Esfuerzo normal, momento flector y esfuerzo cortante, en la cara superior de la
cimentacion.

G = Peso propio de la cimentacion.
a = Ancho del elemento de cimentacion.
h = Altura total del elemento de cimecitan

“Y= Coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se readanadoptar el valor 1,5.

En la anterior expresion no se incluye el peso del terreno que gravita sobre el elemento de
cimentacion, cuyo efecto es estabilizador, ya que paderlo tener en cuenta, tendria que
existir absoluta certeza de que dicho efecto actuara, de modo permanente, durante toda la vida

de servicio de la cimentacion y con el valor que para el mismo se hubiese adoptado en el céalculo.

N+G = 34232,4935 kg 34232 KN ; '¥=15 ;h=0,35m
Se verificara en ambas direcciones X y Y reemplazando valores en (2):
PLANO Z-X

Vx = 6,956 KN = 695,633 kg ; My = 0,133 KN¥=1335 kg*m ; N+G =34232,4935 kg

06 O0- 0 wzZQ O ow® OF[;(.OO-J;]— ptwu ¢ wyoono vz ph
23106,933 kg*m > 385,244 kg*m (Cumple)
PLANO Z-Y
Vy=0,164 KN = 16,439 kg ; Mx=1,87 KN*m=187,004 kg*m ; N+G=34232,4935 kg
6 0O- 0 wzZQ O ow ochog— PURTT pdr ozwrdo vZpl 1T
23106,933 kg*m > 271,875 kg*tCumple)

Carga axial de servicio (N) = 33019,056 kg

Carga axial mayorada (Nd)= 52830 kg = 528,30 KN

Momento actuante en eje X = Mx-%£,87 KN *m =- 187,004 kg*m
Momento actuante en eje Y= My-9,133 KN*m =-13,35 kg*m
Cortante actuante en eje X= Qx 6,956 KN =- 695,633 kg
Cortante actuante en eje Y= Qy 6,164 KN =- 16,439 kg
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3.5.5.4.Verificacion al deslizamiento.
Para la comprobacion de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se contara
sdo con el rozamiento entre la base del elemento de cimentacién y el terreno, o la cohesion de
éste. El posible empuje pasivo sobre la cara lateral del elemento no se tendra en cuenta a menos
que esté garantizada su actuacion permanente. Se verificarée quemple la siguiente
expresion:

(0+0 & o 220
Donde:

N, V = Esfuerzo normal y esfuerzo cortante, en cara superior de la cimentacion.
P = Peso propio de la zapata

d (20G4/3) = Valor de c¢c8lculo del 8ngulo de r
“Y= Coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor 1,5.

7

d= 32, 5n cobeSivnele avena compacta).

La comprobacion se reaara en el plano mas criticBtano ZX
N+P = 34232,4935 kg 342,324 KN ; Vx = 6,956 KN ; 2=15 Y
(O+0 o6& o wZwwo ot oot OAIl ¢ z ochiv OFfo
135,997 KN O 10,434 KN (Cumpl e)
3.5.5.5.Calculo de armadura a flexion.
El disefio de zapatas tipo | ¢ rigidas es el siguiente:
(1)Dimensionamiento de armadura principal (calculo a flexion):ElI momento flector
maximo que se considerara en el célculo de las zapatas tipo | (rigidas) sera el odecse pr
en la seccion de referencia &finida en 2.3.3.4.6 (Calculo de armadura a flexion). Para
cada direccion se determinard el momento y cortante a una distancia 0,15*ao y 0,15*bo, y se

analizara el diagrama de esfuerzos de mayor solicitacion.
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’ X __1ga’
1,985 kgfcm21

[ 1,859 kg/em2

1,985 kg/ecm2 @ | @

¥

L e
— _--_—_—_ﬁ_-

r «_ X

1896 kglem2 @ ‘&)

(a)Momento y cortante en direccion a:
Célculode esfuerzoaE a wuna di stancia AXO0:

R I ) . . pougu . L.,
w T le'[DUZ(A) ? Td'IDUzCU UtKL[DG
» ” v, . - 80 L ) e ™ T e 2
. 0, Tt 0w phpuwpwp+UmJUZpouuduu pho o R G
. L0 . aWZO qZw . vixv phoYupworuLixuvcgzu v
0 @ qo? c z 5 phw o 7T c c z S
0@ oodao@Qwd»a
1w I \ Fl F] ™ el T AT
0§ Lzgy —— zuv pplmmn@ma

Mayorando los valores:
0 ® z2) Gz phpzoo(krrr(pﬂzzw—zpowa X 00 fWp@@0a X o dppp XPRG

0'Q
WQ Z00yz o pkpzpph]T[G—ZpOwG ¢ T Y T @RQ

(b) Momento y cortante en direccién b:

Célculode esfuerzobb E a una distancia fAyo:
@ © .. pougu . .

6 —— mpurd —— mpucu viuda

G C g
i ” ” o L &) U (.L) N 'l L/ T
B A ool w W pwww%g)pcuuﬁuu plwT @ A
e S0, P70 cZe L ViU pRoyuphot gukucru
Ve ,,40(— C 5 plo T % C c i

D¢ o1 Mot TRAR O &

0§ Lzgy 2" 2pfguv pplox@mha
Mayorando los valores: .
&) z) pz e phpz o 1 fror T[Qp@zw—chwa X0 U Ttho @ PR d X 0 o @Q'Q4

AYA 2o plpzpploxe-zpowdda ¢ T wp @O
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(c)Célculo de armadura a flexion:

fck=250kg/cMMY fcd = f ck/ 12 Y5 =1,1666672 6K’N/kcgnt ¢ m
fyk=5000kg/cdY fyd = fck/ 1, P¥=48334788288Nkgmcm
En direccién a:
Céalculo de cuantia:
Troempefll TP N 0T rerer
X 0 0 fipeR Q2w &
pobaou L zZp plpx

mMmogq Tmmo@ep mno@¢mmoyxv

6i 2] 2Qz—
El area necesaria de refuerzo es el mayor de

z z

6ip, mnw
, QO'Q . y . f .
51 G 2 z'Qz,‘Q(b,Qpomazmoxzwmaz%(punp@a
. ®z02000Q . povomp oy . .,
T & ————— z =
°lp b "QwQ b T 0 TYxG @ 9T o

Se elige el valor maybhAs = 6,21 cm, considerando barras de @=12 mm se obtiene un
espaciamiento de 23 cm. o
0 Bol 1 Gt LA b 0 0dOI T &
R TIRE XY ¢ @
W ¢ Owri izédi pouv qzu ¢z plt L., .,
s Cw @a ¢ and
Owwi L i . N
o ocad YA omodaTYQRO €1 wd Oy

“y

Al ser una zapata cuadrada, la distribucion de la armadura se dispone en todo el ancho b=a=135
cm.

En direccioén b:
Calculo de cuantia:
&)
X O U ThaapuXPR w &
pobaou UL Zp plpx

n *“p * N 8i1202Q2°Q

mmogo Tmmo@op TNo@aoTmmoy @

- oi (:) z] z Qz —
El area necesaria de refuerzo es el mayor de

z z

Olb T[ﬁTTZ
o 5 ), “%‘Q T ~ S p (PF!PX ™ e
z z'Qz X z 74 z — ~ -
0i w21 z2Qz5 . powd Tlmoxcpm)aTOWC(puhpoooa
. W0z2QrQ, . povompolpx . .
0ip TlhTTZW i T ot 0 ot pw &

Se elige el valor maybh As = 6,21 cm, considerando barras de @=12 mm se obtiene un
espaciamiento de 23 cm. Al ser una zapata cuadrada, la distribeciémrmadura se dispone

en todo el ancho b=a=135 cm.
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(2) Célculo de longitud de anclaje:

2.1. Longitud de anclaje del emparrillado

De acuerdo a lo expuesto en "Longitudes de anclaje" (Cap. 9 pag. 170 Hormigdn Armado
14va EdiciorlJiménez Montoya), sadoptara como longitud de anclaje, el mayor de los
siguientes valores, pudiendo resultar que no sea necesario doblar las barras pero siempre se
prologaran hasta el extremo:

2
0,33 + lb m k‘a
lanclaje | 10+ @ b, el mayor valor de fl
15 cm 20
15cm
k
b= m, * & 2% > 15cm

Tabla51.Longitudes de anclaje para barras corrugadas aisladas, valores de los coeficientes

i mo

£ {"’;'igé" Acero B400S Acero B 500§
ek

(N/mm?) my m; ms my m m; my my
20 14 20 10 14 19 27 13 19
25 12 17 8 12 15 21 11 15
30 10 14 7 10 13 18 9 13
35 9 13 {3 9 12 17 9 12
40 8 12 6 8 1] 16 8 11
45 8 11 6 . 8 11 15 8 11
50 7 10 5 7 10 14 7 10

Fuente: Hormigon Armado (Tomo I). 14va Edicion. pp.1JEnénez Montoya.

Donde:

Ib = Longitud de anclaje por prolongacion recta en posicidurelja adherencia)
@ = Diametro de la barra (en cm)

my = Coeficiente de anclaje (Valor de Tabla 9.5.Coeficientes "m" para barras corrugadas en pag.
192 del libro de Hormigon Armaddiménez Montoya (13va Edicion).

fyk = Resistenci@aracteristica del acero en N/fim
mi= 15 (véase tabla 38, para acero B 500 S y fck=250 Rymm
@=1,2cm ; 108=12cm ;  fyk =500 N/fim
0= G 12 P=21,6 (B
Lb=21,60cm > % =29 _925cm >15cm  (Cumple)

20
Entonces: | anclaje = Lb =25 cm
Si v>2h, el anclaje se contara a partir de B, que est4 a una distancia "d" del soporte (si es
necesario se puede doblar la armadura).
Si v< 2h, el anclaje de la armad@&acontara a partir del punto(¥éase figur&?2).
Ennuestro caso:
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b ¢ Q@ W ¢z o w
M w 1™ 004N &DON APANQ W

T —

vEZh —y *‘ v>2h
| apw T lo
|

L2lp h T O
I}-l J L IH 1‘_‘,lilt’_.‘,_ J‘j
—Lé—‘l-b

M“A —+—d

Figura 62. Anclaje de barras en zapatagidas y flexibles
Fuente: Hormigdn Armado (Tomo |). 14va Edicidfiménez Montoya

2.2. Calculo de armadura en espera

Las zapatas bajo pilares de hormigon armado, deben llevar "armaduras en espera"
(coincidentes con las armaduras de los pilares y sus correspondentesvease figue)

las longitudes de solapo (lo) y de anclaje (Ib) se determinaran de acuerdo a lo establecido en
capitulos 9.5 y 9.6 del libro de Hormigobn Armado 14va Edicion (Afio 200¢nez
Montoya.

2.2.1. Longitud de anclaje con patilla (Ib)

2.2.1.1. Longitudectilinea de anclaje:

b= m, g2 > 2%

> > : 2
=585 = 15¢cm i fyvkenkg/cm

Dénde:
mz=Coeficiente de anclaje (véase tabla 38)

fyk =Resistencia caracteristica del acero en k§/cm
ms= 11 (para acero BS00 y k= 250 N/mmn?)

@ barra columna=1,20cm ; 10@=12cm ; = 5000 kg/cr

b= my* @*=1584cm >  L2E -30_ 17543¢cm > 15cm
285 285

Longitud de anclajghL b= 17,543 cm a 18 cm
2.2.1.2. Longitud del gancho:

350 2¢  Radio de curvatura = 3,50 = 4,2 cm

3.50 .
Prolongacion recta= 20 = 2,4 cm

L gancho =Lt= ( w * 3,50)/4 + 20 = 5,698 cm

Finalmente, la longitud de anclaje con patilla = Lb + Lt = 17,543+ 5,698 =23,241 cm
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Lb final & 24 c¢cm
2.2.2. Longitud de empalme por solapo (lo):
La separacion maxima de las barras que se adosan sera de 4@. La longitud de solapo de las
barras comprimidas no debe ser menor que Ib, el porcentaje de empalmes en la misma seccion

puede elevarse a 100% de lasrhs.

E=|.20 N O€aie nhoaz puvz CT
Tabla52. Val ores del coeficiente U
A Separacidn Porcentaje de barras empalmadas
de los
empalmes 20 % 25% 33% 50% | >50%
; e as 109 12 14 1,6 1.8 2,0
L .! a>109 1,0 11 12 1,3 1,4

Fuente: Hormigdn Armado (Tomo I).14va Edicign.176-Jiménez Montoya (2000)

@ barra columna = 1,20 cm
Lb (en prolongacion recta) = 25 cm (Véase 2.1) ; Ui=1,4 (véase Tabla 49)
Lomn 10 H & 6= 10,50 cm ; 15 @ =18cm ; | o #b=30cm
Se escogel valor mayoriH.o =35 cm
2.2.3. Longitud total de armadura espera:

Lt = Lb final + Lo=24 + 35 =59 cm

(3) Verificacién de armaduras: Comparando la armadura calculada con la dispuesta por el
programa Cypecad (version 2014) se tiene:

3.1.Resumen de resultados:
Zapata cuadraddhb=a=135cm =1,35m
Armadura calculada: Eje X = Eje Y: 6 barras de @ =12 mm ¢/23 cm
Tabla53. Longitudes de anclaje en zapata P8 calculadas manualmente

. D= 12 mm
Emparrillado o= 24 cm
Armadura de D= 12 mm

espera Lt=Lb+Lo 59 cm

Fuente: Elaboracién Propia
3.2.Resultados del programa:
Zapata cuadradéhb=a= 135cn¥ 1,35m (véase figur&3)
Armadura calculada: Eje X = Eje Y: 7 barras de @ =12 mi@ @h
Tabla54. Longitudes de anclaje en zapata P8, midges con Cypecad (version 2014)

Emparrillado Ib= 30 cm
Armadura de ?_: 12 -
espera total=Lo+Lb 88 em

Fuente: Elaboracion Propia
EL software dispuso mayor &rea de armadura y un espaciamiento menor que los calculados

manualmente, por tanto, se verifica el disefio de la zapata.
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Figura 63. Disposicion de armadura a flexion y armadura de espera en asghatia P8
Fuente: Cypecad (version 2014)
3.5.5.6 Comprobacion a cortante
El cortante maximo que se considera en el calculo de zapatas del tipo 1, es el que se produce en
la seccion de referencia @efinida en 2.3.3.4.7.1 se determina mediante la siguiente expresion:
= ,02 02 0 Q2)
El valor de calculo del esfuerzo cortant@,\¢orrespondiente a la seccion de referengde3a
zapatadebera cumplir la siguiente limitacion:
def) B d2-fecv
Donde:
b2 y d> = Dimensiones de la seccion de referengia S

fcv = Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante
|s2

b' b=botd < b’

y

o T

Seccién de referencia
i “t< % G g 15Vs
I dz
! J
I

f diz Va ¥
Sz

Figura 64. Seccion de referencia & zapata aislada.
Fuente: Normaolivianadel Hormigon Armado (CBH 87)
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Datos:
b=25cm ; b'=135cm ; d=30cm 2= W= 55 cm
b= b + d O bE
b= 25 ¢cm + 30 c¢cm = 55 cm O 135 cm (

Por relacion de triangulos:
015m y

050m 0,40 m
d, =y + (0,20m — 0,05m) =0,12m + 0,15m = 0,27 m
d, =027m < v, =0,55m (CUMPLE)

-y=012m

T ny - CUT . o .
Qoo ® Q. TR o ot UQTW &
Remplazando las expresiones en la ecuaciéoattnte de célculo se tiene:
deo .ﬁz_dz.fCV
grxbx(v—df2) <2xby, - dy - fov

. QQ . o e e
chlpoo-‘ggzpowaz LU ? CZUL WOz ¢ WGz ot VQTW &
15.640h ¢ ¢ EC pw8 puvuehuv EC #O1 b1 A

3.5.5.7 Comprobacion deadherencia.
La armadura se encuentra en buenas condgida@dherencia cuando se cumple

=<, Tpq = 0,95 x {/fcd? (en kglend)

- 0,9+d*n*u

3 kg \? 2
Tpa = 095 + (166,667 %) = 28,771 kg/cm

En el caso de soportes de hormigon, el cortante de calculo en la sacsaoa: S
Vg * N a—a,

V, = “(—5—+015%a,)
pipzoc o MiE WG poda ¢ uwa o L. .
poba z c TP ¥ Tt WA G G wwp @Q
Reemplazando valores se tiene: o _
+ ¢ C wwp QQ .y Q"Q
oz o & p 2 “ 2 pg & A & XEZ
. Qo . 0o ., . . 40
PPOFL ClKXPe 004N
356Veri ficaci - -n del di seffo de escalera de He

3.5.6.1.Célculo de espesor de losa.
(1)Geometria e la escalera de 2 tramos:

Huella=h =0,29 m : Contrahuella=c =0,20 m

PendientdHuellade la escalera c/h = 0,68965 Cn gul o de inclinaci-n = U=
Longitud horizontal del tiro L= 2,322 m : Longitud inclinada del tiro
Longitud menor del tiro Ix =1,2 m : Ancho del descanso E1,2 m

Desnivel a salvar H = 3,60 m ; Peso especYy=p50ckgmide He Ae=
Numero deescalones = H/c = 18 ; Peso espec?fi¥%@300kg/i He sin

Luz total del descanso (meseta) Lm = 2,60 m
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732 120

L
LT
A

120

20

Huella: 0.290 m
Contrahuella: 0.200 m

MY de escalones: 18
Desnivel gque salksa 3 60 m

Figura65 Vi st a en planta de | a escalera
Fuente: Cypecad (version 2014)

(2)Célculo de Espesor de la losa (Hf):
hf=L/24=2,82/24=0,12 m

hf £ 0,15 m(Por constructividad) £ hy.
hv=hf/cos() =0,15/cosB 4, 592 ¢) a
hv=0,1822m

H/2

A B C
Pa L — L1 ?

Figura 66. Idealizacion estructural de escalera de dos tiros
Fuente: Elaboracion Propia

3.5.6.2. Célculo de cargas.

Andlisis de carga de la escale@aHA"®:

(a)Peldanios: _ 3 3
& @zl o .
Gf 06 QUEQARD Gh S — 2680 uzmmmw iy ¢ qbr
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. QQ . -
0 QIag QuadRd G o CUTERITRC @ p U RO

<i Q0@ £ i @ ® Qz0 ¢ Za o
d T w T T2 p Yz phy T8 xR T GiC

@n P U gF0

66 0@ VMR | 5 e

. .
¢ Tt F&— ¢t @ UFa
(b)Carga de losde HA*®: 3

QQ . .
n z'Q cUTté—(FEZTmDLﬂ o X QTH
(c)Carga de solado:

. o L,
n p Ubi p L Ufa
(d)Carga de barandas:

. QQ L
n v T[d— T L UFQ
(e)Sobrecarga de uso:

, QQ .,
o omny oL Ufa

Convirtiendo a carga lineak multiplica por el ancho del tiro Ix=1,20 m:
U Cargas actuantes en tiro inclinado

Cargas permanentes =Qp3 t@+as)*Ix + qb
Qp= (205,80+375+100)*1,20 + 50=866,96 kg/m
Carga viva ®)v=qgv*Ix
Qv =300*1,20=360 kg/m
Mayorando las cargas se tiene:
Q= 1, 6* (360+866, 96) =1963, 136 kg/ mal

U Cargasactuantes en descanso:

Cargas permanentes =Qp+H®)*Ix + gb
Qp= (375+100)*1,20 + 50=620 kg/m
Carga viva =Qv=qgv*Ix
Qv=300*1,20=360 kg/m
Mayorando las cargas se tiene:
ga2= 1,6*(360+620)=1568 kg/m

Longitud del tramo inclinado:

0 @® Qz0 d g w Tt M2 P chp Q@
Se analizara la escalera como viga simplemente apoyada para obtener el maximo momento
positivo y como vigdi empotrada para obtener el maximo momento negativo.



Datos:

foc=250 kg/lcmd Y cf=fu/1,5=166,667 kgiclh Y 1, 6 6 6 6 72
fu=5000 kg/crAY §=fu/1,15=4347,82kglcthY 43, 4782 KN/ cm

2,82 m

1,20m

=

-19.64 KN/m

I~

f
-15.68 KN/m
RN

" 2

38.77 KN 3543 KN
. E
z =
T 7T T3 A
&
3
Mo max. (+) = 38,25 KN*m = 3825 kg*m
y 2,82 m 1,20 m
A 7|
-15.68KN/m
NN
-19.64KN/m
'%?"9 ---------------------------- 5)
26.01KN*m -24.61KN*m
39.12KN 35.08KN
*E E
S s
5 ™
g £ 3
% _____ E_ R M ol
i

Mo m&x. (-) = 26,01 KN*m = 2601 kg*m
3.5.6.3. C&culo de armadura longitudinal.

KN/ ¢cm

164
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Base b =1, 20 mYRe2ubrimemo=r=4cm=0,04m
Espesor hf=15 cm =0,15 m Cantouti=d=Hf-r=11cm=0,11m

(1)Considerando el momento maximo positivo Mmax (+):
Mo max. (+) = 38,25 KN*m = 3825 kg*m

Se calcul a el moment o reducido de c¢c8l cul o ¢:
0Q cpygpnm .
0z 0 00 Tmp v Y

pedicZ pu T Zp ohpy=
g = ®B3YL ¥ 4A1B2(Véase tabla 19 en 2.3.3.3.1.1)
Entonces la armadura requerida es:
. TQ:\Q
v Q - v, . P oY
0 1 207 Q7o T X ¥ @ q ez p pod? 00
T o e

01 offtp o

. .. . 0Q .
Y 0iz'Q  ump o ZTGIXLI:&-)GE cwgTt o
Comparado con la armadura minia necesaria para acero de fyk= 500 Mpa:

i © &0z Q2 °Q TdiTTch&deUT&decpﬁm%Q L
~ cmgoa

Q TG'Iﬁ]JXG——QQ

wa

01ip
Se escoge el area mayor:
01 ofitp xa
De tablas de capacidades mecéanicasléraldi0 Armaduras traccionadgmra AH500 y y

=1,15) del libro Hormigén Armado (Tomo ).14va Edicion (2000hénez Montoya se dispone
de la siguiente armadura:

POl Q@ p@aCdi oinwh ©7Y o wod
El programa asigno la siguiente armaduurga capacidathecanica es la siguiente:
WOl TOE  p @ ai QR Ol GQPELEC BT ppHDA
ggizmmyY U = 442, 6 KN
Por tanto, se cumple lo siguiente:

U dispuestaDU calculada manualmente
442,6 KN O 392,048 KN (Cumpl e)

Finalmente, se acepta la armadura dispuesta por el programa.
Se uti luddiaindd npYs ai QR o1 GQMED
(2)Considerando el momento maximo negafidmax ():
Mo max. €) = 26,01 KN*m = 2601 kg*m

Se calcul a el moment o reducido de c¢c8l cul o ¢:
0Q COTEPTT .
70z 0 00 TP TTX L

PCAE pu T ZpQipx—s
e=0, 1075 Y(véase @hlalld1Q2.3.3.3.1.1)
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Entonces la armadura requerida es:

Q pcpﬁwg»—bn
61 1 202Qz3" Tip p @1P G A p B G —— 0
Qq T GWX%_@(

i upxas
N R e T - Q°Q .
Y 0 i27Qw'Q uhp yax ZTthb(SGE Culmmwo
Comparado con la armadura minia necesaria para acero de fyk= 500 Mpa:
L - v v - Q0
Mme@wrQ:Q TNEPCEE pU TWEPQPY—Z" =
_ — cmecwma
Q T O'IﬁlJXC-F—QQ
wa

01ip

Se escoge el area mayor:
O i vl xa
De tablas de capacidades mecéanicas (Tabla 8.10 Armaduras traccipaedd$+500 y ¥y
=1,15) del libro Hormigén Armado (Tomo [).14va Edicion (2000hénez Montoya se dispone
de la siguiente armadura:
PO Q@ pmaCdi ot pa ©7Y ¢ xkgo O
El programa asigné la sigente armadura cuya capacidadcanica es la siguiente
wO®T QR pral Qf QI OOBDLAC 61 xmeod
9gi1ommY U30AE3KN

Por tanto, se cumple lo siguiente:

U dispuestaDU calculada manualmente
307, 3 KN O 255,205 KN (Cumpl e)

Finalmente, se acepta la armaddispuesta por el programa.
Se uti luddiaidd npYs ai QR o1 GQMED
3.5.6.4. Célculo de armadura transversal.

Se debe realizar las siguientes comparaciones
(a)veu> vdY E | hor mi g- n r esi esstuerzo sodante, pdr tantot no sei a me 1
necesita armadura, sin embargo se cologaAs

(b)Vcu<Vd<VasY Se necesita armadura transversal,
e Heresiste solo.
(CVuu<VweY Ninguno de | os casos anteriores, p
transversal de la viga.
(1)Célculo de la contribucién del hormigén (Vcu):
. . ‘. — +...QQ
W WO "QwW 0z Q N Qwimnv ® "Qw ’Q"Qd)'@&—‘(bd
® iU QO 07 Q
Qoo ® p elp @ x @t LRI
Reemplazando valores, la contribucién del hormigoén es:

OOO PR LRILEZPp A& puL T WA
Vcu =8520,6 kg
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(2)Célculo del agotamiento por compresion oblicua de almak (V

k
V,, = 0,30 % fed * b*d — 0,30 * 166,667 mfz * 25cm * 45,50 cm

® 1o TEp chqpxaQ—d%p caideppbd ¢ o mhrdQ
En el caso de lasealeragen el apoyo izquierdo de la estructuraebipotrada se produes
cortanteméximo de disefio

Vrgi= 39,12 KN = 391Xkg
El disefiopertenecal caso(@d YVcu> Vr d Y Elporbisaomlicgtante, sme s i st
embargo, se coloca As:
Vcu >Vrd
8520,6kg >3912KN (Cumple
Entonces, se colomarmadura transversal minima, que corresponde para un immalimado
del=2,82m:
Numero de estribos = Ltramo / Sma
282cm/20cm +1 =15,1 estribo$ 16 estribos
Se usaran 16 estribos de @= 8 mm of2d

Finalmente, es recomendable colocar un emparrillado de retraccién y temperatura, que

corresponde a una armadura minimadfe6mm c/25m.

3.5.6.5. Verificacion de armaduras.
La comparaciéon de valores obtenidos, con los dispuestos por el programa Cypecad (version
2014), se visualiza en las siguientes tablas:

Tabla55. Resumen y comparacion de resultados de armadura de escalera de H°A°®

Armadura
. Armadura calculada .
Escalera den tiroy descanso dispuesta por el
manualmente
programa

Armadura longitudinal superiof 8 @10mm c¢/15 cm | 9 @10mm c/15 cm

Armadura longitudinal inferior| 8 @12mm c/15cm | 9 @12mm c/15 cm

Armadura transversal superiol 16 @8 mmc/20 cm | 17 @8 mm ¢/20 cn

Armadura transversal inferior| 16 @8 mm c¢/20 cm | 17 @8 mm ¢/20 cn
Fuente: Elaboracion propia

Como se observa, las armaduras dispuestas por el programa Ciersazh 2014) son
validas.El planoestructurable laescalera de tA° sedetallaenel ANEXO 13.
3.6.RESULTADOS DEL DISENO ESTRUCTURAL .

Los resultados del dimensionamiento de los elemesgaigtallan erel ANEXO 6.

3.7. ESPECIFICACIONES TECNICAS.

En funcidn ddos planos arquitecténicos, se tiene el siguiente lisiaditenes que comprende
el m- dul o de 0 stroctua deffbloque priactpal.d e | a e
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Tabla56.Listado de actividades

Ne 2
ITEM DESCRIPCION UNIDAD
1 PROVISION Y COLOCACION DE LETRERO DE OBRA Pza
2 LIMPIEZA'Y DESBROCE DE SITIO m?
3 INSTALACION DE FAENAS Glb
4 TRAZADO Y REPLANTEO TOPOGRAFICO Glb
5 EXCAVACION CON MAQUINARIA P/TERRENO SEMI DURO m3
6 EXCAVACION MANUAL P/TERRENO SEMI DURO m3
7 CAPA DE NIVELACION DE HORMIGON POBRE e=10 cm m?3
8 ZAPATA DE H°A° - f 25 MPa m?3
9 RELLENO Y COMPACTADO CON MATERIAL SELECCIONADO m?3
10 CIMIENTO DE H°C® m?3
11 SOBRECIMIENTO DE HA?® - f« 25 MPa m3
12 IMPERMEABILIZACION SOBRECIMIENTOS m?
13 COMPACTACION DE SUELO PARA CONTRAPISO m?
14 EMPEDRADO CON PIEDRAVIANZANA m?
15 CONTRAPISO CON CAPA DE HORMIGON SIMPLE (1:2:4) m?
16 COLUMNA DE H°A° - f« 25 MPa m3
17 VIGA DE H°A° - f 25 MPa m?3
18 ESCALERA DE HA® - f« 25 MPa m?3
19 LOSA ALIVIANADA CON PLA'\SAWF')OFORMO H=20cm- H°® A° f« 25 m2
a

20 MURO INTERIOR DELADRILLO 6H e= 12 cm (1:5) m?
21 MURO EXTERIOR DE LADRILLO 6H e=18cm (1:5) m?
22 ESTRUCTURA METALICA DE CUBIERTA m?
23 CUBIERTA DE CALAMINA GALVANIZADA =~ 2 8 m?
24 CUMBRERA CALAMI NA PLANA m
25 CANALETA DE CALAMI NA "2 m
26 BAJANTE DE CALAMI NA = 28§ m
27 ARMADURA =500 MPa kg

Fuente: Elaboracion propia

Las especificaciones técnicas de los @&mencionadosedetallan en el ANEXO .7

3.8. COMPUTOS METRICOS.

Los codmputos métricmde los itemes listados en 3eétietallanen elANEXO 8.

3.9. ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS.

El presupusto de obra gruesa del proyecto esta en funcibar@gisis de precios unitarios de
las actividades listadas en 3.7 yasuntan erel ANEXO 9.
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3.10.PRESUPUESTO DEL PROYECTO.

El presupuesto de la obra gruesa del proyecto €%.483.860,238Bs. y se adjunta de forma
detallada el ANEXO 10.

3.11. CRONOGRAMA DE ACTIVIDADES.

El cronograma de obra gruesa del proyecto se realizd con el programa Project 2013, y se puede
visualizaren el ANEXO 11

La duracién de las actividades que componen el médulo de obra gauds238 dias.
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CAPITULO I Il

4. APORTE ACADEMICO.

4.1. ANTECEDENTES.

El aporte académico a realizar consiste @amparacion técnica y econémica del disefio

estructural del Centro de Salud Colonia Barredero con base en Anteproyecto de Norma

Boliviana (APNB 1225001) respecto del disefio estructural con base en Norma Boliviana del

Hormigdon Armado (CBHB7).

Se realizar&ste aporte debido a que en la presente gestion se pretende poner en vigencia la

norma mencionada en el disefio de estructuras de hormigén armado en el Estado de Bolivia,

debido a que desde 1987 no se realizado modificacionede la nhorma actualmente eigte.
4.2.OBJETIVOS.

4.2.1. General.

Comparar el dimensionamiento y costo de elementos estructurales de hormigén armado del

proyecto Centro de SaluColonia Barredero en funcién e metodologias y consideraciones

expuestas en la Norma Boliviana del Hormigon adm (CBH 87) y Anteproyecto de Norma

Boliviana (APNB 1225001).

4.2.2. Especificos.

ARealizar un anélisis comparativo econémico del costo de materiales (acero y hormigén) y

mano de obra.

APlantear los métodos de célculo de los elementos estructurales comaoligana, losa

alivianada y zapata aislada de hormigon armado.

ADescribir las diferenc&y similitudes de ambas normes cuanto al disefio de elementos

estructurales presentados en el bloque principal.

ADeterminar con cuél normativa sbtienen disefios gscturalesoptimos.

4.3. ALCANCE.

Se tomaran las siguientes consideraciones en el desarrollo del aporte académico:

A Se disefiaran todos los elementos estructurales del bpsinoepal conbase en APNB
1225001, y las comparaciones a realizar seran respecto del disefio obtenido y desarrollado
en el Capitulo 3.

A Las caracteristicas de resistencia de los materiales que se utilizaran en el disefio estructural

seran las mismas que se utilizarone¢disefio con base en CEH.
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A Se adoptaran los valores de cargas de la normativa APNB 1225002 (Acciones sobre las
estructuras).

4.4, MARCO TEORICO.

4.4.1.Método de disefio.

El disefio en hormigén estructulaks elementos deben dimensionarse paratengan una

resistencia adecuada, utilizando factores de

en el capitulo 9 de APNB 1225001.

La resistencia de disefio @Sn de una estructura o elemento debe ser por lo menos igual a la

resistencia requeridd, calculada a partir de las cargas mayoradas, es decir:
2AOEOOAT AEA AA AEOAdI 2 AOEOOAT AEA

DS 5
Las cargas se definen en un sentido general para incluir ya sea cargasalefstits internos
relacionadostales como momentos, cortasty axiales. De esta manera y en términos

especificos para un elemento sometido por ejemplo a momento, cortante y axial:

DM w

OVh ub

DR u0
Donde | os sub2ndi ces ino i ndi can | as resi st
respectivamente, y | o0os sub2ndices fAuo indica

axial.

Con este método se pueden ajustar los factores de carga para tepgraens diferentes de
incertidumbre pea los diversos tipos de cargeambién puede ajustarse los de resistencia
(flexion, cortante, torsion, etc.)

4.4.2.Cargas.

Las cargas de servicio deben cumplir con los requisitos de la norma APNB 1225002 (Acciones
sobre las estructuras). En el disefio ol&citacionesde viento, las partes integrales de la
estructura debeproporcionarsepara resisti las fuerzas lateralg®tales ycumplir con los
requisitosde la norma nacional especifié®NB 1225003 (Acciones sobre las estructuras
Accion del viento).

4.4.2.1.Sobrecarga de uso.

Las sobrecargas minimas se estableceran de acuesivaddres minimodados en la tabiy

extraida de APNB 1225002 (Acciones sobre las estructuras).
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Tabla57. Sobrecarga de servicio

SOBRECARGA
TIPO DE SERVICIO UNIFORME | CONCENTRADA

KN/m?2 KN
Fabricas
-Manufactura liviana 6 9
-Manufactura pesada 12 14
Garajes
-Para automéviles 2,5 Art. 4.10
-Camiones y 6mnibus Art. 4.10.3
Gimnasios, areas principales y balcone 5
Hospitales

-Salas de Operaciones, laboratorios 3 4,5
-Habitaciones privadas 2 4,5
-Salas 2 4,5
-Corredores en piso superior a planta b 4 4,5
Hoteles (ver usos residenciales)
Instituciones Carcelarias

Celdas 2

Corredores 5

-Lavaderos (5)

-Viviendas 2

-Otros destinos 3

Edificio para Oficinas

-Salas de computacion y archivo se

disefiaran para cargas mayoradas bas 5 9
en el destino previsto salones de entra

corredores

-Oficinas 2,5 9
-Corredores en piso superior a planta b 4 9

Anteproyecto de Norma Boliviana (APNB 12256001
4.4.2.2.Carga de viento.
La norma APNB 1225003 (Acciones sobre las estructétason del viento), tiene por objeto
determinar los procedimientos y los medios para obtener los valores de las accidbnes @so
por el viento sobre las constriones o sus diferentes partksante la etapa de servicio.
Procedimiento analitica Procedimiento general para la evaluacion de la accion del viento
sobre las construcciones.

(1)Se determina la velocidad basicadehto V y el factor de direccionalidad Kd con base en
el articulo 5.3.
(2)Se determina un factor de importancia | de acuerdo con base en el articulo 5.5.
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(3)Se determinan para cada direccién de viento una categoria o categorias de exposicion y los
coeficients de exposicion para presion dinamica Kghp segun corresponda, con base en
el articulo 5.5.

(4)Se determina un factor topografico Kzt con base en el articulo 5.6.

(5)Se determina un factor de efecto de rafaga G o Gf, para estruggidas se toma G = (8

(6)Se determina una clasificacion de cerramiento de acuerdo con base en el articulo 5.7. 7) Se
determina el coeficiente de presion interna GCpi, de acuerdo con el tipo de estructura (véase
capitulos 7, 8, 9, 10 y 11).

(7)Se determina la presion dinamica gghg segun corresponda, con base en el articulo 5.8

gz = 0,613 Kz Kzt Kd V2?1 (%)

(8)Se determinan los coeficientes de presion externa Cp o GCpf, o los coeficientes de fuerza
Cf, segun corresponda, de acuerdo con los capitulos 7, 8, 9, 10, 11.

(9)Se determina la carga de viento de disefio P o F de acuerdo con los capitulos 7, 8, 9 y 10.

El calcdo de la carga deiento, sedetalla en ANEXO 2.

4.4.2.3.Sobrecarga de mantenimiento.

Las cubiertas comunes planas, horizontales o con pendiente y curvas se disefiaran para las
sobrecargas especificadas en la expresion indicada u otras combinaciones de cargas de control
fijadas en los reglamentos especificos de cada material.

. O Th%YY:?
D-nde: 0,58 O L rO 0,96
Lr= sobrecarga de cubierta por metro cuadrado de proyeccion horizontal.en kPa

Los factores de reduccion R R, se determinaran como sigue:

Ri= 1 para2At O 19,0 ne= 1 para F O 4,0
R1=1,27 0,01076 At para 19,0 =% At < 56,0 nd R>=1,27 0,05 Fpara4,0<F<12,0

Ri= 0,6 parad At O 56, 0RR=-m 0,6 para F O 12,0

Donde:

At = Area tributaria en metros cuadrados soportada por cualquier elemento estructural.

Para una cubierta con pendiente: F = 0,12 x pendiente (%) El calculo de la sobrecarga de
cubierta seletalla en eANEXO 12

4.4.2.4.Combinaciones de cargas.

Se resumen los factores de carga especificados en APNB 12P308Tuales se deben aplicar

a cargas muertas calculadas y a las cargas vivas ambientales especificadas en los cddigos o
normas apropiadod.a resistencia requerida U debe ser por lo menos igual al efecto de las

cargas mayoradas en las ecuaciones siguientes.
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Estructura vacia: Uu=140D+F

Estructuracon sobrecargas: U=12D+F+T)+16(L+H)+05(Lr6SOR
Estructura de cubierta: U=12D+16(Lr6S6R)+(1,0L60,80W)
Accion de viento: Uu=12D+10W+10L+05(Lr6SOR)
Accion sismica: Uu=12D+10E+10L+0,2S

Accionde Viento + empujes de suelo: Uu=09D+10W+16H

Accion sismica + empujes de suelo: Uu=09D+10E+16H

Donde:

D = Cargas muertas

E = Efectos de carga producidosr el sismo

F= Cargas debidas al peso y presion de los fluidos con densidades bien definidas y alturas
maéaximas controlables.

H = Cargas debido al peso y empuje del suelo, el agua en el suelo u otros materiales.

Lr = Carga viva de cubierta

R = Carga de lluvia.

T = Efectos acumulados de variacidon de temperatura y fluencia lenta, retraccion, asentamiento

diferencial, y retraccion del hormigdn de retraccion compensada.

U = Resistencia requerida para resistir cargas mayoradas.

W = Cargas poviento

L = Cargas vivas

S = Cargas por nieve

4.4.3.Resistencia de disefio.

La resistencia de disefio proporcionada por un elemento, sus uniones con otros elementos, asi
COMO Sus secciones transversales, en términos de flexion, carga axial, cortanda,\deben

tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo con los requisitos y suposiciones de
esta norma, multiplicada por los factores @ de reduccién de resistencia dados en la siguiente

tabla:

Tabla58. Factores de regtencia
Secciones controladas por traccion 0,9

Secciones controladas por compresiq

a)Elementos con armadura en espira 0,75

b)Otros elementos armados 0,65

Corte y torsion 0,75
Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001

4.4.4.Mdbdulo de elasticidad.

U Mddulo de elasticidad del hormigdn

El médulo de elasticidad, Ec, para el hormigdn puede tomarse para valores dgwenciidos
entre 15 kN/my 25 kN/n?:



175

OH UMzt e QP ORG
Para hormigon de densidad normal, Ec, puede tomarse como:
Ec = 4700 * \[fc" (en MPa)
U Modulo de elasticidad de las armaduras no tesas
El médulo de elasticidad, Es, para el acero de la armadura no pretensada puede tomarse como:
Es=200.000 MPa
4.4.5.Armaduras.
4.4.5.1.Resisencia de disefio de las armaduras.
Los valores de fluencia especificada de la armadura longitudinal no tesa, fy y de la armadura
transversal, fyt usados en los célculos de disefio no deben exceder de 600 MPa, excepto para
aceros de pretensado y para los armaduras transversales en eapiedidas.
4.4.5.2.Cumplimiento de normas.
Las barras de acero corrugado deben cumplir con los requisitos para barras corrugadas de una
de las siguientes normas ASTM A 615M, ASTM A 706M y ASTM A 996M.
Segun la Norma Nacional, las armaduras deben d¢ulmplequisitos de las siguientes Normas
Bolivianas: NB 728, NB 729, NB 730, NB 731 y NB 732.
4.4.5.3.Espaciamiento de armadura.
(a) Barras paralelas: La distancia libre minima entre barras paralelas debe cumplir lo siguiente:

dy,
25 mm
Stmin = 4

3 del tamano maximo del agregado grueso

-
17 Segunda ﬁ
L@ — ®3am. =25 mm

Stmin = 25 mm

o © R @ %.5)
e s R

Separacion libre. minima st

Figura 67. Separacion libre minima entre barras ubicadas en una capa y separacion libre
entre capas de armadura en elementos solicitados a flexion.
Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001

(b)Mdltiples capas de armaduras: Cuando la armadura paralela se coloque en dos o mas capas,
las barras de las capas superiores deben colocarse exactamente sobre las de las capas

inferiores, con una distancia libre entre capas no menor de 25 mm.



176

(c)Elementos canprimidos: En elementos sometidos a compresion, armados con espirales o

estribos, la distancia libre entre barras longitudinales debe cumplir con:

4.4.5.4.Recubrimiento de hormigon para la armadura.
Para el horngdn armado construido en sitiebe poporcionarse un recubrimiento minimo de
hormigdncon base en la siguiente tabla.

Tabla59. Recubrimientos minimos para hormigén armado colocado en obra

Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001
4.4.5.5.Armadura transversal para elementos a compresion.
La armadura transversal de elementos a compresion debe cumplir con las disposiciones
siguientes:
(a) Estribos en columnas: El didmetro de las armaduras transversales debe ser mayor o igual a

6 mm o la cuarta parte ldgiametro maximo de las barras longitudinales comprimidas.

(b) El espaciamiento vertical de los estribos debe cumplir con:
p Q
Yo o @
O EEDWIO'ANE QG @E addé



