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 comparacion con
gestiones pasadas lo que ocasiona que centros de salud existentes no sean suficientes para
satisfacer la atencion médica, dotacion de medicamentos, programas de prevencion, etc. a la
poblacion 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,
situacion que continuara si no se implementa una solucion efectiva 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 afos, la poblacién del area 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 informacion se puede constatar
en la siguiente tabla:

Tabla 1. Poblacién por sexo y area de la provincia Aniceto Arce (censo 2012).

i i Tasa anual de
Provinciay . Area Area crecimiento
Secciones Total | Hombres | Mujeres urbana rural intercensal
2001-2012 (%0)
Prov'”zfcﬁn'ceto 52570 | 27214 | 25356 | 26059 |26511 1,75
Primera Secclon - | 19 960 | 10074 | 9.186 - |19.260 1,13
Padcaya
Segunda Seccion -
Bermejo 33.310 | 17.140 | 16.170 | 26.059 | 7.251 2,12

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:




Tabla 2. Poblacion Rural de Bermejo.

o Tasa anual de
Descripcion Poblacién | Hombres Mujeres N:an,:;:’;ge crecimiento intercensal
2001-2012 (%0)
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 poblacion de la comunidad Barredero, segun estimaciones realizadas por el

INE, se puede observar en la tabla 3.



Tabla 3. Proyecciones de poblacion de Comunidad Barredero

Poblacion (habitantes)
Comunidad Afo
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
construccion de un centro de salud de primer nivel, con internacion, de acuerdo a la Norma
Nacional de Caracterizacion de Establecimientos de Salud de Primer Nivel, dicha
infraestructura se demanda en zonas de proyecto que cuentan con una cantidad de beneficiarios
entre 1.000 y 10.000 habitantes, donde el equipo de salud proporciona atencion intercultural,
integral, ambulatoria e internacion de transito a personas y familias, con pleno desarrollo de la
gestion participativa y control social en salud y cuyas funciones estan orientadas a la promocién
de la salud, prevencién, diagnéstico 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
habitantes de la comunidad.
1.1.2. Formulacion.
El problema del proyecto se formula en una pregunta de investigacion:
e;De qué manera se aplicaran los conocimientos adquiridos y aprendidos en el area de

estructuras que serviran de aporte en el beneficio de la comunidad 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:

» ;De qué manera se puede mejorar la calidad de vida de los habitantes de Colonia Barredero
en el &mbito de la salud?

» ;Como afecta la falta de una infraestructura adecuada destinada a otorgar un servicio de salud
ante el crecimiento de la poblacion de Colonia Barredero en los Gltimos 10 afios?

» ;Como incide la ausencia de un servicio de salud eficiente en el desarrollo social y econémico

en la comunidad Colonia Barredero?



« ¢;Cuales son los factores principales del entorno de la comunidad que generan la necesidad de
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 Bermejo no cuenta con un centro de
salud que logre satisfacer las necesidades de atencion médica de la poblacién que vive
en la comunidad o lugares cercanos, donde se brinde una atencion médica eficiente,
oportuna y se promueva la prevencion y curacion de enfermedades.

|

CAUSA

El crecimiento poblacional de la comunidad ha ocasionado que postas de salud
existentes no sean suficientes para satisfacer la atencion médica, dotacion de
medicamentos, programas de prevencion, etc. en la comunidad, es por este motivo que
se requiere la construccion del proyecto.

EFECTO

La poblacion de la comunidad se ha visto en la necesidad de viajar a otros lugares para
recibir la atencién médica necesaria u optar por una atencién médica privada, situacion
que es desfavorable para la poblacidn de bajos recursos, ademas que debido a la carencia
de este servicio hay un incremento en la aparicion de enfermedades en la comunidad, y
consecuentemente la aparicion de efectos negativos en su desarrollo econémico y social.

|

SOLUCION

La poblacion de Colonia Barredero y el Gobierno Autonomo Municipal de Bermejo han
notado los efectos que trae consigo la situacion actual de la comunidad, lo que impulsa
al desarrollo del proyecto Construccion del Centro de Salud Colonia Barredero.




1.2. OBJETIVOS.
1.2.1. General.

Elaborar el disefio estructural del Centro de Salud Colonia Barredero, aplicando
conocimientos adquiridos en la formacion como estudiante de la carrera de ingenieria civil
con base en las especificaciones de la Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH-87),
para garantizar la resistencia y estabilidad del proyecto y ser parte del desarrollo del proyecto
de ingenieria, que contribuya al mejoramiento de la calidad de vida de los habitantes de la

comunidad.

1.2.2. Especificos.

* Analizar y verificar las caracteristicas del suelo de fundacion del lugar de emplazamiento del
proyecto, con base en el estudio de suelos proporcionado por la entidad responsable del
proyecto.

* Analizar las cargas actuantes en la estructura.

» Desarrollar una adecuada estructuracion de los siguientes elementos estructurales: columnas,
vigas, losa alivianada, zapatas y cubierta metalica.

* Realizar la comprobacién de los resultados de disefio en los elementos mas criticos de la
estructura, para comparar con los resultados obtenidos con el software utilizado.

* Elaborar las especificaciones técnicas, presupuesto, cronograma de ejecucion y planos
estructurales de la obra gruesa del proyecto.

* Determinar el costo y tiempo referencial de la construccién de la obra gruesa del Centro de
Salud Colonia Barredero.

1.3. JUSTIFICACION.

1.3.1. Académica.

Desarrollar y aplicar todos los conocimientos adquiridos 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 disefio estructural del proyecto, que servird de aporte en el

beneficio de la comunidad.

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

odontoldgicos, tres consultorios médicos, farmacia, dos salas de internacion post- parto, dos



enfermerias, sala de parto, sala de pre parto, sala de espera, recepcion, sala de reuniones,
laboratorios, etc.

El disefio se realizara a partir de informacion basica como ubicacion del lugar de
emplazamiento, planos arquitectonicos, estudio de suelos, y topografia de la zona del proyecto
proporcionada por el Gobierno Autonomo Municipal de Bermejo.

Los elementos estructurales que conformaran la estructura seran disefiados en hormigén armado
con base en la Norma Boliviana del Hormigdn Armado (CBH-87), y con ayuda del software
Cypecad (version 2014).

La cubierta serd de calamina galvanizada sostenida por cerchas metalicas.

1.3.3. Social.

El proyecto busca mejorar la calidad de vida de la comunidad Colonia Barredero, brindar un
espacio donde haya disponibilidad inmediata de servicios de salud, equipamiento y una
infraestructura adecuada para que la poblacion pueda ser atendida eficientemente y se promueva
programas de prevencion de enfermedades, programas de nutricion, etc.

De acuerdo con la resolucion técnica instalada en los establecimientos de salud que componen
la red servicios de salud de Bermejo, se presentan deficiencias en la infraestructura de los
establecimientos existentes. En la siguiente tabla se muestra la situacion actual de los

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

Tabla 4. Infraestructuras segun establecimientos de salud

Establecimiento Situacion Propuesta

de salud Real
Puesto de salud | Estado regular, Construccion establecimiento de
azucarero infraestructura reducida salud de primer nivel
Hospital Virgen | Estado regular, Mejoramiento de la estructura actual:
de Chaguaya | infraestructura reducida Conclusion de nueva construccion
Puesto de salud | Estado regular infraestructura| Construccion segunda fase del
San José reducida establecimiento
Puesto de salud | Estado regular, Ampliacion viviendas del personal
Naranjitos infraestructura reducida

Puesto de salud Construccion de

Barredero No es propia ﬁ?\t/aekileumlento de salud de primer
Puesto de salud Construccion segunda fase del
Buen estado o
Arrozales establecimiento
Puesto de salud Construccion de
No es propia establecimiento de salud de primer

central

nivel




Centro de salud Construccion de

Colonia Linares | £5tado regular (re]?\t/aetl)lemmlento de salud de primer
Centro de salud Ampliacién de la infraestructura para

Buen estado

Candado Grande acreditacion de centro de salud

Construccion establecimiento de

salud de primer nivel y

mantenimiento cada 6 meses.

Puesto de salud Estado regular R_efaccién Qe t_echo, camara séptica y

Campo Grande sistema sanitario

Fuente: Plan de Desarrollo Municipal “Bermejo” 2014-2018. Mddulo de Informacion Bésica.
Instituto Nacional de estadistica (Afio 2015)

14. MARCO DE REFERENCIA.
1.4.1. Espacial.

El proyecto se encuentra ubicado en la Comunidad Colonia Barredero (distrito Nro.6 del area

Puesto de salud | Infraestructura reducida no es
21 de diciembre | propia

rural del municipio de Bermejo), en la Segunda Seccion de la Provincia Aniceto Arce, en el
departamento de Tarija.

La ubicacion del proyecto se puede observar en las siguientes figuras:

CHUQUISACA

Segunda Seccion
Provincia Aniceto Arce

Figura 1. Ubicacién del proyecto
Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 2. Ubicacion de Comunidad Barredero
Fuente: Elaboracion propia.

—

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 continuacién en la siguiente tabla:



Tabla 5. Ubicacion geografica del proyecto
Coordenadas geogréaficas

Latitud Longitud
CS 22°36'25.64"S | 64°1510.64"O

Fuente: Elaboracion propia

Punto

1.4.2. Temporal.
La vida util del proyecto sera de 50 afios, 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:

* Recopilar y analizar la informacidn técnica disponible en el Municipio de Bermejo.

* Disefiar todos los elementos que componen la estructura del proyecto.

« Identificar cuales seran los elementos con mayor solicitacion de cargas.

* Diseflar una estructura adecuada, funcional y segura que permita cubrir la demanda de

servicios de salud que requiere la comunidad.

1.5.2. Restricciones y limitaciones.

El proyecto se enfoca principalmente en el disefio estructural del bloque principal del centro de

salud, por lo que se detallan las siguientes consideraciones:

* El proyecto comprenderd exclusivamente el disefio estructural de la infraestructura y
superestructura, elaboracion de planos estructurales y verificaciones correspondientes del
bloque principal. No se disefiaran los demas componentes como la vivienda del sereno,
vivienda del personal, generador eléctrico, garaje cubierto y porteria.

» Se detallaran las especificaciones técnicas, voliumenes de obra, analisis de precios unitarios,
cronograma de ejecucion y presupuesto del modulo de “obra gruesa” del proyecto.

* No se realizara el disefio de las instalaciones eléctricas, sanitarias, de agua potable e instalacién

pluvial, ni se cuantificaran cantidades y costos de estas actividades.
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CAPITULO |
2. FUNDAMENTO TEORICO.

2.1. DISENO ESTRUCTURAL.

El disefio 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 costo de la estructura 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 estructural, el cual consiste en satisfacer los
requisitos de resistencia, estabilidad, rigidez y deflexién 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 vida Util. Se reconoce que una estructura
falla cuando deja de cumplir su funcion de manera adecuada. Las formas de falla pueden ser:
falla de servicio o falla por rotura o inestabilidad?.

Usualmente, los materiales utilizados como componente estructural deben cumplir otro tipo de
funciones, tales como aislacion térmica, aislacion acustica, proteccion de la intemperie,
impermeabilidad, etc.

Otras funciones que cumplen los elementos dentro del disefio estructural estan relacionadas con
los aspectos arquitectonicos, los cuales deben ser integrados dentro del disefio estructural a fin
de obtener el mejor rendimiento de la estructura total.

Para un disefio adecuado se deben tener en cuenta las combinaciones de cargas y en general
cualquier situacion a la cual se pueda ver sometida la estructura disefiada®.

2.1.1. Idealizacion de la estructura.

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

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

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

! Disefio de estructuras. En linea disponible en: https:/civilparaelmundo.com/diseno-estructuras-acero/ (Fecha de consulta
06/03/19)

2 Disefio Estructural. En linea disponible en: https://www.ecured.cu/Disefio_estructural#M.C3.A9 (Fecha de consulta 06/09/17)
3 Disefio Estructural. En linea disponible en: https://es.m.wikipedia.org/wiki/Dise%C3%B1o_estructural. (Fecha de consulta
06/09/17)



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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elementos representan a los componentes estructurales. EI croquis de una estructura idealizada
se llama diagramas de lineas. Consiste en idealizar las caracteristicas de la estructura en
referencia a su forma geométrica, sus conexiones, sus apoyos. Luego se aplicaran al modelo los

procedimientos del andlisis para determinar las solicitaciones. *
2.1.2. Normas de disefio.

2.1.2.1. Hormigon armado.
La norma a utilizar en el disefio de estructuras de hormigon armado serd la Norma Boliviana
del Hormigon Armado CBH-87, actualmente vigente, con el objetivo de conseguir seguridad,

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

2.1.2.2. Estructuras metélicas.
La cubierta serd de calamina galvanizada con armadura metélica y se disefiara con base en la
Instruccion de Acero Estructural (EAE-2011) que es aplicable a elementos de acero estructural

laminados en caliente.

2.1.3. Cargas.

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

impedidas parcial o totalmente, debidas a una misma causa y que aplicadas a una estructura o

elemento estructural son capaces de producir en ella estados tensionales.

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

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

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

a lo largo de la vida util de la estructura, por ejemplo: viento, personas, nieve, etc.

2.1.3.1. Cargas permanentes.

Las acciones permanentes, que se representan por “G” si son concentradas y por “g” si son
repartidas, son las que, con la estructura en servicio, actian en todo momento y son constantes
en posicién y magnitud o presentan, sélo en raras ocasiones, variaciones 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 célculo de los valores caracteristicos de las acciones permanentes se

4 Idealizacion Estructural. En linea disponible en: https://www.scribd.com/doc/74697313/IDEALIZACION-
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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efectla a partir de las dimensiones y masas especificas que correspondan. Para los elementos
de hormigodn se adoptaran las siguientes masas especificas:
Hormigon sin armar ...............oevueiueieeiiiieeieein, 23 KN/m®

Hormigoén armado con cuantias normales..................... 25 KN/m

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 acuerdo con la Norma Basica
de la Edificacion "NBE-AE/88. Acciones en la edificacion™ que se observan en la siguiente
tabla.

Tabla 6. Sobrecargas de uso

Tabla 3.1
Sobrecargas de uso
Uso del elemento SW
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 espectaculo 500
Balcones volados Segln art. 3.5
D. Oficinas y comercios
Locales privados 200
Oficinas pablicas, tiendas 300
Galerias comerciales, escaleras y accesos 400
Locales de almacén Segun su uso
Balcones volados Segun 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: NBE-AE/88. Acciones en la edificacion




2.1.3.3. Sobrecarga de viento.

El viento, de velocidad v (m/s) produce una presion dinamica w (kg/m2) en los puntos donde su

velocidad se anula, de valor: w = v?/16

El viento produce sobre cada elemento superficial de una construccion, tanto orientado a

barlovento como a sotavento, una sobrecarga unitaria p (kg/m2) en la direccion de su normal,

positiva (presion) o negativa (succion), de valor dado por la expresion: p=c*w

Siendo w la presion dinamica del viento y c el coeficiente edlico, positivo para presion, o

negativo para succion, que depende de la configuracién de la construccion, de la posicion del

elemento y el dngulo a de incidencia del viento en la superficie.

Los coeficientes edlicos c1 (barlovento) y c. (sotavento) se presentan en la tabla 7:

Tabla 7. Coeficiente edlico de sobrecarga en una construccion cerrada

Coeficiente edlico de sobrecarga en una construccion cerrada

Corriente Ca

Ca

s
A Viento
A C, v

r_p C: Remanso

Remanso ol N
C.
Coeficiente edlico en:
Situacién
Angulo de incidencia Superficies planas Superficies curvas rugosas Superficies curvas muy lisas
del viento
b A barloventa A A barl A sotavento A barlovento A
€ €2 €3 c4 <3 4
En remanso
80° —0° +038 -0.,4 +0,8 -0,4 +0,8 -04
En corriente
90° +0,8 -0,4 +08 -0,4 +0,8 -04
80° +0,8 -0,4 +0,8 -0,4 +_0.8 ~0.4
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 -08 —0,4
30° +0,2 —-04 -08 -0,4 -1,2 —0,4
20° 0 -0,4 -0,8 -04 -1,6 —-2,0
10° -0,2 -0,4 -08 -0,4 -=2,0 -2,0
0° —0,4 -0,4 -0,4 -0,4 -2,0 -20
Valores i dios pueden interp

Fuente: NBE-AE/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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que las solicitaciones de viento pueden alcanzar durante su vida Util. 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, exposicién 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 metodologia estadistica conducente a la determinacion 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 funcion de distribucidn de los valores maximos alcanzados en una serie
dada de periodos de tiempo, todos de la misma duracion (normalmente se toman periodos de un
afio de duracion), para asi determinar el comportamiento de la distribucion de méaximos
mencionada para tiempos que exceden el intervalo considerado (50 afios en nuestro caso en
particular).

La velocidad basica de viento V que se usa en la determinacidn de las cargas de viento de disefio
sobre edificios y otras estructuras se debe obtener de la tabla 8 (véase capitulo 5.3 de APNB
1225003-1 Acciones sobre las estructuras - Accion del viento), donde se presenta un mapa con
lineas de igual velocidad del viento, dependiendo de la recepcién de los datos de SENAMHI,
con excepcion de lo dispuesto en 2.1.3.3.2.

Tabla 8.Velocidades bésicas del viento en ciudades

Ciudad | V (m/seq)
Cochabamba 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 de Norma Boliviana (1225003-1). Acciones sobre las estructuras -
Accion del viento



15

2.1.3.3.2. Estimacion de las velocidades béasicas de viento a partir de datos climaticos
regionales.

Los datos climaticos regionales se pueden usar en lugar de las velocidades basicas de viento
dadas en las distintas normas solamente cuando la 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) Se han tenido en cuenta la longitud del registro, el error del muestreo, el tiempo promedio,
la altura del anemometro, la calidad de los datos, y la exposicién del terreno.

2.2. ESTUDIOS PREVIOS AL DISENO ESTRUCTURAL.

2.2.1. Estudio de suelos.

El estudio de suelos permite conocer las caracteristicas fisicas y mecanicas del suelo, desde la
secuencia litologica, 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 terreno para definir el tipo y condiciones de cimentacion. El estudio de suelos
permite conocer:

» Las caracteristicas fisicas, quimicas y mecanicas del suelo.

» La composicion estratigrafica, es decir las capas o estratos que componen el suelo.

* Ubicacion de cuerpos de agua (napa freaticas).

* El nivel de fundacion.

« Planificar el disefio y calculo de las fundaciones de la edificacion®.

2.2.2. Levantamiento topografico.

El levantamiento topografico se verifica con el fin de sefialar la configuracion del terreno, para
analizar si es necesario hacer movimientos grandes de suelo; de cualquier manera, es necesario
puntualizar las caracteristicas del terreno de emplazamiento.

2.3. ESTRUCTURAS DE HORMIGON ARMADO.

El hormigén armado es un material de construccién que combina 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/imprescindible-que-empresas-constructoras-realicen-estudio-de-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. Se combina la resistencia a compresion del hormigén, y la
resistencia a traccion del acero, para resistir solicitaciones combinadas en una sola pieza. Las
caracteristicas de calidad exigidas al hormigon se detallan en las Especificaciones Técnicas,
siendo necesario, indicar los datos relativos a su resistencia a compresion, a su consistencia y
al tamafio maximo del arido.

La adherencia entre el hormigon y el acero cumple fundamentalmente dos objetivos: el de
asegurar el anclaje de las barras y el de transmitir las tensiones 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 hormigdn y 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 resultado sigue una curva de distribucion de frecuencias (curva de Gauss), éste es
un valor con un 95 % de probabilidad de ocurrencia.

Se adopta como resistencia caracteristica del hormigon a compresion (fck), a la resistencia que
alcanza el hormigon a los 28 dias. Se emplea como probeta normalizada la cilindrica de 15 cm
de didmetro y 30 cm de altura, curada a una humedad relativa no menor del 95 % y a 20°C +

2°C y rota en estado humedo a los 28 dias de edad.

2.3.1.2. Resistencia a compresion.
Las caracteristicas de resistencia a compresion del hormigon exigido en la norma son las
siguientes:
Resistencia a compresion: La resistencia de proyecto, fck del hormigon, en ningin 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 H12,5 a H25, se emplean, generalmente, en estructuras de edificacion, y los restantes
de la serie encuentran su principal aplicacién en obras importantes de ingenieria y en
prefabricacion.

2.3.1.3. Diagrama tension- deformacién del hormigon.

Si se fija un diagrama tensidon-deformacién apropiado para el hormigén, conocida la
deformacion en una fibra de la seccion queda determinado, univocamente, el valor de la tensién
en dicha fibra.

Se admiten los siguientes diagramas tension- deformacion para el hormigén. En todos ellos se
prescinde la colaboracion del hormigon en traccion, no muy confiable y de escasa importancia.

(a)Diagrama parabola rectangulo de calculo: formado por una parabola de segundo grado y un
segmento rectilineo. El vértice de la pardbola se encuentra en la abscisa 2 por mil
(deformacion de rotura del hormigdn en compresion simple), y el final del tramo rectangular
en la abscisa 3,5 por mil (deformacion de rotura del hormigon en flexion). La ordenada
maxima de este diagrama corresponde a una compresion de 0,85*fcq, siendo fcq la resistencia
minorada o de célculo del hormigdn a compresion®.

ﬂ'[:i'

085 fed |~ 7777 =

Ec

0.0020 00035

Figura 4. Diagrama parabola-rectangulo de célculo del H°
Fuente: Hormigén Armado Tomo | .14va Edicidén-Jiménez Montoya (Afio 2000)

(b) Diagrama rectangular de célculo: formado 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 calculo del hormigén
Fuente: Hormigon Armado Tomo | .14va Edicion-Jiménez Montoya (Afio 2000)

6 Jiménez Montoya P. (2000). Hormigén Armado (Tomo I).14va Edicion. pp. 262. Barcelona, Espaiia: Gustavo
Gili S.A.
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2.3.1.4. Estados limite.
El proceso general de calculo prescrito en la norma a utilizar corresponde al método de los
estados limite. Dicho célculo trata de reducir a un valor, suficientemente bajo, la probabilidad,
siempre existente, de que sean alcanzados una serie de estados limites entendiendo como tales
aquellos estados o situaciones de la estructura o de una parte de la misma, tales que, de
alcanzarse ponen la estructura fuera de servicio.
El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite, consiste en deducir, por una
parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura correspondiente a la situacion limite en
estudio. Comparando estas dos magnitudes, siempre que las acciones exteriores produzcan un
efecto inferior a la respuesta correspondiente al estado limite, podra afirmarse que esta
asegurado el comportamiento de la estructura frente a tal estado limite.
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 limite en estudio, a
partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de los materiales.
3° El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion:

Rd>Sd
Donde:
Sd = Valor de célculo de la solicitacion actuante.

Rd = Valor de calculo de la resistencia de la estructura.

En los métodos de calculo desarrollados en la norma CBH-87, la seguridad se introduce a través
de coeficientes: dos de minoracién (de resistencia del hormigon y de resistencia de acero) y
otros de ponderacién de las cargas y acciones en general.

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados limites
Gltimos, son los siguientes:

-Coeficiente de minoracion del acero.............coovviviiiiiiiiiiiiiinnn.nn. ys=1,15
-Coeficiente de minoracion del hormigon................coooiiiiiiiiiiin. vs = 1,50

-Coeficiente de ponderacién de las acciones:
e de efecto desfavorable............ooooiiiiiiiiiiii vfg =vyfq=1,60
e de efecto favorable permanente...............cooeviiiiiiiiiiiiii vfg =0,90
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e de efecto favorable variable...................coooiiiiiiie Y = 0

Los valores de los coeficientes de minoracion para el acero y el hormigon y de ponderacion
para las acciones segun el nivel de control adoptado y los dafios previsibles, se establecen en
las tablas 9 y 10. Los valores de los coeficientes de seguridad adoptados y los niveles supuestos
de control de la ejecucion deben figurar explicitamente en los planos.

Tabla 9. Estados limites tltimos - Coeficientes de minoracion de la resistencia

Nivel de
Material Coeficiente bésico Correccion
control
Reducido + 0,05
Acero vs=1,15 Normal 0
Intenso - 0,05
Reducido (1) +0,20
Hormigén v=1,50 Normal 0
Intenso (2) -0,10
En el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la resistencia del proyecto del hormigén debera,
ademas, minorarse en un 10 %.
(1) No se adoptara en el calculo una resistencia de proyecto del hormigdn mayor de 15 MPa.
(2) En especial, para hormigones destinados a elementos prefabricados en instalacion industrial con
control a nivel intenso.

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

Tabla 10. Estados limites Gltimos - Coeficientes de ponderacion de las acciones

Coeficiente bésico Nivel de cor_lt_rol y dafios Correccion
previsibles
Nivel de Reducido +0,20
control en la Normal 0
ejecucion Intenso -0,10
Minimos y
Yf=1,60 Dafios exclusivamente -0,10
previsibles en materiales
caso de Medios 0
accidente - Muy 40,20
importantes

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

2.3.1.5. Hipotesis de carga mas desfavorable.

Para determinar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procedera de la siguiente forma partiendo de las acciones de calculo deducidas segun el punto
7.4.1 de la Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87.

Para cada estado limite de que se trate, se consideraran las hipotesis de carga que a continuacion
se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas desfavorable, excepcion hecha de la
Hipotesis 111, que solo se utilizara en las comprobaciones relativas de los estados limites tltimos.
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En cada hipdtesis, deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones cuya actuacion
simultanea sea compatible.

Hipotesis I: yrg* G + yrg* Q
Hipotesis 11: 0,9(yfg* G + yrg* Q) + 0.9%yrgx W
Hipdtesis 111: 0,8(yfg * G + yrg* Qeq) + 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 indirectas con carécter variable, excepto las sismicas.
Qeq = Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno mas las
acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W = Valor caracteristico de la carga de viento
Weq = Valor caracteristico de la carga de viento durante la accidn sismica, en general se tomara
Weq =0
Feq = Valor caracteristico de la accion sismica.
2.3.1.6. Dominios de deformacion.

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

Las deformaciones limites de las secciones, segun la naturaleza de la solicitacion, conducen a
admitir los siguientes dominios:

Dominio 1: Traccion simple o compuesta: toda la seccidon esta 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
hormigon no alcanza la deformacion de rotura por flexion. Las rectas de deformacion, giran
alrededor del punto A.

Dominio 3: Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion todavia es
aprovechada al méximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,
correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigoén: ¢y = 3,5 por mil.

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

Dominio 4: Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacion giran alrededor del punto
B.
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El alargamiento de la armadura més traccionada esta comprendido entre €y y 0 y el hormigdn
alcanza la deformacion maxima del 3,5 por mil.

Dominio 4.a: Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una pequefia
zona de hormigon en traccidn. Las rectas de deformacidn, giran alrededor del punto B.
Dominio 5: Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresion. Las
rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta correspondiente a la

deformacion de rotura del hormigon por compresion gy = 2 por mil.

- +€
- e e
€¢_0,0035 -0,0020 0,0100
3 NN @
’ ®
A
g " d
I h
A
0,0100 s
8C -0,0020 X = posicidn del eje neutro

en valor absoluto |
Figura 6. Dominios de deformacién
Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

2.3.2. Armadura de acero.

2.3.2.1. Resistencia caracteristica de acero.

La resistencia caracteristica de acero fyk se define como el cuantil 5% del limite eléstico en
traccion. Los aspectos mas importantes de la norma en cuanto a este material se los detalla a
continuacion:

a) ACERO

Las armaduras seran de acero y estaran constituidas por: barras corrugadas y mallas electro
soldadas.

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

que estaran de acuerdo con las prescripciones de la tabla 11.
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Tabla 11. Barras corrugadas - Caracteristicas mecanicas minimas garantizadas

L Alargamiento de Relacion
Clase | Limite eldstico | CA2rga unitaria rotura, en % sobre fs/fy, en
Designacién (1) de fy, en MPa no gg;t:;':nr:;lzg 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 Hormigén Armado CBH-87
De la tabla 11 se 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 ACERO

Afin de no usar aceros de resistencia muy alta con hormigones de baja resistencia, la resistencia
de proyecto del hormigdn fck, no serd menor que la indicada en la tabla siguiente, en funcién
del tipo de acero.

Tabla 12. Resistencia del hormigdn en funcion del tipo de acero

Tipo de Solicitacion Valor minimo de la resistencia de proyecto | Tipo de
acero del hormigon a los 28 dias, fck, en MPa hormigon
AH215L Estatica 125 H12,5
Estatica 15 H 15
AH 400 Dinamica 20 H 20
Estatica 17,5 H 17,5
AH 500 Dindmica 20 H 20
Estatica 20 H 20
AH 600 Dindmica 20 H 20

Fuente: Norma Boliviana de Hormigdn Armado CBH-87
2.3.2.2. Caracteristicas Geométricas.
Los diametros nominales en milimetros de las barras corrugadas que se utilizan en el proyecto
y construccién de obras de hormigon armado, seran exclusivamente los siguientes, con las areas

en cm?.
Tabla 13. Diametros comerciales del acero
Di(é:;”n‘:;m 4 6 8| 10 12| 16| 20 25 32 40 50
é:ﬁf) 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 CBH-87



23

2.3.2.3. Diagrama tension-deformacion del acero.

La tension en cualquier armadura se obtiene, a partir de la deformacion de la fibra
correspondiente, mediante el diagrama tension-deformacion de calculo del acero empleado.
Los diagramas tension- deformacion de calculo de los aceros se obtienen a partir de los
correspondientes diagramas caracteristicos, mediante una afinidad efectuada paralelamente a la
recta de Hooke, de razon 1/ys, siendo ys el coeficiente de seguridad del acero.

Como diagramas caracteristicos del acero de dureza natural empleado en hormigon armado, se
adoptan el que se indica a continuacion. Se admite como modulo de deformacion longitudinal
el valor Es = 2:10° N/mm?’,

(a) Para los aceros de dureza natural se admite un diagrama birrectilineo, formado por una recta
de Hooke, y un segmento horizontal cuya ordenada 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 tension-deformacion del acero de dureza natural.
Fuente: Hormigdn Armado Tomo | .14va Edicion Jiménez Montoya (Afio 2000)

7 Jiménez Montoya P. (2000). Hormigén Armado (Tomo I).14va Edicion. pp. 263. Barcelona, Espafia: 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 basa en la 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 secciones en las cuales la armadura esté solicitada a las tensiones maximas

Los anclajes extremos de las barras se hacen por gancho, patilla, prolongacion recta, o cualquier
otro procedimiento garantizado por la experiencia y que sea capaz de asegurar la transmision
de esfuerzos al hormigon, sin peligro para éste.

Las formulas que se utilizan para calcular la longitud de anclaje por prolongacién 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 célculo estructural (donde el esfuerzo de las barras no llega a la tensién de
calculo) podemos recalcular el tamafio del anclaje en funcion de la relaciéon 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 hormigén a
compresion.

Ib; = Es el tamafio minimo para la transmision de la fuerza de célculo al hormigon.

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

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

Para aceros corrugados:
lb/3
by =1b—Alb = (Ib —100) =1 100
15cm
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El tipo de anclaje empleado en los estribos no debe provocar un riesgo de hendimiento o
desconchado del hormigdn 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 se admiten para
barras corrugadas.

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:

* 5@ 0 50 mm, a continuacion de un arco de circulo de 135° 0 mas.
* 100 0 70 mm, a continuacién de un 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 sera resistida por
el gancho. Se adoptan las siguientes consideraciones para ganchos y patillas normales:

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

En barras corrugadas, la patilla normal se forma con didmetros interiores iguales a 7@ y
prolongaciones rectas de 2@.

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

el interior de la pieza®.

8 Jiménez Montoya P. (1991). Hormigén Armado (Tomo 1).13va Edicién. pp. 176. Barcelona, Espafia:
Gustavo Gili S.A.
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Figura 8. Diversos tipos de anclajes de barras
Fuente: Hormigén Armado Tomo | .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 largo, cuando se tiene una
pieza estructural de un mayor tamafio es necesario hacer un empalme para cubrir las
solicitaciones determinadas en los diagramas. Otras veces se dispone en obra de un pedazo
de armadura que se puede reutilizar junto con las otras armaduras respetando las longitudes
de empalme. Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.

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

empalmadas no rebase 0,10 mm.

2.3.2.5.1. Empalme por traslapo.

Es el tipo de empalme mas comdn. No es utilizado en barras de acero cuyo didmetro sea mayor
a 25 mm y explicitamente esté prohibido utilizarlo en tirantes.

La idea basica es transferir esfuerzo de una barra a la otra por medio de la adherencia en una
longitud igual a la de anclaje, corregida por un coeficiente ¥ que lleva en cuenta la cantidad
de barras traccionadas empalmadas en la misma region.

La ecuacion para determinar el empalme por traslapo o solape es: lv =1 * lb
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Con ganchos, para aceros corrugados

20cm
lv:(zp*lb—IOﬂ)Z[ 100 ]

0,5 lb,
Donde:

¥ = Coeficiente que multiplica el largo de anclaje rectilineo depende de los siguientes
factores:

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e Ellargo del empalme también depende de la distancia “a” que es la distancia entre ejes.
¢ De las barras empalmadas en la misma seccion transversal.

e La distancia “b” de la distancia de la barra externa empalmada hasta la parte de la pieza.

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

| el Pl ol Pl |
| Sl

ol il e ol . | ———

r v y
Figura 9. Empalme de barras
Fuente: Elaboracion propia

Tabla 14. Valores del coeficiente y
Porcentaje maximo de barras

empalme
a b 20% | 25% | 33% | 50% | >50%
a<100 | b<50 1,2 14 1,6 1,8 2
a>100  b>50 1 1 1,2 1,3 1,4
Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

Distancia

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

Existen varios tipos de empalmes, pero s6lo nos limitamos a explicar el tipo de empalme por
traslape porque es el mas utilizado en este proyecto.

Para poder asegurar la transmision del esfuerzo de una barra de acero a otra, es fundamental que
el espesor del hormigdn que exista alrededor del empalme sea lo suficiente grande. El valor
minimo que recomienda la Norma Boliviana de Hormigdon Armado para ese espesor es dos

veces el didametro de las barras.
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2.3.2.6. Distancia a los paramentos.

Se denomina recubrimiento geomeétrico de una barra a la distancia libre entre su superficie y el

paramento mas proximo de la pieza. El objeto del recubrimiento es proteger las armaduras tanto

de la corrosion 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 superficie lateral de una barray el paramento mas proximo de la pieza sera 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, se partira del diametro
equivalente gn (véase capitulo 12.5.2 de CBH-87).

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

Tabla 15. Recubrimientos minimos, en mm

Valores Bésicos Correcciones para
Condiciones Ambientales Hormigon
Armaduras Losas o H12,5 | H40
No | Moderadamente Severas Senmblgg ala Laminas 115 H45
severas severas corrosion H17,5 | H50
H20 | H55
15 25 35 10 -5 5 -5

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
Tabla 16. Recubrimientos minimos

Recubrimientos minimos
Para losas y paredes en el interior de los edificios 1,5cm
Para losas y paredes al aire libre 1,5cm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 1,5cm
Para vigas y pilares al aire libre 2,0cm
Para piezas en contacto con el suelo 3,0cm
Para hormig6n en un medio fuertemente agresivo 4,0 cm

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87
(c)En las estructuras prefabricadas bajo riguroso control, y siempre que la resistencia
caracteristica del hormigon sea superior a 25 MPa, podra omitirse la limitacion del parrafo

(@), relativa al tamafio maximo del arido y reducirse en 5 mm los valores del parrafo (b).
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(d)La distancia libre entre las armaduras exteriores y las paredes del encofrado no sera mayor
de 4 cm, pudiendo prescindirse de esta limitacion en elementos enterrados si se construye
previamente una capa de regularizacion; en los hormigonados con técnicas especiales y en
aquellos en los que la armadura trabaje exclusivamente a compresion y presente un riesgo
despreciable frente a incendios.

(e)La distancia libre de los pardmetros a las barras dobladas no sera inferior a dos diametros,
medida en direccion perpendicular al plano de la curva.

(f) Los elementos de cimentacion que vayan a estar sometidos a la accion de aguas subterraneas
deberéan protegerse superficialmente con una impermeabilizacion adecuada para evitar la

corrosion de las armaduras.
2.3.2.7. Disposiciones de las armaduras.

2.3.2.7.1. Distancia entre barras.

Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado deben de
tener separaciones minimas, para permitir que la colocacion y compactacion del hormigon
pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden vacios. Las normas de los distintos
paises preconizan valores coincidentes con los que se indican continuacion.

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

* Dos centimetros

* El diametro de la barra méas gruesa

* 1,2 veces el tamafio maximo del arido.

La distancia vertical libre ente dos barras consecutivas debe ser igual 0 mayor que el mayor de
los dos valores siguientes:

* Dos centimetros

* El didmetro de la barra mas gruesa

En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse dos barras de la armadura principal
en contacto, una sobre otra, siempre que sean de adherencia mejorada.

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

principal en contacto, siempre que sean de adherencia mejorada. Tanto en este caso como en el
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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 geometricas minimas.

En la tabla 17 se indican los valores de las cuantias geomeétricas minimas de armaduras, que
deben disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en funcion del tipo de
acero utilizado.

Tabla 17. Cuantias geométricas minimas referidas a la seccion total del hormigdn, en tanto por mil
Elemento Posicion | AH215L AH 400 AH 500 AH 600

Pilares (*) 8 6 5 4
Losa (**) 2 1,8 15 1,4
Vigas (***) 5 3,3 2,8 2,3
Horizontal 2,5 2 1,6 1.4

Muros (****)

Vertical 1,5 1,2 0,9 0,8
Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

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 Hormigon Armado.

2.3.3.1. Vigas de H °A°.

Las vigas son elementos estructurales lineales sometidos esencialmente a esfuerzos de flexion,
con fibras comprimidas y traccionadas. Las vigas se calculan de acuerdo a las hipotesis basicas
en secciones sometidas a esfuerzos normales (véase 8.1 de CBH-87) a partir de los valores de
calculo de las resistencias de los materiales y de los valores mayorados de las cargas y demas
acciones.

Antes de detallar como se proceden con los calculos, deberan realizarse las comprobaciones
especificadas en cuanto al valor minimo de la resistencia del hormigdn (véase 2.3.1.2) y a la
resistencia minima del hormigon en funcion de la calidad del acero (véase 2.3.2.1)

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

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

9 Jiménez Montoya P. (1991). Hormigén Armado. 13va Edicidn. pp. (172). Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A.



31

s+ Ef

F A
| A
LA e vy A
A
A : A

Figura 10. Disposicion de armadura longitudinal y transversal en vigas
Fuente: Hormigdn Armado (Tomo 1) 13va Edicion. pp.171 - P. Jiménez Montoya

2.3.3.1.1. Armadura longitudinal de vigas rectangulares.

El procedimiento de célculo es el siguiente:

(1)Inicialmente se realiza un pre-dimensionamiento, es decir un procedimiento previo al calculo
del 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 comprobacion y reajuste de las dimensiones definitivas de las secciones.
En el pre-dimensionamiento se usa diferentes valores en funcion de la longitud del elemento
y de algunos criterios se han llegado a tomar rangos usuales para dimensionar vigas de

marcos de hormigon que presentan resultados aceptables®®. Estos rangos son:

l l h 2h
=>h2> ; =<b<—

10 14 2 3

Donde:

I= Longitud no apoyada de la viga.

h= Altura de la viga.

b= Base de la viga.

(2)Se calcula la distancia del borde méas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
mas traccionada (también llamado “canto atil”-> d = H — d1)

(3)Se determina el momento de calculo o momento mayorado (Md):

Md = Mmax* V4
Donde:

vi= Coeficiente de seguridad de ponderacion de las acciones o solicitaciones (véase Tabla 9).

10 Dimensionamiento de vigas de hormigén. En linea disponible en:
http://www.google.com/amp/s/comunidadingenieria.com/2016/10/09/primera-entrada-dimen-vigas/amp/ _(Fecha
de consulta 19/02/19)
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(4)Se determina el momento reducido (pq):

Md
T b * A2 % fog
Donde:
bw = Ancho de la viga
d = Canto util

fca = Resistencia de calculo del hormigon (fed= fek/ys).
(5) Se verifica si la seccion requiere armadura a compresion.
Se compara el valor obtenido en (4) con el momento reducido limite wim (vVéase tabla 18).

pd> piim —Se necesita armadura de compresion y traccion.
wd < wim — No se necesita armadura de compresion.

Tabla 18. Valores limite (Calculados con ys=1,15)
fy (kp/cm?) | 2200 | 2400 4000 4200 4600 5000
fya (kp/cm?) | 1910 | 2090 3480 3650 4000 4350
€ 1im 0,793| 0,779 0,679 0,668 0,648 0,628
K lim 0,366 | 0,362 0,335 0,332 0,326 0,319
O lim 0,546| 0,536 0,467 0,460 0,446 0,432
Fuente: Hormigdn Armado (Tomo I). Pp 284. 13va Edicidén-Jiménez Montoya.

»  Siel momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite (pa< uim), 1a pieza
no necesita armadura de compresion, por tanto, se debera disponer de una armadura que
soporte los esfuerzos de traccion la cual corresponde al mayor valor de las siguientes

expresiones:
fecd 0,04 xbw=dx*fcd

. AS..
fyd 0 omin fyd

As = wg * bw * d *
Donde:

As = Area de la armadura a traccion.

fya =Resistencia de calculo del acero. (fcd= fdk/ys)

os= Cuantia mecanica, en funcion al valor de pq (\Véase tabla 19).

As min= Area minima de la armadura a traccion. (Véase apartado 8.1.7.1 de CBH-87)
s min = Cuantia geométrica minima (véase tabla 20).

Se debe aclarar que para el calculo practico de secciones rectangulares se ha establecido la tabla
universal de célculo (véase tabla 19) que facilita notablemente, la resolucion de los problemas
mas comunes en el dimensionamiento de elementos y es la tabla que se utilizard 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 de equilibrio 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 sido esquematizados en la figura 6 (véase 2.3.1.6). Las
caracteristicas de cada dominio se explican en 2.3.1.6 con el objetivo de detallar la base teorica
del uso de la tabla universal de calculo para flexion simple o compuesta.

Con relacion a la tabla 19, se incluiran las expresiones que correlacionan los parametros &, ,
A, uy o en los dominios 2,3 y 4, que permiten el calculo de los valores tabulados.

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

*Cuando: 0<€< 0,1667 — 62=0; es decir no se requiere armadura de compresion (w2=0)

0=0—w;+Wx*¥ ..(1)

Mu =0 + (lp*g)*(l—l*g) ..(2)

B= brdx*fcdxd

Los valores de W y A que cuantifican el area y la posicion del centro de gravedad del diagrama
de compresiones del hormigon se calculan con las siguientes ecuaciones para secciones que
estan en el Dominio 2:

Top 10+ (§) 8-
Y = 0,85 * 1z *(6— 1-¢ > ..(3) ; AZW - (4)
*Cuando: 0,1667< £ < 0,259 — oo=fyq:
0= w; —w;+ W =) ...(5)

p= = —w(l- d) + WD (1=A%D)  ..6)

Los valores de ¥ y A que cuantifican el area y la posicion del centro de gravedad del diagrama
de compresiones del hormigdn se calculan con las siguientes ecuaciones para secciones que
estan en el Dominio 2:

L10x(®) 10+@®), (3,10+C) _
PR i S =[1_E Sl v/ ®)
10 = (¥) 10 * (¥) 10+ (§)
3% -t 2 * T—¢ *(3* T—¢ —2>

Las ecuaciones de compatibilidad de las deformaciones en funcion a la profundidad del eje
neutro son:
€s2 _ €s1 EC
E-d, 1-¢ ¢
(2)DOMINIO 3: (0,259 d < x < x lim)
0= w, —w;+(06881x%) ..(10)

=w, (1= d,) + (0,6881+%) *(1—0416*%) ..(11)

_ Mu
K= hwdz«fed
Si (ud > wim =0,319) es necesario disponer de armadura a compresion As;, por tanto el valor de
cuantia de acero w2 se lo obtiene con las siguientes expresiones:
_ Ha=0319
(1-d3)
w, = w, +0,4321 ..(13)

W2 ..(12)
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(3) DOMINIO 4: (x lim< x <d) —( &lim < &< 1)
0= w, —wl*f"Tld+(o,6881*§) ..(14)

_ Mu
" bxd?xfcd

Si (ud > im =0,319) es necesario disponer de armadura a compresion As, por tanto el valor de
cuantia de acero m2 Se |0 obtiene con las siguientes expresiones:

_ pa—0,319
Wy = —(1_ ) (16)

w, = w, +0,4321 ...(17)
Debe observarse que en los dominios 2,3, y 4 (Flexién simple 6 compuesta), el momento
reducido u y las cuantias mecdnicas w1y w2 estan referidas al canto atil d, y tienen los
siguientes significados:

I =w,(1— dy) + (0,6881%E) %(1—0416*%) ..(15)

oIS _Asixfyd 0 Us_ Asxfyd o Mu
YT Uc T brdrfed 2T Uc brdwfed ' M T hxd?«fed
'f:g ; (f2=72 ; Mu=Nux e

Donde:

&=Profundidad relativa del eje neutro (coeficiente sin dimensiones).

x=distancia al eje neutro a la fibra m&s comprimida o menos traccionada.

pu= Momento reducido o relativo.

»= Cuantia mecanica.

d»>=Distancia de la fibra mas comprimida de hormigon al c.g. de la armadura de compresion.
d>=Coeficiente de variacion.

d=canto util de la seccion.

b=Ancho de la seccion.

Ac= Area de la seccion de hormigén.

Mu=Momento flector ultimo

fyd= Resistencia de célculo del acero

fcd= Resistencia de calculo del acero

Nu=Esfuerzo Normal de agotamiento

ei=Excentricidad de Nu referida a la armadura As:

Asi=Area de la seccion de la armadura més traccionada o menos comprimida.

As;=Area de la seccion de la armadura méas comprimida o menos traccionada.

Ww*x * fcd=Area del segmento de compresiones

A*x=Distancia del centro de gravedad del segmento de compresiones a la fibra mas comprimida
W A=Coeficientes adimensionales.



Tabla 19. 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: Hormigon Armado.14va Edicion. pp. 278- P. Jiménez Montoya.

35
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Tabla 20. Cuantias geométricas minimas (Referidas a la seccion total del hormigon)

ELEMENTO ESTRUCTURAL AE-22 I AE-42 || AE-50 | AE-60
Soportes - Armadura total 0.008 0.006 0.005 0.004
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 CBH-87
> Si el momento reducido de célculo es mayor al momento reducido limite (pg> im), Se

debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de compresion (Asy).

fcd fcd
AS; = wgy ¥ by, *d x— ; AS; = wg1 * by, *d * —
fyd yd
Ha—Hiim
Wsr = d, ; Ws1 = Wsiim T Ws ; dy=dy
T d

Donde:

ws1= Cuantia mecénica para la armadura de traccion.

ws2= Cuantia mecanica para la armadura de compresion.

os 1im= Valor limite de cuantia (véase tabla 19).

d;= Recubrimiento mecénico.

d>=Distancia de la fibra mas comprimida del hormigdn, 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 hormigén frente a
esfuerzos cortantes, se establece un método general de calculo, llamado “regla de cosido”. La
regla de cosido a la que se hace referencia, no es mas que una generalizacion del método de las
bielas y tirantes de Ritter-Morsch, que proporciona resultados que se sitian del lado de la
seguridad respecto a los deducidos experimentalmente. Por ello, dado que existe un numero
suficientemente grande de tales resultados experimentales como para permitir, de forma segura,
deducir métodos de calculo con los que se consigue aprovechar mejor la capacidad resistente
de los elementos estructurales ensayados, tales métodos se proponen en la Norma CBH-87,
como métodos particulares de célculo.

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, las armaduras
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 momentos flectores, se doblan y
suben hasta la cabeza comprimida donde se la ancla.

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 consideran como elementos lineales aquellos 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 comprobaciones relativas al estado limite de
agotamiento por esfuerzo cortante pueden llevarse a cabo a partir del esfuerzo cortante real de
calculo 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 seccion
de la resultante de tensiones normales tanto de traccion como de compresion sobre las fibras
longitudinales de hormigdn.

COMPROBACIONES QUE HAY QUE REALIZAR: El estado limite de agotamiento por
esfuerzo cortante puede alcanzarse ya sea por agotarse la resistencia a compresién oblicua del
alma o por agotarse su resistencia a traccion oblicua. En consecuencia es necesario comprobar
que se cumple simultaneamente.
(a) Obtencion de Vui: El esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del

hormigoén del alma, se deduce de la siguiente expresion:

Vu1=0,30 % fea*x (1 +cotg a)*d <045+ feax b xd
En el caso de armadura transversal formada por estribos normales al eje de la pieza, dicha
expresion se reduce a:
Vur=0,30 * fea* b *d
Esta comprobacion no se exige en el eje del apoyo, sino en su borde.

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

Vie=Vsu—Vcu

Donde:
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V/su = Contribucion de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo cortante

en el estado limite dltimo siendo:

As
Vsu=?*0,90*fyd*d
Vcu = Contribucidn del hormigon a la resistencia a esfuerzo cortante, en estado ultimo. En

general se tomara:

Veu = fev x by, *d ;0 fev=050%*fea (fea en—~2

cm?
Donde:
d = Canto util de la seccion.
bw = Ancho del alma de la viga.
fcv = Resistencia virtual del calculo del hormigdn a esfuerzo cortante dada en kg/cm?

La comprobacion correspondiente a Vu, se efectuara para una seccion situada a una
distancia del borde del apoyo directo igual al canto til de la pieza hacia el centro de la luz
y la armadura necesaria que resulte se llevara hasta el apoyo.
DISPOSICIONES RELATIVAS A LAS ARMADURAS TRANSVERSALES
La separacion St entre cercos o estribos debera cumplir las condiciones:
<30cm
S¢ {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 méaximo de las barras longitudinales comprimidas.
La separacion “s”, entre estribos, no debe sobrepasar a la menor de las tres cantidades
siguientes:
» 12 veces el diametro minimo de las barras longitudinales

» La menor dimension del nucleo de la seccion, limitado por el borde exterior de la armadura
transversal

* 300 mm

En todos los casos se prolongara la colocacion de cercos y estribos en una longitud igual al
medio canto de la pieza mas alla de la seccion en que teéricamente 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.

ASpin = 0,02 % b, * S *}c—;:l
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PROCEDIMIENTO DE CALCULO

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

k k
fc; fydzfy

c s

fcd =

(2) Se determina el esfuerzo cortante de céalculo Vd, el esfuerzo cortante resistente del
hormigon Vcu y el esfuerzo cortante de agotamiento por comprension oblicua del hormigon
del alma Vu:

k
Vd = ypxV ; Veu = fcv by, xd ; fev =050 % +/fra (fea en—gz)
cm

Vi1 = 0,30 % feg * by, * d
(3)Se realizan las siguientes comparaciones:

CASO 1— Vd < Vcu — El refuerzo transversal corresponde el a&rea minima (Amin), debido a
que el H’ resiste satisfactoriamente el esfuerzo cortante.

CASO 2— Vcu<Vd< Vy1— Se calcula As y Asmin Y Se escoge el valor mayor.

CASO 3— V2 >Vy1 — Ninguno de los casos anteriores, por tanto se debe aumentar la seccion
transversal de la viga.

(4)Se calcula el area transversal requerida:

CASO 1: As, i, = 0,02 % by, * S * Jf—y‘;
CASO 2: Se escoge el valor mayor de las siguientes expresiones:
Vsu=V,, —Vcu
Asmin=0,02*bw*5*fc—d ; As:&
fya 0,90 x d * fq

El area de armadura encontrada es para todas las piernas que tiene el estribo, por lo tanto si
se quiere encontrar el &rea para una pierna se debe dividir el area encontrada entre el nimero
de piernas, por ejemplo para 2 piernas: As=Ag/2.
2.3.3.2. Columnas de H® A°.
Las columnas son elementos estructurales generalmente de hormigén armado donde el esfuerzo
principal es el normal. Su funcidn principal es absorber los esfuerzos de la estructura y
transmitirlos a la cimentacion. Su forma comun es la cuadrada y la rectangular. La armadura
estd 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 longitudinal y absorber los esfuerzos cortantes.
Sus distintas secciones transversales pueden estar sometidas a compresion simple, compresion

compuesta o flexién compuesta.
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Figura 11. Disposicion de armaduras longitudinal y transversal en columnas
Fuente: Hormigdn Armado (Tomo 1) 13va Edicién. Pp.171- P. Jiménez Montoya.

7
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2.3.3.2.1. Compresion Simple.

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacion exterior es un esfuerzo
normal “N” que acttia en el baricentro pléstico de la seccion. En la practica es muy dificil que
se presente una compresion simple, dada la incertidumbre del punto de aplicacion del esfuerzo
normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas recomiendan que las piezas sometidas a
compresion se calculen con una excentricidad minima accidental, o bien que se aumenten
convenientemente los coeficientes de seguridad.

2.3.3.2.2. Traslacionalidad 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
intraslacional aquel en el que el desplazamiento relativo A entre plantas consecutivas pueda

ser considerado como inapreciable.

= 7777

Figura 12. Influencia de la traslacionalidad en una columna
Fuente: Apuntes de Hormigdn Armado adaptado a la Instruccion Espafiola (EHE-08)

40
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Como puede observarse en la figura 12, este desplazamiento A, muy sensible a los efectos de

segundo orden puede incrementar los esfuerzos flectores en base y cabeza de soportes. Si la

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 consideracion como intraslacionales obliga a definir un umbral de desplazamientos laterales

por debajo del cual esta hipotesis puede ser considerada valida.

La norma CBH-87 da las siguientes definiciones de estructura intraslacional y traslacional:

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

» Estructuras traslacionales aquellas cuyos nudos, bajo solicitaciones de calculo, presentan
desplazamientos transversales cuyos efectos no pueden ser despreciados desde el punto de

vista de estabilidad del conjunto.

2.3.3.2.3. Longitud de pandeo.
La longitud de pandeo “l0” de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado
equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos puntos de momento
nulo del mismo. 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 Lo =k * L
Donde*“k” se obtiene de los nomogramas correspondientes entrando con el valor de “y”.

YE. *{—C (Columnas que concurren en el punto A)
j— C
Yy =

X EU*{—E (Vigas que concurren en el punto A) (Igual para LpB)
Donde:

P4 = Relacion de rigideces de las columnas a las vigas en el extremo “A” de la columna
considerada.

Ec.= Modulo de elasticidad del material que compone la columna.

lc= Longitud real de la columna.

Ic= Inercia bruta de la seccion de la columna.

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

lv= Longitud real de la viga.

Iv=Inercia bruta de la seccion de la viga.

k= Puede obtenerse de los monogramas siguientes:
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Figura 13. Nomogramas para la obtencidon de la longitud de pandeo para porticos
Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87

2.3.3.2.4. Clasificacién de las columnas por la esbeltez.
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La esbeltez mecénica de un pilar de seccidn constante, es el cociente entre la longitud de pandeo

del pilar y el radio de giro “i”” de la seccion total de hormigon, en la direccion considerada (i =

A).

La esbeltez geométrica, es el cociente entre la longitud de pandeo y la dimensién paralela al

plano de pandeo considerado, ya sea “b” ¢ “h”.

Las columnas son elementos axiales que en la mayoria de los casos trabajan solo a compresion

pero ofrecen el problema del pandeo o flexidn 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 corta o larga esta directamente ligada con su esbeltez. Si la

esbeltez mecénica es menor que 35 se trata de una columna corta, y si es mayor se trata de una

columna larga. La norma CBH-87 define dos esbelteces:

{o I lo I
Esbeltez mecanica —» 1 = - ;T = 1 Esbeltez geométrica — Ag = W ;T = \/;

Los valores limites para la esbeltez son los siguientes:

(1)A<35 (Ag<10) Se desprecian los efectos de segundo orden.

(2)35<1<100 (10<Ag <29) Puede calcularse excentricidad adicional (efic).

(3)100 <A <200 (29 <Ag <35) Véase método general prescrito en 8.3.2.1. de CBH-87.

(4)2>200 (A>58) Esbelteces mecénicas no recomendables.
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2.3.3.2.5. Excentricidades.

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

gravedad de la seccion y esta constituida por:

+ Excentricidad inicial o de primer orden, no es menor que la excentricidad accidental, siendo
igual @ M1/N1, donde M: es el momento exterior aplicado, de primer orden y “N” la carga
axial actuante.

» Excentricidad accidental es, que toma en cuenta los pequefios errores constructivos y las
inexactitudes en el punto de aplicacién de la fuerza normal.

» Excentricidad ficticia efic, dimension convencional para tomar en consideraciones los efectos
de pandeo.

» Excentricidad equivalente eo, valor representativo de la excentricidad de primer orden,
cuando ésta tiene valores diferentes en los extremos de la pieza.

» Excentricidad total (ewta = €0 + €a + €fic), valor con el que debe incorporarse la solicitacion
normal para el disefio o verificacion de la pieza.

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

orden la correspondiente al extremo de mayor momento.
Md
~ Nd
(b) Excentricidad minima de calculo o excentricidad constructiva (ea): Debido a la

€o

dificultad que se tiene en la practica para que la carga actue realmente en el baricentro de
la seccion , la Norma Boliviana no considera en el calculo excentricidades de primer orden

inferiores al valor siguiente:

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

2cm

Siendo “b” o “h” la dimension lineal de la seccion paralela al plano de pandeo. A ésta
excentricidad minima se la designa por ea.
Método de la excentricidad ficticia: Este método aproximado es aplicable a columnas de
seccion y armaduras constantes, cuya esbeltez mecéanica no supere el valor de 100 (A < 100).
Se distinguen dos casos, segun sean 0 no iguales las excentricidades iniciales en los extremos

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

A

€total=€otEfic

A

Figura 14. Excentricidades iguales, en valor y signo
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)

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

€02 €02

€o1 €01

lF fF

Figura 15. Excentricidades diferentes en valor y/o signo
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)

En este caso, se adoptara una excentricidad de primer orden equivalente, en la seccidn critica,
de valor:

€0 = 0,6 €2 + 0,4 €01 > 0,4 €02
Donde:

o1 Y eq2 = 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:

2
eric = (0,85 + M) 5 £X20¢0 107 404
1200 c+10e, i

Donde:
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fys = Resistencia de calculo del acero en traccion, en MPa.

¢ = Canto medido paralelamente al plano de pandeo que se considera.

lo = Longitud de pandeo .

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

Para piezas de seccion rectangular, la férmula se transforma, con fyq en kg/cm? en:

_ fyd h+20e, = lo*
€fic = (3 + 3500) ¥ het0e, i
(d) Excentricidad final (ef):

Conocidas las excentricidades: inicial, constructiva y ficticia, se calcula la excentricidad total:
etotal = €0+ ea+ efic

Valor con el cual se establece el momento flector ficticio o representativo (donde queda
incorporado el efecto del pandeo) y que juntamente con el esfuerzo normal solicitan la pieza.
Con ambas solicitaciones se comprobaran las condiciones de agotamiento de la seccion.
Ademas, 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 seccion y armadura constantes, compatibles con la maxima solicitacion, ya sea en el centro
de la pieza o en sus extremos.

La excentricidad, no tiene ningun significado fisico. Se trata de una excentricidad ficticia tal
que, sumada a la excentricidad de primer orden, tiene en cuenta de forma sencilla los efectos

de segundo orden, conduciendo 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 prescripciones en la disposicion de las armaduras:

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

(b)La separacién 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 hormig6n pueda penetrar y
ser vibrado facilmente, la separacion minima entre dos barras de la misma cara debe ser igual
0 mayor a 2 cm que el didmetro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No

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

no tienen que ser inferiores al diametro de las barras ni al tamafio maximo del arido**.

2.3.3.2.6.1. Procedimiento de calculo de armaduras.
Se utilizara un método gréafico para obtener la cuantia mecanica de acero necesaria, es decir, los
abacos en roseta. Son el equivalente, en flexion esviada, a los diagramas de interaccion
adimensionales en flexion recta. Del mismo modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para
cada seccion un conjunto de diagramas (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion (N, Mx, My). Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que
resultan al cortarlas por los planos N= cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro y ocho de estos
graficos, aprovechando las simetrias. Si ademas se preparan en forma adimensional, Ilevando
en los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, py), son validos para una seccion rectangular,
cualesquiera que sean sus dimensiones Y la resistencia del hormigon.
El dimensionamiento de una seccién es inmediato si disponemos de una roseta preparada para
la misma posicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite eléstico del acero. Basta
entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se trate, con los valores de px y py, para
obtener la cuantia mecénica total necesaria ®. Si el valor v no es redondo, se obtiene ® por
interpolacion entre los resultados correspondientes a los valores redondos de v entre los que esté
situado el dado. Una vez obtenida ® se calcula la capacidad mecénica total de la armadura. Las
armaduras deben colocarse respetando la disposicién y recubrimientos correspondientes a la
roseta empleada, asi como utilizando acero del mismo limite elastico que el acero
correspondiente a la rosetal?.
El procedimiento de célculo es el siguiente:
(1)Se determina el momento reducido () y el axil reducido (v), y con ayuda del abaco en roseta
de flexion esviada (véase figura 16) se obtiene la cuantia geométrica (m):

Nd * ef . Nd _ W AcH feq

“bentef, " As =

=— ; Ac=bxh
h*b*fcd fyd

u

11 Jiménez Montoya P. (1991). Hormigén Armado (13va Edicién). pp. (364-365) Barcelona, Espafia: Gustavo
Gili S.A.
12 Jiménez Montoya P. (2000). Hormigon Armado (14va Edicion). pp. (320) Barcelona, Espafa: Gustavo Gili S.A
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Figura 16. Abaco en roseta para flexion esviada
Fuente: Hormigén Armado (Tomo I) 14va Edicion. pp.506 - Jiménez Montoya
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1) El valor obtenido de As se debe comparar con la armadura minima (As min), de acuerdo
a lo expuesto en 8.1.7.2 Compresion simple o compuesta en la norma CBH-87.

A’s1* fed 20,05 * Nd ;0 A'sixfed<05% fed*xA
A's;% fcd>0,05«Nd  ;  A'saxfed<05* fed* A
Donde:

Nd = Esfuerzo normal mayorado de compresion.
A’s1, A's» = Armaduras principales en compresion.

Ac k A'sl

™~

Figura 17. Armaduras principales en compresion
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH-87)

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 hormigén a lo largo de planos inclinados vy,
eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes.
Se considerara lo siguiente:
(a)Con objeto de evitar la rotura por deslizamiento del hormigén, la separacion “s” entre planos
de cercos o estribos debe ser: s< be
Siendo “be” la menor dimension del nicleo de hormigén, limitado por el borde exterior de
la armadura transversal. De todas formas es aconsejable no adoptar para s valores mayores
a 30 cm.
(b)Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas, la

(1Pt
S

separacion “s” entre planos de cercos o estribos debe ser:s<15*Q

(c)El didametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro correspondiente
a la barra longitudinal méas gruesa, y en ningun caso sera menor que 6 mm.

(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 sujecion de cercos mediante puntos de soldadura, con objeto de no
alterar las caracteristicas del acero correspondiente a las barras principales®®,

El procedimiento de calculo 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 dos planos paralelos de separacién h, siendo el

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

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

fundamentalmente a esfuerzos de flexion“.

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

hormigdn pretensado, carpeta de hormigon y complemento aligerante de plastoformo.

CAPA DE COMPRESION ARMADURA DE REPARTICION

BLOQUES

Figura 18. Componentes de losa alivianada
Fuente:https://www.google.com/search?q=La+armadura+de+la+capa+de+compresion+se+calcula+en+losas+
aliviandas%3F

La losa alivianada se compone de tres elementos principales:

* Vigueta pretensada, fabricadas por firmas comerciales, es un producto de fabricacion
industrial con calidad garantizada.

* Piezas aligerantes: Pueden ser de ceramica, mortero de cemento, fibra de madera aglomerada,
plastico u otro material suficientemente rigido que no produzca dafios al hormigdn ni a las
armaduras. Si se emplean con viguetas, semi-viguetas o encofrado discontinuo de tablones, la
resistencia en vano de las piezas serd igual o mayor que 1 MPa. Se considera que no forman
parte de la seccion resistente del forjado®®.

13 Jiménez Montoya P. (1991). Hormigon Armado 13va Edicion. Pp. (366-367). Barcelona, Espafia: Gustavo
Gili S.A.
14 Jiménez Montoya P. (1991). Hormigon Armado 13va Edicion. Pp. (523). Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A.

15 Forjados. Norma Boliviana de Hormigén Armado CBH-87. Pp. (194).
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+ Capa de compresion de hormigon que se construye en obra. Esta capa de compresion tiene de
3 a5 cm de espesor. La losa superior de los forjados, asegura la rigidez de éstos en su plano,
necesaria para la adecuada distribucion de los esfuerzos horizontales que recibe el edificio®.

2.3.3.3.2. Bases de calculo.

De acuerdo con la Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87, el tipo de forjado que se

emplea, corresponde al tipo de “forjados de semi-viguetas”.

Por semivigueta, se entiende un elemento prefabricado semi resistente, es decir proyectado para

resistir, en colaboracién con el hormigdn 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 hormigon cuyo
espesor ho (véase figura 19) segun el tipo de piezas empleadas, cumplira las siguientes
condiciones:

- Con piezas resistentes: no serd inferior a 2 cm ni a “a/8”.

- Con o sin piezas aligerantes: no sera inferior a 3 cm ni a “a/6”: siendo “a” la distancia del

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 semiviguetas o nervados
Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

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

plano.

16 Losa alivianada. En linea disponible en:
http://juancastarcreaciones.blogspot.com/2012/11/calculo-de-una-losa-de-viguetas.html?m=1. Fecha 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 hormigbn y en direccidén perpendicular a los nervios 0 semi-viguetas, se
colocard una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 30 cm y

cuya area As en cm2/m, cumplira la condicion:

50 * ho
—_—=
fsd

200
As = m
Donde:

ho = Espesor de la losa de hormigon en el centro de la pieza, en cm.

fsd = Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto, en MPa.

El area de la seccion de armadura requerida en funcion del tipo de acero y del espesor ho, de
la losa de hormigon en el centro, es la indicada en la tabla siguiente:
Tabla 21. Area de la seccion de armadura de reparto

Espesor de la losa Area de la seccion de armadura de reparto A en cm?#/m con
de hormigén h, en acero del tipo
cm AH?215L AH 400 AH 500 AH 600
<4 1 0,52 0,44 0,37
6 1,5 0,79 0,66 0,55
8 2 1,05 0,88 0,73
10 2,5 1,31 11 0,9

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87

(c) En general, en forjados ordinarios de edificacion con luces de hasta 6 m y para
condiciones medias, no es preciso comprobar la flecha indicada en las prescripciones si
la relacion canto/luz no es inferior a la sefialada en la tabla 22.

Tabla 22. Valores de la relacion canto/luz para los cuales no es necesario comprobar la flecha

Vanos internos de tramos continuos
Voladizos

1/32
1/16

1/28
1714

1/24
1/12

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

1/20
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 Hormigon Armado CBH-87

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 hormigon: Como puede apreciarse en figura 20, el
aspecto del diagrama de célculo del hormigén no difiere del utilizado para el calculo de la

resistencia a flexion de elementos no pretensados (véase 4.4.6.1).

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

- El hormigdn tiene una deformacion de rotura igual a 0,003.

- Resistencia nula del hormigon traccionado.

- Puede adoptarse un blogue uniforme de tensiones en el hormigdn con un valor constante igual
a 0,85*fc”

- La profundidad del bloque es a=B1*c, siendo:

c=Profundidad del eje neutro de deformaciones
B1= 0,85 (fc<"30Mpa)
B1= 0,85 —0,056*(fc"- 30 Mpa)/ 7 > 0,65 (60 Mpa > fc" >30 Mpa)

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

en el hormigon, definida como sigue:

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

Deformaciones
transversal y fuerzas

Figura 20. Distribucién rectangular equivalente de tensiones en el hormigon.
Fuente: http://slideplayer.es/slide/21329/

(2)Diagrama de tension- deformacion de armadura de pretensado.
No presenta un escalon claro de fluencia que permita asumir un diagrama bilineal como los
vistos en el caso de armaduras no tesas.

Diagrama Esfuerzo - Defarmacion del Acerode
a Presfuerza
Sou

=— ficorodePrestsemo

Epy DEFORMACION £ 1Epy

Figura 21. Diagrama de esfuerzo-deformacion del acero de pre esfuerzo
Fuente: https://es.slideshare.net/odairtreyes/tesis-febrero



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

fpe, epe =Esfuerzo y deformacién en el acero de pre esfuerzo debido a la fuerza pretensora
efectiva Pe.

fpy, epy= Esfuerzo y deformacion de fluencia para el acero.

fpu, epu= Resistencia y deformacion ultima del acero.

Se utilizaron barras de 0,4 cm de diametro, de grado 270, con un valor de foy = 18000 kg/cm?.

2.3.3.3.4. Diseiio a flexion.

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

Para el primero como es el caso del proyecto se conocen las cargas aplicadas, la seccion de pre
esfuerzo, el area de acero y la magnitud de 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 de un elemento 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 esfuerzos en todos los estados utilizando las
ecuaciones de esfuerzos admisibles en el hormigon para los estados limite y finalmente verificar
la resistencia a flexion. La seccion tentativa se modifica, si es necesario.

Para el caso 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 posiblemente el mejor
procedimiento®’.

La verificacion de esfuerzos admisibles en la vigueta pretensada se realizara con base en la
normativa ACI 318-2005 (American Concrete Institute), debido a que la Norma Boliviana
CBH-87 no contempla el disefio de hormigon pre esforzado.

En las losas aligeradas se emplearan viguetas prefabricadas pretensadas, las mismas que por
informacion proporcionada por el fabricante tienen la capacidad de resistir los momentos
flectores sefialados en la tabla de momentos admisibles (véase ANEXO 5).

En el disefio se busca que el momento resistente de la vigueta sea mayor o en su defecto igual

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

17 Nilson H Arthur. (1999). Disefio de estructuras de concreto. Duodécima Edicidn. pp. 607: Edit: McGraw Hill.
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dependiendo de los resultados del analisis se elegira una determinada serie de viguetas que

tenga mayor capacidad resistente.

2.3.3.3.5. Verificacion a cortante.

No es usual colocar refuerzo a cortante en losas aligeradas, es necesario verificar que la seccién

de hormigdn es capaz de resistir los esfuerzos cortantes producidos por las cargas actuantes.

Los nervios o semiviguetas no precisan armadura transversal en toda seccion en que se cumpla:
B(Ve)>Vy

Donde:

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

V=Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada.

V=Resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigén.

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

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

lo resiste el alma de concreto. En un elemento con refuerzo para cortante se supone que una

parte del cortante la proporciona el hormigon vy el resto el refuerzo para cortante.

La resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigon (V¢) se supone igual al menor

de los valores entre la resistencia al agrietamiento de cortante por flexion (Vi) y la resistencia

al agrietamiento por cortante en el alma (Vcw).

\/F Vi*Mcre>\/F

Vi = 20 * by, *dp + Vg + Mo = 7 *by, *xd
I Jfc
Mere = (=) « <L+ fre = fd)
Ve 2

Vew = 0,30 * (fc" + foc )by * dpp + Vp
Donde:
V¢i= Resistencia al agrietamiento de cortante por flexion (N).
Vow = resistencia al agrietamiento por cortante en el alma
dp = Distancia desde la fibra extrema en compresion al centroide del acero pre esforzado (mm)
y no debe tomarse menor que 0,80h.
V4= Fuerza cortante en la seccion debido a la carga muerta no mayorada (N).
Vi = Fuerza cortante mayorada en la seccion debido a cargas aplicadas externamente que se
presentan simultaneamente con Mmax.
Mmax =Maximo momento mayorado en la seccion debido a cargas aplicadas externamente
(N*mm).
Mcre = Momento que produce fisuracion por flexion en la seccion debido a cargas aplicadas
externamente (N*mm).
| = Momento de inercia de la seccion con respecto al eje que pasa por el centroide (mm?)
yt = Distancia desde el eje centroidal de la seccidn total a la fibra extrema en traccion, sin
considerar el refuerzo (mm)
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fpe = Esfuerzo de compresion en el hormigon debido Unicamente a la fuerza efectiva del pre
esforzado (Mpa).

fa = Esfuerzo debido a la carga 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 hasta el centroide del refuerzo longitudinal
en traccion (mm).

fc’= Resistencia especificada a la compresion del hormigén (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 de la seccion que resiste las cargas aplicadas externamente (Mpa).

Debido a la variabilidad del ancho bw en la altura de la seccidn transversal de la vigueta, en la
verificacion a cortante se considera el menor ancho bw que presenta la seccion transversal,
situacion que se considera mas desfavorable debido a que al considerar un ancho by menor
consecuentemente se obtiene una resistencia al cortante del hormigén menor, sin embargo al
presentarse una seccién variable, la resistencia al cortante del hormigén real sera de mayor

valor.

2.3.3.3.6. Calculo de flechas.

Cuando por razones funcionales, estéticas u otras, sea necesario efectuar el célculo de

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

introduciendo en el célculo los valores caracteristicos de los materiales y de las cargas, ya que
el estudio de las deformaciones deberéa realizarse para la pieza 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 estimacién de las

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

- Flecha total a plazo infinito, debida a la totalidad de las cargas actuantes. Esta formada por la
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 dafiable, producido a 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 seccidn de referencia 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 presentard normalmente
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 general a causa del flujo plastico diferencial,
que 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 obtendréa una deflexion nula o una deflexién hacia abajo. Es claro que,
al calcular esta deformacion, debe prestarse atencion especial a la duracién de la carga.
En general, es necesario calcular las deflexiones (de acuerdo con el Codigo ACI, es preciso
calcularlas para todos los elementos pre esforzados). EI método aproximado que se describe en
este numeral resultara suficientemente preciso para la mayoria de los propositos.
Normalmente, las deflexiones de principal interés son las que ocurren en el estado inicial,
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 el flujo plastico que ocurre con la fuerza
de pre esfuerzo sostenida y con todas las demas cargas sostenidas.
La deflexion a corto plazo Api, producto de la fuerza de pre esfuerzo inicial Po, puede
determinarse con base en la variacion del momento de pre esfuerzo a lo largo de la luz, utilizando
los principios del &rea 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 de la linea del centroide del acero con respecto al centroide
del hormigdn. 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 deflexidn hacia abajo Ao, por el peso propio de la viga, que es por lo general uniformemente
distribuido, se encuentra mediante los métodos convencionales. Asi que, la deflexion neta
obtenida inmediatamente después del pre esfuerzo es:

A= —Apy; + A,
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Las deflexiones a largo plazo debidas al pre esfuerzo ocurren a medida que la fuerza se reduce
en forma gradual de Po a Pe. Esto puede tenerse en cuenta de manera aproximada, suponiendo
que el flujo plastico ocurre con una fuerza de pre esfuerzo constante igual al promedio de los
valores inicial y final. Consecuentemente con este supuesto, la deflexidon total que resulta del

sOlo pre esfuerzo es:

Ay +A Pe
pl pe

TCC ;  Donde: Ape= A, * g

Donde Cc, es el coeficiente de flujo plastico para el hormigdn (ver la tabla 2.1 en pag. 42 del

A= —Dpe +

libro Disefio de Estructuras de Concreto en su Duodécima Edicién- Arthur H. Nilson.).

La deflexion a largo plazo por el peso propio se incrementa también por el flujo plastico y se
obtiene aplicando en forma directa el coeficiente de flujo plastico al valor instantaneo. Entonces,
la deflexion total del elemento, después de las pérdidas y de las deflexiones por flujo plastico,

cuando actuan el pre esfuerzo efectivo y el peso propio, es:

Ay + A
+uCc+Ao(1+Cc)

A= —A

pe 2
La deflexion producto de las cargas superpuestas puede ahora adicionarse, introduciendo el
coeficiente de flujo plastico para tener en cuenta el efecto a largo plazo de las cargas sostenidas,

con el fin de obtener la deflexion neta para la carga de servicio completa:

A= =Ny, + WCC + (4o + 49)(1 + Cc) + 4,
Donde Aq y As son las deflexiones instantaneas generadas por las cargas muerta y viva
superpuestas, respectivamente.
Puesto que los elementos permanecen préactica o totalmente no fisurados para los niveles de
carga caracteristicos de interés, los calculos pueden basarse en las propiedades de la seccién de
hormigén no fisurada®.
2.3.3.4. Zapatas de H* A".
Toda cimentacion ha de garantizar la estabilidad de la estructura que soporta a lo largo de la
vida Util de ésta. Las cimentaciones deben contar con un coeficiente de seguridad adecuado
frente al hundimiento, y sus asentamientos deben ser compatibles con la capacidad de
deformacion de la estructura cimentada. El tipo de cimentacién, la 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 concreto. Duodécima Edicidn. pp. 641: Edit: McGraw Hill
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terreno del que se trate (en especial su resistencia 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 cimentacién maés frecuente, y se
emplean cuando el terreno superficial tiene una resistencia media o alta en relacion con las

cargas de la estructura y en zonas aisladas de la misma?®.

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 la cual ocurre la falla por cortante en el suelo.

La capacidad ultima de carga es un pardmetro muy importante que estima la resistencia de
apoyo del suelo, para el disefio de fundaciones. Siendo ésta no 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. Asentamientos admisibles.

Son los asentamientos totales y diferenciales maximos que tolera la estructura, incluyendo
forjados y tabiques, sin que se produzcan lesiones como fisuraciones, descensos o inclinaciones
incompatibles con el servicio de la misma. Debido a la falta de homogeneidad del suelo, se
producen inevitablemente asentamientos diferenciales, que pueden llegar a los 2/3 del
asentamiento total.

Se puede admitir un asentamiento entre 4 y 7 cm para estructuras de hormigén armado.

2.3.3.4.3. Comprobacion al vuelco.
La primera comprobacion que debe efectuarse es la seguridad al vuelco. La condicion
correspondiente se obtiene analizando si los momentos estabilizadores de las fuerzas exteriores

respecto al punto P (véase figura 22) superan a los momentos de vuelco?.

(N+P)Z=(M+V*h)y
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. (1991). Hormigén Armado 13va edicién. Pp. (467). Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A.
20 Jiménez Montoya P. (1991). Hormigén Armado 13va Edicion. Pp. (472). Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A.
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H = Altura total de la zapata
¥1= Coeficiente de seguridad al vuelco (para el que puede tomarse 1,5).

LT IETEETTITIIES

a (xb)

Figura 22. Vuelco de una zapata
Fuente: Apuntes de Hormigdn Armado adaptado a la Instruccion espafiola EHE -08

2.3.3.4.4. Comprobacion al deslizamiento.
Para la comprobacién de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se contara
solo con el rozamiento entre la base del elemento de cimentacion y el terreno, o la cohesion de
éste. El posible empuje pasivo sobre la cara lateral del elemento no se tendra en cuenta a menos
que esté garantizada su actuacion permanente. Se verificard que se cumplen la siguiente
expresion:

(N + P) x tan@q =%V
Donde:
N, V = Esfuerzo normal y esfuerzo cortante, en la cara superior de la cimentacion.
P = Peso propio de la zapata.

¢d = (2¢/3) = Valor de célculo del d&ngulo de rozamiento interno.
¥, = Coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor 1,5.
2.3.3.4.5. Dimensionamiento de zapata aislada céntrica.

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

como se puede observar en la figura 23.
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Figura 23. Tipos de zapatas aisladas
Fuente: Hormigén Armado Tomo | (14va Edicion). Pp.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 24) incluye los casos en que el vuelo maximo de la
cimentacion Vmax, medido en ambas direcciones principales, desde el paramento del
elemento que se cimenta, no sea superior a 2h.

- Tipo I, flexibles (véase figura 24) incluye los casos en que dicho vuelo maximo es superior

a 2h en alguna de las direcciones principales.

) 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
Fuente: Hormigdn Armado (Tomo 1). 15va Edicion. Pp 367 - Jiménez Montoya (Afio 2009).

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

admisible del terreno (cadm), Mmediante la ecuacion:
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, serd necesario operar por tanteos.

Cualquiera sea el tipo de zapata, para el calculo resistente del hormigdn puede considerarse una
tension uniforme del terreno.

Por razones econdmicas las zapatas se dimensionan de modo que no necesiten armadura de
cortante, para ello se recomienda en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para el

canto util “d” valores inferiores al mayor de los siguientes:

_ |agxby axb a,—bgy
=7 taa s
d _2((1—(10) . _Z(b_bo)
y=——" -~ 9

s a+k TPT 4+k
2y foa=05%feqa  (kplcm?)

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

Con k =

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 zapatas tipo | o rigidas (véase figura 19). Para el

calculo de las armaduras necesarias, se considerard una seccion de referencia S; sometida a

flexion simple y se aplicara lo dispuesto en el capitulo 8.1 de la Norma CBH-87.

(1)Seccion de referencia Si: Para el calculo a flexion en cada direccion, se define la seccion
de referencia Su, situada a una distancia “0,15 ao”, hacia el interior del soporte, siendo “ac”
la dimensién de dicho soporte (véase figura 19). El canto til de la seccion de referencia, se
tomara igual a “d” y serd como maximo 1,5 v.

(2)Calculo del momento flector: EI momento flector maximo que se considerara en el calculo
de las zapatas tipo | (rigidas) sera el que se produce en la seccion de referencia S definida
anteriormente.

(3)Calculo de Armadura de traccién: Las armaduras se determinan en una seccion

distanciada de los paramentos el soporte de hormigoén, 0,15*a, y 0,15*b,, el momento de

, ., . N
calculo de la seccion S; debido a la carga del terreno g, = — 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 (Tabla 19).
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— Macl .
b * d? x ’

Las cuantias geométricas minimas, exigidas por la Instruccion Espafiola®!, normativa de la cual

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

se basa la Norma Boliviana CBH-87 son:
w = 0,0020 para acero AH — 215
w = 0,0018 para acero AH — 420
w = 0,0015 para acero AH — 500
No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (0<0,01), por

consideraciones de adherencia.

q=bt uo+2h_T
1 " l

! .
0,15. v ! :
—t | !
b 9 L i
o’ |

T t | oL+ A
+ %o h d ; 'L“o—w'- ;
i i

i et UL o

: | ] o |

Figura 25. Armadura de zapata aislada
Fuente: Hormigon Armado (Tomo I). 14va Edicion. Pp.510-Jiménez Montoya.

4) Consideraciones importantes

* No emplear didmetros menores a 12 mm ni mayores a 25 mm.

» La separacion maxima entre barras debe ser de 30 cm.

* El 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 flexion expuesto en 2.3.3.4.6 no necesitan esta

verificacion, sin embargo se explicara el procedimiento.

(1)Seccion de referencia Sz2: Como norma general, se considerara como seccion de referencia
S, para el célculo 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. (1991). Hormigdn Armado 13va edicion. Pp. (479). Barcelona, Espafia: Gustavo Gili S.A.
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del mismo, a una distancia igual a la mitad del canto 1til “d”, de la zapata o cabezal, medida
a partir del paramento del citado elemento (columna o muro).
El ancho by, de la seccidn de referencia S, viene dada por (véase figura 26).

b2 =(bo+d)<b’
Donde:
bo = Dimension del pilar o del muro, medida paralelamente a la seccion de referencia Sa.
d = Canto util de la zapata o cabezal, medido en el paramento exterior del pilar o del muro.
b’= Ancho maximo de la zapata o cabezal, medido en la seccion de referencia, So.

El canto atil d2 de la seccion de referencia Sy es el canto util que tiene la zapata o el cabezal
en la seccion que se considera si el canto util dz, asi definido, de esta seccion de referencia,
resultase superior a 1,5 veces el vuelo “v2” de la zapata o cabezal, medido a partir de la citada
seccion S, y perpendicularmente a la misma, se tomara para d. el valor de 1,5 v, (véase
figura 26).

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 (CBH -87)

(2)Célculo del esfuerzo cortante: El cortante maximo que se considera en el calculo de zapatas
del tipo I, es el que se produce en la seccion de referencia Sz anteriormente definida.
(3)Valor de célculo del esfuerzo cortante: El valor de calculo del esfuerzo cortante Vo,
correspondiente a la seccion de referencia S; de una zapata, debera cumplir la siguiente
limitacion:
Vg2<2-by d2-fev
Donde:
V4. = Esfuerzo cortante mayorado, que actua en la seccion de referencia S».
b2 y d> = Dimensiones de la seccion de referencia S, definida en 1).

fck = Resistencia caracteristica del hormigon a compresion en MPa y Kp/cm?,
respectivamente.
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fcv = Resistencia virtual de calculo del hormigdn a esfuerzo cortante (véase 2.3.3.1.2)

Finalmente, en zapatas rectangulares es necesario comprobar la resistencia a cortante en la

direccién de vuelo mayor.

2.3.3.4.7.2. Comprobacion de adherencia.

La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando se cumple:
Vi

Ty =—————<71
b 09«d*n=*u bd

Donde:

Vd; = Esfuerzo cortante mayorado por unidad de longitud, en la seccion de referencia Si
definida en 1).

n = NUmero de barras por unidad de longitud.

u = Perimetro de cada barra.

d = Canto util de la seccion.

7o = Tension tangencial de adherencia.

Tod = Resistencia de célculo para adherencia.

Para éstas cimentaciones y cuando sean barras corrugadas, deberd tomarse para tq, €l valor
dado por la siguiente expresion, en la cual g Y fed Vienen expresadas en Mpa.

Tpg = 0,44 = 3/ fcd?
La expresion incluida en las expresiones para td en el caso de barras corrugadas, se transforma
en la que a continuacion se indica, cuando twq Y fea Vienen expresadas en kg/cm?,

Tpa= 0,95 * 3\/ﬁ7
En el caso de soportes de hormigén, el cortante de célculo en la seccion S; sera:

Va =%* (%+0,15 *ao)
2.3.3.4.7.3. Comprobacion 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.

2.3.3.4.7.4. Anclaje y disposicién de las armaduras.

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

Si la base es rectangular y lleva armadura en dos direcciones, la paralela al lado mayor “a”, se

distribuird uniformemente en todo el ancho “b’” de la base y la paralela al lado menor “b” se
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colocara de forma que, una fraccion de su area total necesaria “A”, igual a 2b’/ (a’ +b’); quede
(13 2

uniformemente distribuida en una banda central, de ancho “a;”. El resto de la armadura se

distribuira uniformemente en las dos bandas laterales restantes (véase figura 25).

T_u,=b{u°+2h

Gn—l-
l u

1
Figura 27. Disposicion de armadura

Fuente: Hormigon Armado (Tomo 1) .14va edicion. Pp. 510 -Jiménez Montoya.

i)

El ancho “a1” sera igual a “b’”, pero no menor que (a0 + 2 h), siendo:

a = Lado del elemento que se cimenta, 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 prolongaré sin reduccion 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 final de la parte recta de las barras (véase figura 24). Como la armadura en el punto
A es nula puede adoptarse la longitud neta de anclaje, es decir mayor que los valores 0,3 * Ip;
10 @; 15 cm, donde Ib es la longitud de anclaje por prolongacion recta en posicion |.

Si “v” es superior a “h”, la longitud de anclaje “l,”, se medira desde una seccidn situada a la
distancia “d” del paramento del elemento que se cimentara (véase figura 24), pero, en todo caso,

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

i '*_ v>2h
LIES l
f T |
L2lp nt J 5
L h L1y
" . IIL.‘._Jr.—-..--...Jj'
qu A —1— d —L——B Iy
Figura 28. Anclaje de barras en zapatas rigidas y flexibles
Fuente: Hormigdn Armado (Tomo 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 excéntricamente si la columna soportada no es concéntrica
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 fundacion de columna exterior puede estar sujeta a una carga excéntrica. Si la excentricidad
es grande, puede ocasionar el efecto de traccion sobre un lado de la fundacion, por lo que es
recomendable dimensionar la fundacion de manera que la carga esté dentro del tercio central
para de esta forma evitar esfuerzos de traccion en el suelo que tedricamente pueden ocurrir
antes de la redistribucién de esfuerzos.

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

quia—Tx
Donde:
Area = A*B
A, B = Lado largo y corto de la zapata respectivamente.
M =P*e

P = Carga de servicio
E =Excentricidad
I =(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

excentricidad en el que la carga puede actuar: en el centro, el ntcleo central y fuera del ntcleo

central.

(@)En el caso de carga actuando con una excentricidad reducida e< a/6 (resultante dentro del
nucleo central se obtiene una distribucién trapecial donde el esfuerzo de compresion es

mayor que el esfuerzo de flexion.
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qmin
qmax

| % R ~.
A/D
T

A

Figura 29. Caso de excentricidad reducida (e< A/6)
Fuente: Fundaciones I. Universidad Mayor de San Simon. 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 que: gmax < qadm

(b)En el caso de carga con excentricidad elevada e >a/6 (resultante fuera del nucleo central) Si
la carga actla fuera del tercio central se provocan esfuerzos de traccion en el lado opuesto
de la excentricidad. Si 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 accion de

la carga P. Las presiones del suelo estan dadas por las siguientes ecuaciones:
4P

qméx=3*B*(A—Ze) 5 Qmin =0
P
J
P X
y
‘ qmin=0
‘ %qhmx
\
} By /\ <
] Al2 Af2
|
\ A

Figura 30. Caso de excentricidad elevada (e > A/6)
Fuente: Fundaciones I. Universidad Mayor de San Simén. Pp. 81. (2009).



2.3.3.5. Escalerade H° A°.

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

comunicar espacios situados en diferentes planos. Una escalera se compone de las siguientes

partes:

Peldario: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie al subir
o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se llama
“contrahuella”.

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

Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edificio. Cuando este
espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama escalera ciega y cuando hay un
espacio central, éste recibe el nombre de ojo de escalera.

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 las caras exteriores de las zancas
o la longitud del peldafio en un tramo recto. La anchura minima 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 se utiliza es de 1 m.

El Ancho o huella de un peldafio, suele oscilar entre los 25 y 30 cm para que pueda
apoyarse el pie por completo. La altura de la contrahuella estd comprendida entre los 11 y
22 cm, siendo comodas las que tienen entre 11y 17 cm.



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

N SEGUNDO TRAMO

Apoyoen NG| ——————Lee %
viga 0 muro >

Ancho de paso
25 cm (minimo)

HLETTERETT

Altura de contrapaso
0.18 cm (maximo)

Espesor
losa 15 cm

Muro

PRIMER TRAMO

Descanso min. 0.90 m

e—

Ancho 0,90 m\

"

Cimentacion: profundidad 1gual
a la cimentacion cercana

Figura 31. Elementos de una escalera
Fuente: https://i.pinimg.com/736x/d8/0c/f2/d80cf2be5celf88bb51315d8e4f3f2ba--tangga-stairs.jpg

2.3.3.5.1. Disefio estructural.

El disefio se realizara con ayuda del software Cypecad (version 2014) y la verificacion de las
armaduras se detallara en el punto 3.5 analizando a la estructura como un elemento lineal, sin
embargo las consideraciones de carga que se tomaran en cuenta son las siguientes: Se
consideraran valores de sobrecarga de uso de acuerdo a la Norma Bésica de la Edificacion
"NBE-AE/88. Acciones en la edificacion”, (véase tabla 6 en 2.1.3.2).

SC=300 kg/m?
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2.4. ESTRUCTURAS METALICAS.

2.4.1. Generalidades.

Los elementos que componen las estructuras metélicas deben cumplir las siguientes

condiciones.

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

 Estabilidad: se refiere a la capacidad de una estructura de alcanzar un equilibrio mecanico
cuando es sometida a diferentes acciones.

* Resistencia: que al aplicarle fuerzas, cada uno de los elementos que la forman sean capaces
de soportar la accién a la que se veran sometidos, sin romperse o deformarse. Las estructuras
metalicas poseen una gran 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 metélicos prefabricados se acortan los plazos de 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 interesan desde el punto de vista estructural son: la resistencia

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

tension-deformacién, mddulo de elasticidad, etc. Otras ventajas del acero estructural son:

(a)Gran facilidad para 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 tamafios y formas.

(d)Resistencia a la fatiga.

(e)Re utilizacién posible después de desmontar la estructura.

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

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

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

La geometria de las estructuras trianguladas puede ser muy variada asi como los diferentes

perfiles o secciones de elementos que constituyen las barras de la estructura, pudiendo ser esta

una estructura plana o espacial.
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En funcion 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, sometidas a cargas predominantemente estaticas, en
la que la triangulacion sea regular, se podra considerar para la determinacién de esfuerzos que
aquellos estan articulados en sus extremos, considerando que los posibles esfuerzos inducidos
por la propia rigidez de los nudos son despreciables.

Las estructuras trianguladas construidas mediante soldadura son estructuras que tienen un alto
grado de hiperestatismo interno. No obstante la experiencia y un analisis profundo del problema
lleva a concluir que los esfuerzos de flexion que aparecen en este tipo de estructuras son
pequerios y despreciables frente a los esfuerzos axiles que se presentan.

Para la comprobacion de los elementos de las estructuras trianguladas se seguira el mismo
procedimiento que para cualquier elemento prismatico, segun especifica en capitulo 1X de la
Instruccion de Acero Estructural EAE (2011).

Segun la teoria de analisis estructural, en una estructura triangulada de nudos articulados y
cargas aplicadas en los nudos, los unicos esfuerzos existentes son los axiles de las barras. Segun
la EAE, si las barras cumplen las condiciones siguientes se considera que estan sometidas solo
a un esfuerzo axil y los flectores son despreciables.

En el caso de estructuras trianguladas la hipétesis de nudos articulados puede considerarse
satisfecha si la estructura presenta las siguientes caracteristicas:

(1) Los angulos entre barras deben estar comprendidos entre 20° y 150°. Por ejemplo, suele ser
importante en los apoyos de cerchas si estas tienen poca pendiente.

(2)Larelacién entre la luz de la estructura 'y su canto no debe ser inferior a 6. A su vez, las barras
de la estructura triangulada deben ser esbeltas

(3)Sin excentricidad en uniones: los ejes de las barras en el nudo deberan cortarse en un tnico
punto. En caso contrario, el flector provocado se considera en el calculo. En muchas ocasiones,
para facilitar el montaje, las uniones se hacen excéntricas

(4)Las uniones no sean muy rigidas. Un nudo presenta mas rigidez si se trata de una unién
soldada frente a una union articulada. Cuanto méas y mayores cartelas, refuerzos, etc., se

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

2.4.2.1. Estados limite.

Se definen como estados limite aquellas situaciones para las que, de ser superadas, puede
considerarse que la estructura no cumple alguna de las funciones para la que ha sido proyectada.
Se clasifican en:

e Estados limite dltimos

e Estados limite de servicio

Los estados limite ultimos, 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 funcién
que esta cumpla. Los mas importantes no dependen del material que constituye la estructura 'y
son los de: resistencia plastica, equilibrio, pandeo, 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 parte de la estructura fluira
localmente permitiendo el reajuste de los esfuerzos en alguna medida. Es decir, aguellas partes
de una estructura que han alcanzado el esfuerzo de fluencia no pueden resistir esfuerzos
adicionales; mas bien esas partes fluiran la cantidad necesaria 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 ductilidad del acero.

Los estados limite de servicio se relacionan con la funcionalidad, estética y durabilidad de la
estructura y dependen de la funcion que ésta debe cumplir?,

En la comprobacion de los estados limite Gltimos que consideran el colapso o rotura de una
seccion o elemento estructural, se debe satisfacer la condicion:

Ra>Eq
Donde:
Rd = Valor limite admisible para el estado limite a comprobar (deformaciones, vibraciones, etc.)
Eq = Valor de calculo del efecto de las acciones (tensiones, nivel de vibracion, etc.)

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

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

22 Jiménez Montoya P. (2000). Hormigén Armado 14va Edicidn. 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 calculo de las propiedades del material.
Los valores de célculo de las propiedades de los materiales (Rq) se obtienen dividiendo los

valores caracteristicos (Rk) por un coeficiente parcial para la resistencia (ym).

Los valores de los coeficientes parciales para la resistencia en la comprobacion de estados limite
altimos son los que se indican en la tabla siguiente.

Tabla 23. Coeficientes parciales para la resistencia, para estados limite Gltimos

Resistencia de las secciones transversales. ymo=1,05
Resistencia de elementos estructurales frente a inestabilidad ym1 =1,10
Resistencia a rotura de las secciones transversales en traccion. ym2 =1,25
Resistencia de las uniones. ymz =1,25

Resistencia al deslizamiento de uniones con tornillos pretensados:
En estado limite tltimo (Categoria C) ymz =1,25
En estado limite de servicio (Categoria B) ymz =1,10

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (EAE-2011)
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, segin sea su tipo.

El valor representativo de una accion es su valor caracteristico Fx o éste afectado por un

coeficiente de simultaneidad: Wi*Fx

Como valores caracteristicos de las acciones se tomaran los indicados en las reglamentaciones

de acciones vigentes.

En general para las acciones permanentes, el valor representativo es el valor caracteristico.

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

consideren, pueden existir los siguientes valores representativos:

e Valor de combinacion Wo*Qx: Es el valor representativo de las acciones variables que acttan
simultaneamente con otra accion variable, considerando esta como determinante, en las
combinaciones poco probables.

e Valor frecuente W1*Qk: Es el valor representativo de la accion variable que solo es

sobrepasado durante periodos de corta duracion respecto de la vida Gtil de la estructura.
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e Valor cuasi-permanente W2*Qx: Es el valor representativo de la accién variable que es
sobrepasado durante una gran parte de la vida util de la estructura.

En general para las acciones accidentales, el valor representativo es el de valor caracteristico.

Salvo que las reglamentaciones de acciones vigentes indiquen lo contrario, se adoptaran para

los coeficientes yi de simultaneidad los valores recogidos en las tablas siguientes:

Tabla 24.Coeficientes de simultaneidad para sobrecargas de uso en edificios

Uso del elemento Yo L 41 ¥,

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

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

Zonas de reunion 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 (EAE-2011)

Tabla 25. Coeficientes de simultaneidad para la accion de la nieve

Clasificacion Yo h 41 &)
Edificios emplazados a una altitud H>1000 m | 0,7 0,5 0,2
Edificios emplazados a una altitud H<1000m | 0,5 0,2 0

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (EAE-2011)

Tabla 26. Coeficientes de simultaneidad para la accién del viento
Yo b 41 b ¢
0,6 0,5 0
Fuente: Instruccion de Acero Estructural (EAE-2011)

2.4.3.2. Valor de célculo de las acciones.
Se define como valor de célculo de una accién el obtenido como producto del valor

representativo por un coeficiente parcial para la accion:

Fa =vp. Y * Fy
Donde:
Fd= Valor de célculo de la accion F
vs= Coeficiente parcial para la accion considerada
Como coeficientes parciales para las acciones en las comprobaciones de estados limite Gltimos

se adoptan valores de la tabla 27, siempre que las reglamentaciones correspondientes de

acciones no establescan otross criterios, en cuyo caso se adoptan estos Ultimos.
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Tabla 27. Coeficientes parciales para las acciones, aplicables para la evaluacién de los estados
limite Gltimos

Situaciones persistentes 0 | . . .
e Situaciones accidentales
Tipo de accién transitorias
Efecto Efecto Efecto Efecto
favorable | desfavorable | favorable | desfavorable
Permanente v6=1,00 vc =1,35 vc =1,00 vc =1,00
Permanente devalorno. |y +21,00 | y6*=150 | yo*=100 | ye*=100
Variable vo=0 vo =1,50 vq =0 vo =0
Accidental - - va=1,00 va =1,00

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (EAE-2011)
2.4.3.3. Combinaciones de acciones.
Una combinacion de acciones consiste en un conjunto de acciones compatibles que se
consideran actuando simultdneamente para una comprobacion determinada. La EAE establece,
para cada combinacion, la actuacion siempre de las acciones permanentes (G), de una accion
variable determinante (Qx,1) y de ninguna, una o varias acciones variables acompafantes (Qxr=
Qki)-
Para las distintas situaciones de proyecto, las combinaciones de acciones se definiran de acuerdo
con las siguientes expresiones:

En situaciones persistentes o transitorias:
Z Y6,j Grj +vo1Qkat z Yo.i Vo, Qi

j=1 j=1
En situaciones accidentales

Z Y6,j Grj tVaAr +vo1 W11 0Qk1+ Z Yo,i V2, Qi

j=1 jz1
En situaciones n las que actda la accion sismica:

Z Y6,j Gr,j + Z Yo,iV2,i Qi +Vadpr + Z Yo,i W2, Ok,

j=1 j=1 j=z1

Donde:

Gk,j = Valor caracteristico de las acciones permanentes

Qx,j = Valor caracteristico de las acciones permanentes de valor constante

Q.1 = Valor caracteristico de la accion variable determinante

Yo, Qi =Valor representativo de combinacion de las acciones variables que actlian
simultdneamente con la accion variable determinante

Y11 Qi = Valor representativo frecuente de la accién variable determinante
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WY2i Qki =Valor representativo cuasi-permanente de las acciones variables que actlan
simultaneamente con la accion variable determinante y la accion accidental, o con la accién
sismica.

Ax = Valor caracteristico de la accion accidental.

Ak« = Valor caracteristico de la accion sismica.

Seguln la EAE, se considera la actuacion simultanea de las siguientes acciones:
e La suma de todas las acciones permanentes G, que acttan siempre, con un valor de célculo
v+ Gk:
- Cuando sea desfavorable respecto a la accion variable que se toma como principal, sera yc
=1,35.
- Cuando sea favorable serd yc = 0,8.
e Para las acciones variables, el procedimiento en cada combinacion de cargas es:
- Una de las cargas variables es la principal, se considera con su valor caracteristico Qk. Es
la accion variable determinante. Su valor de calculo es Qg = y1-Qxk 1
- El resto de las acciones variables acompafian a la principal y se considera un valor menor
que el caracteristico, que es su valor representativo Qr = yo-Qk. Son las acciones variables

acompafantes Su valor de célculo es Qd = yo,i*wo,i Qk,i

2.4.4. Cargas de disefio.

El analisis de cargas de la cubierta metalica se detallara en el punto 3.3.1.

2.4.4.1. Sobrecarga de mantenimiento.

Se determinard el valor de sobrecarga de uso con base en la Norma Baésica de la Edificacion
"NBE-AE/88. Acciones en la edificacion” cuyos valores caracteristicos se presentan en la

siguiente tabla.
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. Carga Carga
Categoria de . g
g Subcategorias de uso Uniforme | concentrada
Hs0 (KN/m?)| (KN
Viviendas y zonas de habitaciones , en
Zonas | Al yz0 2 2
A o hospitales y hoteles
residenciales
A2 Trasteros 3 2
B Zonas administrativas 2 2
C1 Zonas con mesas y sillas 3 4
Zonas de C2 Zonas con asientos fijos 4 4
acceso al Zonas sin obstaculos que impiden el libre
publico (con L .
la excepcion | g | Movimiento de las personas , como vestibulos 5 4
C de de edificios publicos , administrativo, hoteles;
superficies salas de exposicion en museos, etc.
perteneciente . . .
salas ca Zonas destinadas a gimnasios u otras 5 7
categorias actividades fisicas.
AByD. 5 Zonas de aglomeracién (salas de concierto, 5 4
estadios, etc.)
D1 Locales comerciales 5 4
D Zonas Supermercados, hipermercados o grandes
comerciales | D2 P » P .. g 5 7
superficies
E Zonas de trafico y de aparcamlentoK Rle;r vehiculos ligeros (peso total < 3 5 20 (1)
F Cubiertas transitables accesibles solo privadamente(2) 1 2
Cubiertas 1 Cubiertas con inclinacion inferior a 20 ° 1 2
accesibles Cubierta ligera sobre correa (sin forjado) 0,4 1
G| solamente
para . T o
conservacién G2 Cubierta con inclinacién mayor a 40° (*) 0 2

(*)Entre 20°- 40° interpolar entre 1y 0 KN/m?

Fuente: Norma Bésica de la Edificacion "NBE-AE/88 Acciones de la edificacion”

2.4.4.2. Carga de viento.

1. Analisis de cargas en la parte de cargas de cubierta).

2.4.4.3. Carga de granizo.

De acuerdo a la tabla 28, se considerara una sobrecarga de uso para una cubierta solo accesible
para conservacion de 0,80 KN/m? (el célculo de la sobrecarga de uso se detalla en ANEXO

El célculo de la carga de viento se realizara con base en la norma NBE-4AE/88. “Acciones en la

edificacion” (Capitulo 5. Acciones del viento), procedimiento que se explico en 2.1.3.3.

Las tormentas de granizo son precipitaciones en forma de hielo que 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 fendmenos se
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presentan durante los meses calurosos. En funcién 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 impacto producido por el

propio granizo La acumulacion del material®.

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

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

peligros especificos de la zona y a las préacticas constructivas.

Se recopilan las siguientes disposiciones de algunas normativas:

(a) De acuerdo a la Norma Ecuatoriana de la Construccion, la carga de granizo “S” se determina
por la siguiente formulacion:

S = ps*H;s
Donde:

ps= Peso especifico del granizo (en defecto 1000 kg/m?)

Hs=Altura de acumulacién del granizo (m)

Para cubiertas con pendientes menores del 15%, se debe considerar una carga de granizo
minima de 0,50 KN/m?,

Para cubiertas con pendientes menores del 5%, se debe considerar una carga de granizo
minima de 1,0 KN/m?.

(b) Las disposiciones del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (RCDF) en lo que
corresponde a granizo, establece que se debera considerar una carga de granizo de 0,3 KN
(30 kg) por metro cuadrado 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 de 1,0 KN/m? (100 kg/m?).

(c) Reglamento Colombiano de Construccion Sismo Resistente:

En los municipios o distritos donde la carga de granizo “G” debe tenerse en cuenta, su valor
es (1 KN/m?), para cubiertas cuyo valor de inclinacion sea mayor a 15°, este valor puede
reducirse a 0,50 KN/m?,

23 Efecto del granizo en estructuras y modelos de estimacién de dafios. En linea disponible en:
http://www.smie.org.mx/SMIE_Articulos/co/co_14/te_08/ar_10.pdf Fecha de consulta:(29/02/19)
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2.4.4.3.1. Estudios realizados en Bolivia.
Se realizd el célculo de la densidad del granizo para sucre en fechas Febrero (Afio 2017)
alcanzando una densidad de 700 kg/m?®, y también se verificé la altura que el granizo podia
alcanzar en una superficie plana alcanzando y pasando los 30 cm de altura.

Tabla 29.Sobrecarga de granizo para cubierta

Sobrecarga de granizo para Q= Carga Disefio Alturaen
cubierta (kg/m?) (m)=Q/D
Norma Ecuador 60 0,07
Carga de disefio 80 0,09
Carga minima recomendada (SIB) 140 0,15
Carga maxima recomendada (SIB) 250 0,27
Carga eventos extremos 350 0,38

Fuente: https://edoc.site/practica-2-y-3-cargas-de-granizo-pdf-free.html
Actualmente las normas de disefio para Sucre segun la SIB son las que se muestran en la tabla
anterior con una carga minima de disefio de 140 kg/m? y una carga maxima de 250 kg/m? las
dos respectivamente para granizo. Sin embargo no se posee una norma base para el disefio con
cargas de granizo.

Se realiz6 una propuesta para estimar la carga de granizo, la ecuacién que determina la carga de
granizo nace de una variacion inversamente proporcional a la pendiente de la cubierta, es decir
gue para una pendiente de 45° no se acumula 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
minimas de 15° se ha decidido considerar que con una pendiente de 15° se considere una
acumulacion total de granizo, una variacion lineal para pendientes de 15° hasta 60° , y

practicamente no existiria cargas de granizo para una pendiente mayor a 60° 24,

24 Carga de granizo en Bolivia. En linea disponible en:
https://es.scribd.com/document/388073107/PROPUESTA-CARGA-GRANIZO-BOLIVIA-pdf Fecha de
consulta (29/02/19)
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Con respecto a la variacion de carga de granizo tomando en cuenta la influencia del angulo se

propone la siguiente ecuacion que abarca pendientes:

g =Vg*exCs
Donde:
0g= Carga de granizo (kg/m?)
¢ = Peso especifico del granizo (900 kg/m?3)
Cs = Factor de correccion por pendiente de cubierta.

e = Proyeccién del granizo en proyeccion horizontal segun la region (m)
Las ecuaciones que gobiernan el factor de correccion (Cs) son:

1 ->0<a<15°
60° — «a

45°

- 15°< a < 60°

0—- a>o60°

Donde:
o = Angulo de cubierta (°)
2.4.5. Disefno de elementos.

2.4.5.1. Elementos sometidos a traccion.

Es comuUn encontrar elementos sometidos a tensién en armaduras de techos, la seleccién de un

perfil para usarse como elemento a traccion es uno de los problemas mas sencillos, debido a que

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

el elemento y dividirla entre un esfuerzo de disefio para determinar el area de la seccién
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transversal efectiva necesaria. Luego se selecciona una seccidn de acero que satisfaga esta area.
Los elementos a traccion pueden consistir en canales, secciones W 0 S, 0 en secciones armadas
en base a angulos, canales y placas.
Segun las disposiciones de EAE-2011, el valor de calculo del esfuerzo axil de traccion “Ned”
debera cumplir para cualquier seccion transversal:

Ned < NtRrd
Donde:
Neq = Valor de célculo del esfuerzo axil.
Nird=Resistencia de calculo de la seccion a traccion.
En el caso de secciones con agujeros, deber tomarse como valor de la resistencia a traccion Nt rd
el menor de los siguientes valores:

- Laresistencia pléastica de célculo de la seccion bruta Npird
Axfy

MO
- La resistencia ultima de calculo de la seccion transversal neta:
0,90 x A, * fu )
Nyra = y— Donde:yyo = 1,25 (véase tabla 23 en 2.4.2.2)
M2

El procedimiento de calculo es el siguiente:

Npira = Donde: yyo = 1,05 (véase tabla 23 en 2.4.2.2)

(1)Se obtiene la fuerza de traccion del elemento de la mayor combinacion de cargas,
denominada carga Ultima o carga requerida Ned.
(2)Se determina el area del perfil: El célculo del area minima requerida se determina con la

ecuacion de resistencia a traccion :

Neg
Aminzﬁ

Ymo
Se asume una seccidn con area igual o mayor a la calculada (Ag>Amin).

(3)Se determina el area efectiva del perfil asumido (Ae).
(4)Se calculan la resistencia de calculo de la seccion bruta (Npirg) Y la resistencia tltima de
calculo de la seccion transversal neta (Ny,rd):

Axfy 0,90 * A,er * fu
Npl,Rd = Nyra = e
Ymo Ym2

(5)Se elige el menor valor obtenido en (4).
(6)Se debe verificar que se cumplan la siguiente condicién:
Ned < NtRrd

Donde:
Fy=Resistencia caracteristica del material.
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ymo= Coeficiente parcial para la resistencia (véase tabla 23 en 2.4.2.2)
An= Area neta de la seccion ; Ae= Area efectiva
A=Area bruta de la seccion ; Amin=Area minima requerida

2.4.5.2. Elementos sometidos a compresion.

Se refiere a aquellas piezas cuyo Unico esfuerzo es el de compresion, pudiendo despreciarse la
existencia de momentos flectores por reducirse al minimo.

El valor de calculo del esfuerzo axil de compresion “Neqg” debera cumplir para cualquier seccion
transversal:

NEed < N¢Rd
Donde:

Neq = Valor de célculo del esfuerzo axil.
Ncrda=Resistencia de calculo de la seccion a compresion.

La resistencia de calculo de la seccion para un esfuerzo axil de compresion N¢rd Se obtendra

mediante las siguientes expresiones:

Axfy
Ymo

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

Nera = ; Donde:yyo = 1,25 (véase tabla 23 en 2.4.2.2)

exceptuando los casos de agujeros sobredimensionados o alargados.

2.4.5.2.1. Estado Limite de inestabilidad.
La resistencia de calculo a pandeo de un elemento sometido a compresion se determina del
siguiente modo:

X*Axfy .
Npra = —— Donde:yyo = 1,05 (véase tabla23 en 2.4.2.2)

Ym1

Donde:

y= Coeficiente de reduccion para el modo de pandeo considerado.

Para la determinacion de Ay Aef, N0 es necesario contabilizar los agujeros para tornillos en los
extremos del elemento.

Para elementos con seccidn transversal constante sometidos a un esfuerzo axil de compresién

de valor constante, el valor de y para a esbeltez adimensional se determinara conforme a:
1

X=—F——=
®+o2 - 2

=051+ ax(1-02)+2%]

a=Coeficiente de imperfeccion
- Axfy
A= . Ncr

siendo y < 1,0

Siendo:
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Donde:
Ncr = Esfuerzo axil critico elastico para el modo de pandeo considerado, obtenido con las

caracteristicas de la seccién transversal bruta.

Segun EAE:

- Las piezas cortas tienen valores de A pequefios. Cunado es menor a 0,2 no se considera el
pandeo.

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

El valor del coeficiente de imperfeccion o para cada una de las curvas de pandeo se obtendra de

la siguiente tabla:

Tabla 30.Coeficiente de imperfeccion elastica o

Curva de pandeo 8o a b c d
Yalores de o 0.13 0.21 0.34 0.49 076

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (EAE-2011)

Los valores del coeficiente de reduccion y, en funcion de la esbeltez adimensional A, pueden
obtenerse también a partir de la figura 33.

La eleccion de la curva de pandeo para cada seccidn transversal se obtiene de la tabla 31.

1.1

1,0

20

0,9
N
0.8

- DN

RN

e NN

0,4 \\\ NN

0.3 §\x
=SS

0,2

)

v/

Coeficiente de reduccién y

i

01

0,0
00 o2 04 06 08 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30

Esbeltez adimensional 1
Figura 33. Curvas de pandeo
Fuente: Instruccion de Acero Estructural (EAE-2011)
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Tabla 31. Eleccion de las curvas de 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-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 Soldadura gruesa a = 0,5
Bt =20 Cualquiara [ C
fft, <30
Secciones de
perfilas an U, - - Cualguiara [ C
an T y macizas
Secciones de _1_ L__ i
perfilas anpgularas q 'I_ Cualquiara b b

Fuente: Instruccion de Acero Estructural (EAE-2011)

El criterio de comprobacién de la EAE es el indice resistente a pandeo:
* Apr * N N,
Ny ra = X * Aer fy ; Ed__ Ed <1
Ym1 Npra X *Axfyd
- Una pieza verifica la condicién de pandeo cuando el axil de calculo provocado por las cargas

no sobrepasa la resistencia a pandeo de la pieza: Ned < Nprd
- El significado del coeficiente de pandeo y es que disminuye la resistencia de céalculo de la
seccion por efecto del pandeo. La pieza en lugar de resistir fyd resiste una tension aparentemente

de valor x-fyd < fyd. En realidad, esa tension es la originada por el axil sin pandeo, el resto es
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la tension que provocan las imperfecciones de todo tipo analizadas en apartados anteriores. La

expresion equivalente es:
Ngq

X* Npl
Donde: Npl=Es el maximo axil que puede soportar la viga si el pandeo no tuviera lugar, todas

<1

las fibras alcanzarian fyd. Es el axil de plastificacion. Con esta expresion sencilla relacionamos
plasticidad y pandeo. Una barra a tracciéon o a compresion pero muy poco esbelta, sin pandeo,
seria Neq /Npi< 1

2.4.5.3. Disefio de correas.

2.4.5.3.1. Célculo 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 direccion que las cargas gravitatorias verticales.
Sera necesario sumarlas vectorialmente, mediante sus componentes referidas a un sistema de
ejes coman.

Si el perfil pre dimensionado para la correa no es el adecuado, un cambio de perfil afecta muy
poco a la previsién 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.

2.4.5.3.2. Calculo de esfuerzos.

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

Las cargas gravitatorias no coinciden con los ejes principales (y, z) de la seccion. La presion del
viento sigue la direccion negativa del eje z de la seccion. Este tipo de flexion se denomina
flexion esviada.

Gravitatorias:

- Flexién en el plano perpendicular a la cubierta: My = Mmax *cosa
- Flexién en el plano paralelo a la cubierta: Mz = Mmax™ sena.
Viento:

- Flexion en el plano perpendicular a la cubierta: My,V2 = Mmax, V2
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Figura 34. Flexion esviada en correas de cubierta.
Fuente: Estructura de acero segun EAE

En la figura 34 se 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 cubierta gz y otra en su plano qy.

La componente normal a la cubierta provoca el momento My y la componente contenida en el
plano de la cubierta ocasiona el momento Mz. Este Gltimo aumenta segun crece la pendiente,
pero es pequerfia 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 la EAE (2011), que para la
flexion esviada (Neq = 0) es:

My gq Mzpa _ _ 1 fog = fy
VVy,y * fyd Wy,z * fyd N e Ymo

Donde:

Wy, , Wy, = Es el mddulo de seccion, respecto del eje Yy Z.

My ed, Mz ed, =Momentos flectores en la direccion considerada.

Fyd= Resistencia de calculo del material.

Fy=Resistencia caracteristica del material.

ymo= Coeficiente parcial para la resistencia (véase tabla 23 en 2.4.2.2)

2.4.5.3.4. Comprobacion de flecha
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 cerramiento, ya que son materiales ductiles y muy deformables.
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e Las acciones deben ser caracteristicas, es decir, en situacion de servicio (ELS) no se mayoran
(yr=1). Sélo es necesario multiplicar las acciones variables acompafiantes por su factor de
simultaneidad Wo.

e Se debe calcular la flecha en cada direccion, al tratarse de flexion esviada. La flecha tiene dos
componentes, segun el plano normal a la cubierta fz y paralela a la misma fy. Estas
componentes se suman vectorialmente con la expresion:

=K +r

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 vigas simples de seccion constante de canto hy luz I, la deflexién vale:

"(rrlfrgﬂ) « 12(m?)

h(cm)

f(mm) = a =

Donde:
o=Tension méaxima provocada por el maximo flector caracteristico (no mayorado). Para cada
flector My, Mz, se obtiene:
ely el,z
Wely, Wei, =Momentos resistentes elasticos segun y y segun z.
L= Luz de la correa.
h= Canto o altura de la correa en la misma direccion que el plano de flexién
a= Coeficiente que depende de la clase de sustentacion y del tipo de carga.

Para una viga biapoyada o continua sometida a carga uniforme vale:
Tabla 32.Coeficiente o segiin nimeros de vanos
Coeficiente a segun numero de vanos

1 2 3 4 5 0 mas vanos
1.00 | 042 0.53 0.50 0.51

Fuente: Instruccién de Acero Estructural (EAE-2011)
Se comprueba la flecha con la condicion que debe ser inferior a L/200 (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.
Seguln las disposiciones de EAE-2011 el valor de célculo del esfuerzo cortante Veq debera
cumplir para cualquier seccion transversal:

VEd < VeRrd



Donde:
Veq = Valor de célculo de esfuerzo cortante
V. rd = Resistencia de calculo de la seccién a cortante

El esfuerzo cortante resistente de calculo V¢ rq viene dado por:

()

Vera =
' Ymo

Donde:

Av=Area transversal de cortante

fy=Limite el&stico del acero

¥mo = Coeficiente parcial de seguridad del material

A,=2x*dx*t,
Siendo:
d= Altura del alma
tw= Espesor del alma

2.5. EJECUCION DEL PROYECTO.
2.5.1. Especificaciones Técnicas.
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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, fabricacion 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 y de los acabados 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:

» Trabajos preliminares, como por ejemplo: implementacién del campamento de obras,

sefializacion de la obra, limpieza y desbroce del area de trabajo, replanteo de las estructuras,

etc.

* Movimientos de tierra, como: excavaciones, mecanicas o manuales, rellenos con o sin

compactacién, con materiales seleccionados o no, etc.

» 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 usada y los tratamientos 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 para las armaduras, etc.

2.5.1.2. Especificaciones Técnicas Particulares.

Las especificaciones técnicas particulares completan y detallan las especificaciones técnicas

generales y cubren los siguientes itemes:

* Definicion: Donde se describe en forma concisa a que item de la obra o estructura se refieren
las especificaciones.

» Materiales y herramientas: Utilizados para ejecutar la tarea especifica.

* Procedimiento de ejecucion: Donde se describe la forma en que debe ejecutarse este rubro
de la obra.

» Medicion: Donde se describe con precision como se efectuara la medicion de este rubro, una
vez ejecutado para proceder al pago correspondiente.

« Forma de pago: Donde se detalla como sera pagado el item?.

2.5.2. Andlisis de Precios unitarios y Presupuesto General.

2.5.2.1. Andlisis 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.

* Gasto general: En este rubro existen los gastos directos e indirectos, se debe tener presente
que los gastos generales no son un porcentaje de algo, sino que se expresa como tal, solamente
como un artificio matematico para distribuir el gasto en cada uno de los itemes que componen
el proyecto. Su aplicacién es valida porque en la certificacion del avance del proyecto se
realiza a través 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, dependiendo de aspectos

como el lugar donde se debe realizar la obra. Asi, por ejemplo, las obras locales tienen gastos

25 Especificaciones Técnicas. En linea disponible en:
https://es.m.wikipedia.org/wiki/Especificaciones_t%C3%A9cnicas Fecha 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 que las que estan ubicadas en el area rural. También es obvio que una
empresa constructora grande tiene gastos generales mayores que los de una pequefa.
Entonces, depende de 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 costo de material,
mano de obra, equipo y herramientas.

« Utilidad: Las utilidades deben ser calculadas con base en la politica empresarial de cada
empresa, el mercado de la construccion, la dificultad de ejecucién de la obra y su ubicacion
geografica (urbana o rural). Para 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.

* Impuestos: En lo que se refiere a los impuestos, se considera el Impuesto al Valor Agregado
(IVA) y el Impuesto a las Transacciones (IT). EI impuesto IVA grava sobre 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
estructura de costos. El IT grava sobre 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 valor total estimativo del costo que tendra una edificacién al ser terminada,

su exactitud dependera del desglose de los componentes que constituyen la construccion, cada

uno de ellos se halla condicionado por una serie de factores de los cuales algunos son conocidos

0 son de fécil 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 ejecucion material de una obra.

La elaboracion del presupuesto se realiza con base en los planos y las especificaciones técnicas

del proyecto, se elaboran los cGmputos de los trabajos a ejecutar, se hacen los analisis de precios

unitarios de los diversos itemes y se establecen los valores parciales de los capitulos en que se
los agrupan para asi obtener el valor total de la obra. Se debe indicar la fecha en la que se hace

el presupuesto estimativo en caso que haber proyecciones de costos en el tiempo?®.

26 Presupuesto de Obra. En linea disponible en:
http://www.cuevadelcivil.com/2010/06/presupuesto-de-obra.html?m=1. Fecha 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 ejecucion del proyecto.

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben ejecutarse
en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las actividades estan
interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de ellas no pueden
comenzar hasta que otras se hayan terminado.

El cronograma se representara graficamente mediante el diagrama de Gantt, donde se
muestran las actividades en modo de barras sujetas al tiempo, pudiendo identificar las
actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir, una tras otra.

El diagrama de Gantt es un grafico donde las unidades de obra (partidas) resultantes de las
mediciones y del presupuesto vienen representadas con una barra cuya longitud representa la
duracion temporal prevista para la ejecucion. EI diagrama debe reportar las cantidades

parciales y progresivas que se preveen pagar durante el periodo de referencia.
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CAPITULO 11
3. INGENIERIA DEL PROYECTO.

3.1. ANALISIS DE LA INFORMACION TECNICA.
El disefio estructural se realizara con base en informacién basica proporcionada por la entidad
promotora del proyecto como: ubicacién del lugar de emplazamiento, planos arquitecténicos,
estudio de suelos, y levantamiento topogréfico.
3.1.1. Estudio de Suelos.
El estudio de suelos fue realizado por el Gobierno Auténomo Municipal de Bermejo. En la
determinacion de la capacidad portante del suelo se realizaron ensayos en dos pozos de
exploracién con equipo para ensayos normales de penetracion (SPT), previa inspeccion visual
y eleccion adecuada de la ubicacion de los pozos. La profundidad méxima alcanzada en las
perforaciones fue de 2,15 m (véase ANEXO 3).

Tabla 33. Caracteristicas de los sondeos SPT y tipo de suelo.

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

SP.T. Ensayo (m) (%) profundidad de ensayo

Po70 1 170 - 2,15 7.68 Suelo limoso, presenta poca plasticidad y

una densidad compacta A-4
Fragmentos de piedra, grava y arena,
Pozo 2 1,55-2,00 8,85 presenta poca plasticidad y una densidad
compacta A-1b
Fuente: Informe Geotécnico-Consultora EOLO S.R.L.

Tabla 34. Capacidad portante del suelo (Ensayo de Penetracion Normal)

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

Fuente: Informe Geotécnico -Consultora EOLO S.R.L.

Tabla 35. Datos generales del 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 por el tamiz N°10 91,48 38,8
(%) que pasa por el tamiz N°40 74,8 32,3
(%) que pasa por el tamiz N“200 45,6 17,3

Fuente: Informe Geotécnico - Consultora 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 clasificacion del suelo en funcidon de los ensayos de laboratorio que se
presentan en tabla 34.

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

POZO 1:

(%) que pasa por el tamiz N"200 > 35% — Material limo arcilloso
45,6% > 35% (CUMPLE)

- Parasuelo A-4, A-5, A-6, A-7:

Porcentaje min. de material que pasa el tamiz N°200=35%—45,6%>35% (Cumple)
- Parasuelo A-4y A-5:

Indice de plasticidad maximo =10 — 10 > Ip= 4,01 (Cumple)
- Parasuelo A-4:

Limite liquido maximo= 40 — 40 > LL= 18,49 (Cumple)

indice de grupo maximo =8 — 8 >1G=2 (Cumple)

La muestra del pozo 1 se clasifica como suelo A-4 (suelo limoso no plastico 0 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
(%) que pasa por el tamiz N°200 < 35% — Material Granular
17,3 % < 35% (CUMPLE)

- Parasuelo A-1, A-3, A-2:

Porcentaje max. de material que pasa el tamiz N°10 =50 —50 %>38,8 % (Cumple)
- Parasuelo A-1by A-2:

Porcentaje max. de material que pasa el tamiz N°40 = 50—50 %>32,3 % (Cumple)

Porcentaje max. de material que pasa el tamiz N°200=25—25 %>17,3 % (Cumple)
- Parasuelo A-1-b, A-2-4, A-2-5:

indice de plasticidad maximo =10 — 10 > Ip= 5,22 (Cumple)
- Parasuelo A-1-b:

Limite liquido maximo= 40 — 40 > LL= 18,92 (Cumple)

indice de grupo méaximo =0 — 0 >1G=0 (Cumple)

La muestra del pozo 2 se clasifica como suelo A-1-b (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 la clasificacion 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 aplicacion es esencialmente para la construccion de carreteras, se
establecera la comparacion con el sistema unificado de clasificacién de suelos (SUCS) , cuya
aplicacion no presenta restricciones de ningln 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 liquido, con la diferencia de que cada sistema
adopta distintos valores como limites entre los tipos de suelo.
En funcion de los resultados de la tabla 35, se clasificara el suelo en funcion al sistema SUCS,
por tanto se utilizara la tabla de clasificacion de este sistema (vease ANEXO 4).
POzO 1

(%) que pasa por el tamiz N"200 < 50 % — Material Grueso

45,6% < 35% (Cumple)
100 —
Si »(F1-F)< — Material gravoso
100 — 45,6 .
(94,8 — 45,6) < — — 49,7 < 27,20 - No cumple, se trata de un material arenoso

- Para suelo SM, SM-SC, Y SC:

Mas del 12% pasa la malla N"200 — 45,6% > 12% (Cumple)
Del gréfico de plasticidad de Casagrande (véase ANEXO 4) se determina en funcién a
LL=18,49 e Ip= 4,01, que el tipo de suelo esta por encima de la linea A.

La muestra del pozo 1 se clasifica como suelo SM-SC (arena limosa arcillosa).

POZO 2

(%) que pasa por el tamiz N"200 < 50 % — Material Grueso
17,3 % < 35% (Cumple)

10
Si > (F1-F) <
100 — 17,3
2

- Para suelo GM, GM-GC, Y GC:

Mas del 12% pasa la malla N°200 — 17,3 % > 12% (Cumple)

Del gréfico de plasticidad de Casagrande (véase ANEXO 4) se determina en funcion a
LL=18,92 e Ip= 5,22, que la clasificacion de suelo esta por encima de la linea Ay al presentar
IP=5,22 < 7 se tiene que:

— Material gravoso

(42,32 -17,3) < — 25,02 < 41,35 - Cumple, se trata de un material gravoso
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La muestra del pozo 2 se clasifica como suelo de simbolo doble de acuerdo a sus caracteristicas
de plasticidad: GM-GC (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: GM-GC (grava limosa arcillosa con arena).

La correlacion de la clasificacion de suelos AASHTO y SUCS obtenida en cada pozo es la
siguiente:
Tabla 36. Correlacion de sistemas de clasificacion de suelos.

P0Z0 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 de golpes(N)= 31

En funcion del tipo de suelo y el nimero de golpes (N), se entra en el abaco de “Capacidad de
cargas admisibles” (véase ANEXO 4) y se obtiene un valor de capacidad admisible del suelo
de on 2,35 kg/cm?, por seguridad se adopta un valor de 6=2,00 kg/cm?.

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 resultados del Ensayo de Penetracion Normal (SPT)
efectuado en el pozo 1.

POZO 2:

Tipo de suelo: Suelo gravoso limoso con arena.

Numero de golpes (N)= 28

En funcion del tipo de suelo y el numero de golpes (N), se entra en el abaco de “Capacidad
de cargas admisibles” (véase ANEXO 4 - Abaco de arcillas y mezclas de suelo) y se obtiene
un valor de capacidad admisible del suelo de on=~4,40 kg/cm?, por seguridad se adopta un

valor de 0=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 tabla 34, donde el estudio proporcionado indica un valor de
on~3,0 kg/cm?.

La diferencia del valor dado y el calculado puede radicar en la utilizacion de los abacos de
mezclas de suelo, si se utiliza el &baco Nel (Abaco de diferentes tipos de suelo), se obtienen
resultados similares al proporcionado en el estudio (on~ 3,00 kg/cm?), sin embargo, debido a
la eleccidn del abaco de mezclas de suelo (abaco Ne2), se obtuvo un valor mayor al dado en el
estudio (on= 4,40 kg/cm?).

De los valores obtenidos con ayuda de los dbacos, estos se reducen a un valor inferior, con el
objetivo de favorecer a la seguridad:

Pozo 1: 6n= 2,35 kg/cm? > o = 2,00 kg/cm?
Pozo 2: on = 3,00 kg/cm? - o = 2,50 kg/cm?

3.1.1.4. Justificacion del nivel de fundacion de la cimentacion adoptado.
Para el disefio de las cimentaciones se utilizara el valor mas desfavorable de tension admisible
del suelo obtenido en ambos pozos, que corresponde al valor menor:

Gadm = 2,00 kg/cm? (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 discrepancias en las
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
terreno superficial tiene una resistencia media o alta con relacion a las cargas de la estructura
y cuando el terreno es suficientemente homogéneo como para que no se produzcan
asentamientos diferenciales en las distintas partes de ésta®’.
El nivel de fundacion de las zapatas se establecio con base en los resultados obtenidos en el
ensayo normalizado de carga “SPT” del pozo 1 (véase tabla 34).
La capacidad portante del suelo correspondiente a 31 golpes en el Ensayo de Penetracion
Normal es 6aam=2,00 kg/cm?, a una profundidad de ensayo entre (-1,70 my - 2,15 m) respecto

al nivel del terreno, por consiguiente, por razones de disminucion de costos en las actividades

27 Jiménez Montoya P. (1991). Hormigdén Armado (Tomo 1) .14va Edicién. pp.(490).Barcelona, Espafia: Gustavo
GiliS.A
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de excavacion del terreno y obtencion de volimenes menores de hormigén armado en zapatas
aisladas se considerara el nivel de fundacién minimo del rango de valores de profundidad del
ensayo:

Altura del nivel de fundacion = -1,70 m
3.1.2. Topografia.

El lugar de proyecto cuenta con informacion topogréfica, la cual fue realizada por el Gobierno
Autonomo 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, informacidn que se
puede constatar de los perfiles longitudinales y transversales que se presentan en el plano de
levantamiento topografico (véase ANEXO 13).

3.1.3. Disefio Arquitecténico.

El disefio arquitectdnico fue proporcionado por el Gobierno Auténomo Municipal de Bermejo.
El proyecto tiene un area construida de 1.305,84 m?, la edificacion consta de dos niveles y esta
destinada a ambientes como: consultorio médico tradicional, cuatro consultorios odontolégicos,
tres consultorios médicos, farmacia, dos salas de internacién post - parto, dos enfermerias, dos
salas de parto, 2 salas de pre parto, sala de espera, recepcion, sala de reuniones, laboratorio, etc.
El disefio arquitectdnico esta acorde con los lineamientos del Ministerio de Obras Puablicas y
cumple con las caracteristicas impuestas por la Norma Nacional de Caracterizacién de
Establecimientos de Salud de Primer Nivel.

Los planos arquitectonicos se encuentran en el ANEXO 12.

3.2. PLANTEAMIENTO ESTRUCTURAL.
El modelo estructural del proyecto se compone por un sistema de cubierta metélica, y una

estructura aporticada de sustentacion de hormigon armado.

3.2.1. Estructura de Cubierta.

La estructura de sustentacion de la cubierta es una armadura metélica, y como se ha explicado
en 2.1.2.2, su disefio se realizara con base en las disposiciones de la Instruccion de acero
estructural (EAE-2011) y con base en el método de estados limite explicados en 2.4.2.1.

De acuerdo con los planos arquitectonicos, la estructura de soporte de la cubierta son cerchas
metalicas tipo Howe (véase figura 35), el material de cubierta es calamina galvanizada # 28, y

las caidas de la misma se detallan en la figura 36.



Figura 35. Cercha Howe
Fuente: Elaboracion Propia

Figura 36.Vista en planta de la cubierta del bloque principal
Fuente: Elaboracion Propia

Figura 37. Vista 3D de la estructura metéalica
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 Cypecad (version

2014), considerando los aspectos siguientes:

La estructura de hormigon armado estd compuesta por columnas cuadradas como elementos
verticales de soporte, conectados por vigas rectangulares y muros de ladrillo de 6 huecos.
El techado del primer nivel de la edificacion seran losas alivianadas con viguetas pretensadas
en una direccion, debido a la luz maxima que se pueden abarcar en la estructura (6 m). El
espesor de la misma serd de 20 cm en todos los ambientes. La distribucion de losas se detalla
en el ANEXO 5.

En el disefio de la escalera de H® A°, se idealizara este elemento estructural como una losa
unidireccional de espesor e=15 cm.

En cuanto a la estructura de fundacion, serdn zapatas aisladas, céntricas, de hormigon
armado. Se considerara un valor de capacidad portante del suelo de 2 kg/cm?, y profundidad
de fundacién de — 1,70 m (véase justificacion del valor de profundidad adoptado en 3.1.1.4),
en el calculo de las estructuras de cimentacion.

Se modificd el disefio arquitectonico propuesto inicialmente 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 hormigén y cantidad de acero en obra. En resumen, se
prescindio de 6 columnas en la estructura y el redisefio respeta la estética inicial del disefio
arquitecténico.

La zona de proyecto se encuentra ubicada dentro de una zona de poca sismicidad, por tanto,
no se incluira en las hipotesis de disefio las combinaciones de carga que incluyan los efectos
de sismo.

En el modelamiento del sobrecimiento de hormigdn armado con el software Cypecad
(version 2014) se consideraran estos elementos como vigas descolgadas rectangulares (vigas
apoyadas en los extremos, es decir, en las columnas de H°A®).

Le estructura en ese nivel esta formada por cimientos de H°C® y sobrecimientos de H® A°
cuya funcion estructural es de soportar las cargas de los muros y la modelizacion utilizada
en el software es la que mas se asemeja a la situacién real (debido a que no consideramos el

apoyo en la parte inferior de la viga de sobrecimiento) debido a que lo elementos que
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trasmiten la cargas al suelo son las columnas y no el cimiento de H°C® cuya funcion es
proteger al sobrecimiento de la humedad del suelo.
No podriamos modelarla como una viga de cimentacién considerando que son elementos
subterrdneos que conectan zapatas.

Los elementos estructurales que se disefian en el proyecto son los siguientes:

(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 H°AC.

(e) Escalera de H°A® (escalera de 2 tiros).
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Figura 38. Esquema estructural centro de salud Colonia Barredero

Fuente: Sofware Cypecad (Version 2014).
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3.3. DISENO DE ESTRUCTURA DE CUBIERTA.

El método de disefio que se aplicara, sera el método de estados limite ultimos.

3.3.1. Cargas de disefio.
Las cargas a considerar en el disefio de la cubierta metélica de forma resumida son las que se
presentan en la tabla 37 y el calculo de las cargas se detalla en ANEXO 1.

Tabla 37. Cargas actuantes en cubierta

Tipo de Elemento Valor de Unidad
carga carga

Acero estructural 7850 kg/m?®
Correas 3,70 kg/m?
Permanentes Armadura de cubierta 5 kg/m?
Cubierta de calamina #28 3,3 kg/m?
Cielo falso de placas de yeso 25 kg/m?
Sobrecarga de mantenimiento (Lr) 80 kg/m?
Carga de viento a barlovento (W) 2,88 kg/m?
Carga de granizo (S) 108 kg/m?

Fuente: Elaboracion propia
3.3.2. Disefio de correas.

Los siguientes datos se obtuvieron del disefio arquitectonico de la cubierta:

- Inclinacioén de la cubierta respecto de la horizontal o= 24°

- Luz de célculo de la correa (L)= 2,36 m (separacion maxima entre cerchas)

- Separacion de correas =2 m
Las longitudes anteriores se establecieron en funcién a la configuracion de la cubierta (véase
plano de cubierta en ANEXO 13). Al ser una cubierta totalmente irregular, y con el objetivo de
cargar a las cerchas en los nudos, se obtienen las longitudes méaximas de separacion entre

cerchas y correas indicadas anteriormente.
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cercha s

correas <

S -
Area de influencia que
soporta la cercha

Figura 39. Idealizacion de la cercha metalica
Fuente: Elaboracion Propia

Mantenimi Carga viento

Lr

Carga muerta
D

Carga granizo

Figura 40. Cargas actuantes en correa metalica
Fuente: Elaboracion Propia
Los perfiles metalicos utilizados en las correas generalmente son los perfiles C (canales), y U

(Costaneras).

3.3.2.1. Combinacién de cargas.

Teniendo en cuenta que no se considera ninguna accion accidental, se utiliza la combinacién
correspondiente a situaciones persistentes o transitorias (véase 2.4.3.3).

En situaciones persistentes o transitorias se tiene:

Z Y6,j Gr,j +v010Qk1+ Z Y0,i Vo, Qk,i

j=1 j=1
Segun la tabla 27 (véase 2.4.3.2), los coeficientes de mayoracion o coeficientes parciales para

las acciones, y los coeficientes de simultaneidad para las acciones variables aplicables para la

evaluacion de los estados limite ultimos se presentan en la siguiente tabla:
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Tabla 38. Coeficientes de mayoracion y de simultaneidad utilizados en el disefio de cubierta.

Coeficiente de simultaneidad Yo
Sobre carga Cubierta accesible solo 0
de uso para mantenimiento
Granizo (S) Para altitudes < 1000 m 0,5
Viento (W) 0,6
Coeficiente de mayoracion de cargas vi Efecto Efecto
(ELU) desfavorable favorable
Carga permanente (G) 1,35 0,8
Variable (Q,S,W) 1,5 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 factor de simultaneidad nulo y = 0. Esto

reduce el nimero de combinaciones a las siguientes:
Tabla 39. Combinaciones de carga utilizadas

Peso Sobrecarga Grani .

., X ranizo Viento
Combinacién propio de uso

G S N \Y/
1 1,35 1,5 0 0
2 1,35 0 1,5 0
3 1,35 0 0 1,5
4 0,8 0 0 1,5
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: Elaboracion Propia

Los valores de cargas a considerar en el disefio de la correa son los siguientes (véase tabla 37
en 3.3.1)
Carga muerta — G = 7 kg/m? (Peso propio de correas y cubierta de calamina)

G=3,70 kg/m?+ 3,30 kg/m? =7 kg/m?
Sobrecarga de mantenimiento — S= 80 kg/m?
Granizo — N=108 kg/m?
Viento (Presion a barlovento) - V= 2,88 kg/m2 (Actla perpendicular a la cubierta)

Descomponiendo las cargas, respecto a los ejes principales de la correa se tiene:

Respecto de eje Z Respecto de eje Y
G=6,39 kg/m? G= 5,54 kg/m?
S= 73,08 kg/m? S=63,33 kg/m?
N= 98,66 kg/m? N= 85,50 kg/m?

V= 2,88 kg/m? V= 1,28 kg/m
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EJE Z EJEY
Combinacion 1 — Fd=118,26 kg/m? Combinaciéon 1 — Fd=102,48 kg/m?
Combinaciéon 2 — Fd=156,63 kg/m? Combinacion 2 — Fd= 135,73 kg/m?
Combinacion 3 — Fd=12,95 kg/m? Combinacion 3 — Fd= 9,40kg/m?
Combinaciéon 4 — Fd= 9,44 kg/m? Combinacion 4 — Fd= 6,36kg/m?
Combinaciéon 5 — Fd=120,85 kg/m? Combinacion 5 — Fd= 103,64 kg/m?
Combinacién 6 — Fd=192,26 kg/m? Combinacién 6 — Fd= 166,61 kg/m?
Combinaciéon 7 — Fd=159,22 kg/m? Combinacion 7 — Fd= 136,89 kg/m?

Combinacion 8 — Fd=86,95 kg/m? Combinaciéon 8 — Fd= 73,53 kg/m?
Se escoge el valor mayor de las 8 combinaciones:

pu=qz= 192,255 kg/m? p= qy=166,607 kg/m?

Para convertir a una carga lineal se tiene:

p=qz=192,2556416 kg/m? u=qy=166,607958 kg/m?

S=2m S=2m

gz= 384,511 kg/m qy= 333,216 kg/m

3.3.2.2. Comprobacién de resistencia.

Segun lo expuesto en 2.4.5.3.3 la expresion general de comprobacidn de resistencia para la
flexion esviada segin EAE- 2011 es:
My pa M gq _fy

<1 ; fyga=—
Wyy *fya Wyz*fya vd Ymo

Donde:

Wy.y , Wy, = Es el mddulo de seccidn, respecto del eje Yy Z.

My,ed, Mzed, =Momentos flectores en la direccion considerada.

Fyd= Resistencia de calculo del material.

Fy=Resistencia caracteristica del material.

ymo= Coeficiente parcial para la resistencia (véase tabla 23 en 2.4.2.2)

(1)Célculo de momentos flectores Mzeqy My gq:
Luz de calculo = Separacion de cerchas = L= 2,36 m

qz * L2 qy * L2
MZ,Ed = My,Ed =
Mzed= 267,69675 kg*m My,eq=231,98492 kg*m
M_,eq = 26769,6755 kg*cm Myeq=23198,492 kg*cm

(2)Calculo de resistencia de calculo del material:

fy= 250 Mpa = 2500 kg/cm?
ymo= 1,05 (véase Tabla 23 en 2.4.2.2)
fya=fy/ ymo = 2380,95 kg/cm?
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(3) Verificacion de la seccion adoptada:
Ensayando un perfil U comercial en Tarija: 150x75x15x3 cuyas caracteristicas geométricas se

obtuvieron del Catalogo “Metales del Oriente”.

Tabla 40. Propiedades geométricas de perfil metalico (CC 150x75x15x3)

. Areabruta | Peso 4 4 Wy,y Wy.z
Perfil Ag(cm?) | (kg/m) Iz(cm®) | ly(cm?) (cm?) (cm?)
150x75%x15%3 9,31 7,31 35,24 8,07 44,95 13,25

Fuente: Catalogo Metales del Oriente (Afio 2018)
Reemplazando los valores se tiene:
M M
y,Ed zEd <1
Wyy * fya  Wyz* fya
0,985 < 1(Cumple)

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 combinacién de
acciones mas desfavorable:
Ved=757 Kg

Veq4: Esfuerzo cortante solicitante de calculo pésimo.
El esfuerzo cortante resistente de calculo V¢ rq viene dado por:

fy
= * * *% —
Vera = 2% bg *t NPT
Donde:
bs= Ancho de las alas horizontales
t= Espesor

fy= Limite elastico del material base
ymo=Coeficiente parcial de seguridad del material. (Véase tabla 23 en 2.4.2.2)

Reemplazando datos:

fy= 250 Mpa ; be=75mm ; t=3 mm
ymo= 1,05 (véase tabla 23 en 2.4.2.2)

v 275 3 250Mpa _ 1 858 kN = 61858 k
=2*75mm *3mm * =61, = )
c,Rd \/§ N 1'05 g
Se debe satisfacer:
Ved < Vc,Rd

757 kg < 6185,8 kg (Cumple)
Se puede observar en la comparacién, que los esfuerzos cortantes no son

(2)Verificacion a cortante en eje Z:

El esfuerzo solicitante de calculo pésimo se produce en el nudo N118, para la combinacion de
acciones mas desfavorable:
Ved=686 kg
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El esfuerzo cortante resistente de calculo V¢rq segun articulo 73.10 de EAE (2011) viene dado
por:

_Sing "ttt Jov
Vc,Rd -
Ymo
Donde:
Hw=Altura del alma.
t= Espesor.

ymo= Coeficiente parcial de seguridad del material. (Véase tabla 23 en 2.4.2.2)
@=Angulo que forma el alma con la horizontal.
Fov =Resistencia a cortante, teniendo en cuenta el pandeo.

Sidy <083 = fh, = 0,58 % f,

_ h ’fy
Ay = 0,346 * —:’ * 7
Donde:

fy= Limite elastico del material base.

A, =Esbeltez relativa del alma.
E=Maodulo de elasticidad del material.

Reemplazando datos:

fy= 250 Mpa ; E= 210000 Mpa ; h=150 mm
bg=75 mm ; t=3 mm ; ymo= 1,05

1 0.346 150 mm 250 Mpa 0.597
= * * =
W 3 mm 210000 Mpa

0,597 < 0,83 - f,, = 0,58 % f;, = 0,58 * 250 Mpa = 145 Mpa

150ﬂ*Bmm*léLSMpa

V. rg = S190° o = 62,145 KN = 6214,5 kg

Se debe satisfacer:
VedSVc,Rd
686 kg < 6185,8 kg (Cumple)
3.3.2.4. Comprobacion de flecha.
(1)Combinacion de cargas:
Las acciones en situacion de servicio (ELS) no se mayoran (yr = 1). SOlo es necesario
multiplicar las acciones variables acompafantes por su factor de simultaneidad Wo. Las

combinaciones de carga son las siguientes:
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Tabla 41.Factores de mayoracién de acciones y simultaneidad en estado limite de servicio

Combinacion Peso propio Sok(;gegsaorga Granizo | Viento
G S N Vv
1 1 1 0 0
2 1 0 1 0
3 1 0 0 1
4 1 0 0 1
5 1 1 0 0,6
6 1 1 0,5 0
7 1 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 Respecto de eje Y
G=6,39 kg/m? G= 5,54 kg/m?
S= 73,08 kg/m? S= 63,33 kg/m?
N= 98,66 kg/m? N= 85,50 kg/m?
V= 2,88 kg/m? V= 1,28 kg/m
EJE Z EJEY
Combinaciéon 1 — Fd=79,48 kg/m? Combinacion 1 — Fd=68,88 kg/m?

Combinaciéon 2 — Fd=105,06 kg/m? Combinacion 2
Combinacion 3 — Fd=9,27 kg/m? Combinacion 3
Combinacion 4 — Fd=9,27 kg/m? Combinacion 4
Combinaciéon 5 — Fd=81,21 kg/m 2 Combinacion 5

Combinacién 6 — Fd=128,81 kg/m? Combinacion 6
Combinaciéon 7 — Fd=106,79 kg/m? Combinacion 7

Combinaciéon 8 — Fd=58,61 kg/m? Combinacién 8
Se escoge el valor mayor de las 8 combinaciones:

pu=qz= 128,81 kg/m? p=qy=111,63 kg/m?

Para convertir a una carga lineal se tiene:

u= qz=128,81 kg/m? pu=qy=111,63 kg/m?

S=2m S=2m

gz= 257,62 kg/m qy= 223,25 kg/m

(2)Calculo de momentos flectores M,y My:

Luz de célculo = Separacién de cerchas = L= 2,36 m

qz * L?
M, = M, =
M,= 179,35 kg*m My=

— Fd=91,04 kg/m?
— Fd=6,82 kg/m?

— Fd=6,2 kg/m?

— Fd=69,65 kg/m?
— Fd= 111,63 kg/m?
— Fd=91,81 kg/m?
— Fd= 49,57 kg/m?

qy * L?

155,43 kg*m

M= 17935,49 kg*cm My=  15542,82 kg*cm
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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
I, la deflexion vale:

mm?
h(cm)

0( kg )*Lz(mz)

f(mm) = a
Donde:
o=Tension maxima provocada por el méximo flector caracteristico (no mayorado). Para cada
flector My, Mz, se obtiene:
Wely, Welz=Momentos resistentes elasticos segun eje y y segun eje z.
L= Luz de la correa.
h= Canto o altura de la correa en la misma direccion que el plano de flexion
o= Coeficiente que depende de la clase de sustentacion y del tipo de carga.

Al tratarse de flexion esviada se calcula la flecha en las dos direcciones segun el plano normal

a la cubierta fz y paralela a la misma fy, por tanto se calcula ¢ para cada direccion:

o M, o M,
Y Wel,y ’ z Wel,z
_ 15542,82 kg * cm 1793549
%= T 1325 cm® %27 4495 em3
kg kg kg kg

gy = 399,099 — =399 ; 0, =1173,043 — = 11,73
cm cm

mm? mm?

Reemplazando los siguientes datos, se tiene:
L=2,36 m hy=7,5cm
a=1 (véase tabla 32 en 2.4.5.3.4) hz=15cm

(3,99 kg )*(2,36m)2 (11,73 kg )*(2,36m)2

a1y mm? ) o1 mm?
2 =1 7,5 cm P k=l 15cm
f,=2,96 mm fy=4,35 mm

Finalmente la seccién se verifica si:

f=[f2+f° <L_>f—,/2962+4352 <M
N2 =200 7 TV T T 200

5,26 mm < 11,80 mm (Cumple)

Entonces, se verifica la seccion adoptada: perfil CC 150 x 75 x 15 x 3
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Dimensiones del perfil
CC 150x75x15x3

b | g | Y b (mm) 75
h¢ (mm) 150

= dt (nm) 15

¢ (mm) 3

Figura 41. Caracteristicas de perfil CC 80x40x15x2
Fuente: Elaboracion Propia

3.3.3. Disefio de elementos sometidos a traccion.
Se disefara el elemento de mayor solicitacion, que corresponde a la barra comprendida entre
los nudos 414 y 473, cuya magnitud es: F=5368 kg

(a) Determinacion de la carga maxima Ned:
Ned = 5368 kg
(b) Determinacidon del area del perfil: El calculo del &rea minima se determinara con la

ecuacion de resistencia a traccion.

Fy= 250 Mpa = 2500 kg/cm?
ymo=1,05
Fyd=Fy/ymo0=2380,952 kg/cm?

Fu= 400 Mpa = 4000 kg/cm?
ym2 =1,25
Fud=Fy/ym2=3200 kg/cm?

Neq _ 5368

Sy 7 2380952
YMo

Se asume una seccidn con area igual o mayor a la calculada anteriormente.
Ensayando un perfil comercial en Tarija: HSS 30x50x2 cuyas caracteristicas geométricas se
obtuvieron del catalogo “Metales del Oriente”.

Tabla 42. Propiedades geométricas de perfil (HSS 30x50x2)

Apin = = 2,25 cm?

: Area bruta peso 4 3
Perfil Ag (cm?) (kg/m) IX (cm®) | zx (cm®) | rx (cm)
HSS 50x30x2 2,937 2,41 9,529 3,812 1,208

Fuente: Catalogo Metales del Oriente (Afio 2018)
(c) Determinacion del area neta (An):

En la estructura metélica no se utilizaran pernos, los elementos estaran soldados, por lo que el
area neta es: An=Ag=2,937 cm?
(d) Se calculan la resistencia de célculo de la seccidon bruta (Npird) y la resistencia tltima

de calculo de la seccién transversal neta (NuRrd):
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Axfy 0,90 * Apee * fu

Npipa = — ;0 Nyga = i
Ymo Ym2

Npira = 6992,857 kg ; Nygq = 8458,56 kg

Donde:

fy=Resistencia caracteristica del material.

ymo= Coeficiente parcial para la resistencia (véase tabla 23 en 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 el valor menor como resistencia de célculo a traccion -Np,ra=6992,857 kg

(e)Se verifica que se cumpla la siguiente condicion:
Ned < NtRrd
5368 kg < 6992,857143 kg (Cumple)

() Calculo del indice de resistencia: Se considera un valor aceptable segun EAE entre (0,6 -
0,80):
i=Ned/ (A*fyd)= 0,76

Entonces, se verifica la seccién adoptada: HSS 30x50x2
y

DIMENSIONES
PERFIL
HSS 30x50x2
H B (mm)
H (mm)
T (mm)

N | !
(=] e

.
o

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 méas desfavorable:
Ved= 452 Kg

Veq4: Esfuerzo cortante solicitante de calculo pésimo.
El esfuerzo cortante resistente de calculo V¢ rq vViene dado por:

()

V.o =
cRd Ymo

Donde:

Av=Area transversal de cortante

fy=Limite elastico del acero

¥mo = Coeficiente parcial de seguridad del material
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A, =2xd+*t,
Siendo:
d= Altura del alma
tw= Espesor del alma

Reemplazando datos:
fy= 250 Mpa ; d=50 mm ; tw=2 mm
ymo= 1,05 (véase tabla 23 en 2.4.2.2)
A, = 2 %50 mm * 2 mm = 200 mm?
250 Mpa

V3 % 1,05

Ved < Vc,Rd
452 kg < 2749 kg (Cumple)

3.3.4. Disefio de elementos sometidos a compresion.

Se disefaréa el elemento de mayor solicitacion, que corresponde a la barra comprendida entre

el nudo 215 y nudo 454 cuya magnitud es: F=3215 kg y longitud L=1,35m

El valor de célculo del esfuerzo axil de compresion “Neq” debera cumplir para cualquier seccion
transversal:

Vo ra = 200 mm? = 27,49 KN = 2749 kg

Se debe satisfacer:

Ned < NcRrd
Donde:
Neq = Valor de calculo del esfuerzo axil.
Ncrda=Resistencia de calculo de la seccion a compresion.

(1) Se obtiene la fuerza de compresion del elemento: Correspondiente a la mayor
combinacién de cargas, denominada carga Ultima o carga requerida Neg:

Neg=3215 kg

(2)Se determina el area del perfil: El calculo del &rea minima requerida se determina con la

siguiente ecuacion:
Ned

Amin = W
Yumo

Donde:
fy=Resistencia caracteristica del material.
ymo= Coeficiente parcial para la resistencia (véase tabla 23 en 2.4.2.2)

fy= 250 Mpa = 2500 kg/cm? . ymo=1,05 ;  fy=fy/ymo=2380,952 kg/cm?
_ Neg | 3215 ,
Amin =y = 730,052 ~ 30 M
Ymo

Se asume una seccion con area igual o mayor a la calculada anteriormente.
Ensayando un perfil comercial en Tarija: HSS 30x60x2 cuyas caracteristicas geométricas se

obtuvieron del catdlogo “Metales del Oriente”.
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Tabla 43. Propiedades geométricas de perfil (HSS 30x60x2)

. Area bruta peso I 3
Perfil Ag (cm?) (kg/m) (cm?) zx (cm®) rx (cm) ry (cm)
HSS 60x30x2 3,337 2,646 15,035 6,313 2,123 1,233

Fuente: Catalogo Metales del Oriente (Afio 2018)

(3)Célculo de la resistencia de calculo a pandeo: Se determina con las siguientes expresiones:

* A *
Nc,Rd=X Iy ; Donde:yyo = 1,05
Ym1
X=; siendoy <10 ; @=05x[1+ ax(1-02)+2%]
O+ P2 — 2

Ner  ° Ao or =T fy ro kK g

Donde:

y= Coeficiente de reduccion para el modo de pandeo considerado.

a=Coeficiente de imperfeccion (véase tabla 30 en 2.4.5.2.1)

A=Area transversal del perfil asumido.

E=M0dulo de elasticidad del material.

A= Esbeltez reducida (Para la direccion de pandeo considerada)

Acr= Esbeltez critica del elemento.

Lk=Longitud de pandeo ; L=Longitud del elemento

r=Radio de giro en la direccion considerada.

B=Coeficiente de pandeo (que tiene en cuenta las condiciones de vinculacion del elemento)

3.1. Célculo de la esbeltez reducida A :

A E o105 1=, Y
=TT *x |/ = ) ; =— ; =
r fy * Aer Y Aer

fy= 250 Mpa ; E= 210000 N/mm? = 210000 Mpa
L=1,35m ; B=1 (Apoyos articulados en cerchas)
PANDEO EN EJE X PANDEO ENEJE Y
Lk= L*B=1,35m Lk= L*B=1,35m
rx=0,02123 m ry=0,01233m
Ax= 63,589 Ay=109, 489
63589 L _109489
*= 51,05 0% Y 9105 7

Se considera el plano de pandeo mas critico, es decir, el de mayor esbeltez: Eje Y

3.2. Determinacion del coeficiente de imperfeccion a.:
El valor del coeficiente de imperfeccion a para cada la curva de pandeo correspondiente a
un perfil tubular rectangular se obtiene de la tabla 31 en 2.4.5.2.1:
Curva “a” (véase tabla 30 en 2.4.5.2.1) — 0=0,21
3.3 Célculo del coeficiente de reduccion para el modo de pandeo considerado (y):
Reemplazando valores, se tiene, en el eje Y:
0=0,21 ; Ay=1,202
®=05x[1+ax(1-02)+212]=1328
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1
X o m 0,5284 < 1 (Cumple)
(4)Calculo de la resistencia de calculo de la seccion a compresion (Ncrd):
x*Axfy 0,501 3,337 cm® x 2500 kg /cm?
Yui 1,05
Comprobando: Ned < NcRrd
3215kg < 4198,263kg (Cumple)
El criterio de comprobacién de la EAE, es el indice resistente a pandeo, cuyos valores son
aceptables si estan entre 0,60 y 0,80:

Nera = = 4198,263 kg

Nog 3215 kg
S Ax Fvd <1- B
xxAxfy 0,5284 * 3,337 cm? * 2380,952 %
0,766 <1
Finalmente, se verifica la seccion adoptada: —HSS 30x60x2
y
i 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 acciones mas desfavorable:
Ved=315 Kg

Veq: Esfuerzo cortante solicitante de calculo pésimo.
El esfuerzo cortante resistente de calculo V¢ rq viene dado por:

ol

Vera =
’ Ymo

Donde:

Av=Area transversal de cortante

fy=Limite elastico del acero

¥mo = Coeficiente parcial de seguridad del material

A, =2%d*t,
Siendo:
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d= Altura del alma
tw= Espesor del alma

Reemplazando datos:
fy= 250 Mpa ; d=60 mm ; tw=2 mm
ymo= 1,05 (véase tabla 23 en 2.4.2.2)

A, = 2 % 60 mm * 2 mm = 240 mm?
50 Mpa

V. py = 240 mm?2 « ———
c,Rd \/g* 1‘05

= 32,99 KN = 3299 kg

Se debe satisfacer:
Ved < Vc,Rd
315 kg < 3299 kg (Cumple)

3.4. DISENO ESTRUCTURAL DE LA EDIFICACION.

3.4.1. Consideraciones generales.

De acuerdo con la Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87, se tomaran en cuenta los
siguientes valores en cuanto a caracteristicas de los materiales y coeficientes de minoracion
de las resistencias.

(2)Hormigdén Armado

Resistencia Caracteristica del hormigén (a los 28 dias) fe = 250 kg/cm?.

Factor de minoracion para (Nivel de ejecucion -control normal) ¥.= 1,5

Médulo de elasticidad (E)= 210.000 kg/cm?

Peso especifico H°A° (y) = 2500 kg/m?.

Moédulo de Poisson (p)=0,2

Coeficiente de dilatacion térmica del hormigon armado o= 1,0 x 10° °C

Coeficiente de mayoracion de cargas ¥r= 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 eléstico fyx = 5000 kg/cm?.

Limite de Ruptura =5600 kg/cm?

Factor de minoracion para (Nivel de ejecucion -control normal) ¥s= 1,15

Peso Especifico= 7850 kg/m®
Mddulo de Elasticidad = Es =2,1x 10° Kp/cm2,
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(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 klb/ pulg?= 250 Mpa

Médulo de elasticidad = E = 210.000Mpa

Peso especifico = 77,01 KN/m?®

3.4.2. Analisis de cargas.
De acuerdo con la 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 kg/m?

Las cargas actuantes en la estructura se presentan en la siguiente tabla, el calculo de las cargas
muertas se detalla en el Analisis de carga (véase ANEXO 1).
Tabla 44. 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
(e=0,12cm) 402 kg/m
Sobrecaraa de Uso Habitaciones, salas, etc. 200 kg/m?
g Escaleras y accesos 300 kg/m?

Fuente: Elaboracion Propia

3.4.3. Diseio 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 verificaciones de 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 verificacion de esfuerzos solicitantes en la estructura con ayuda de otro software de disefio

de estructuras (SAP 2000 - version 20), con el objetivo de corroborar que los esfuerzos

considerados en el disefio estructural son correctos.
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3.5.1. Verificacion de esfuerzos actuantes en la estructura.

En la verificacion de esfuerzos, se considerara el portico Ne 4 de la estructura, en el cual se
encuentran los elementos de viga y columna mas solicitados.

En la determinacion de los esfuerzos solicitantes se consideraran los mismos valores de cargas
actuantes (véase tabla 43), hipétesis de carga, geometria de elementos estructurales y
caracteristicas de materiales.

3.5.1.1. Envolventes en viga de H°’A° (Tramo 2 Pértico 4).

Datos de caracteristicas de materiales y geometria de la viga:

fu=250 kg/cm? f,x=5000 kg/cm?

Baseb=0,25m=25cm ; Alturah=050m=50cm ; Longitud viga=5,90m
Recubrimiento mecanico=r =0,045m =4,5cm

Los esfuerzos obtenidos con el programa SAP 2000 (version 20) en el tramo 2 del primer nivel

de la estructura son los siguientes:

Figura 44. Diagrama de momento flector del tramo 2 en KN*m (Pértico Ne4)
Fuente: SAP 2000 (version 20)

-207 .27

L —

Figura 45. Diagrama de esfuerzo cortante del tramo 2 en KN*m (Portico Ne 4)
Fuente: SAP 2000 (Version 20)
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La comparacion de esfuerzos obtenidos con ambos programas se puede observar en la siguiente

tabla:
Tabla 45. Comparacion de esfuerzos obtenidos con CYPECAD y SAP 2000 en tramo 2.
Tipo de o Segun Cypecad Segan SaR %
Ubicacion . 2000 (Version S
esfuerzo (Version 2014) 20) variacion

Mo(-)lzquierdo | 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: Elaboracion Propia
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 disefio estructural del bloque principal.
3.5.1.2. Esfuerzos en columna (P8).
Datos de caracteristicas de materiales y geometria del pilar:
fu= 250 kg/cm? ;  fyi= 5000 kg/cm? b=h 25 cm

Los esfuerzos obtenidos en cara inferior de las columnas con ayuda del software SAP 2000

; Longitud del pilar =3,1 m;

(version 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=012

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

F1=2,99
F2=4,00
F3=10155
M1=4,05
M2=6,98
M3=0,15

Figura 46. Esfuerzos solicitantes en columnas del pértico Ne4 de la estructura.
Fuente: SAP 2000 (versién 20)

Esfuerzos solicitantes en cara inferior de columna 8:
F3 =N= 467,540 KN

M1 = My (+) = 0,492 KN*m

F1=Vy =0,318 KN

F2=Vx =3, 07 KN

M2 = Mx (-) = 1,305 KN*m



119

La comparacion de esfuerzos obtenidos con ambos programas se puede observar en la siguiente

tabla:

Tabla 46. Comparacion de esfuerzos obtenidos con CYPECAD y SAP 2000 en columna P8

. Segun Cypecad | Segun Sap 2000 %
Tipo de esfuerzo (version 2014) (version 20) | variacioén
Esfuerzo Axial N (KN) 472,889 467,540 1,13
Momentos Mx (KN*m) 1,322 1,305 1,32
My (KN*m) 0,500 0,492 1,59
Cortantes VX (KN) 3,113 3,070 1,37
Vy (KN) 0,323 0,318 1,44

Fuente: Elaboracion 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 técnicas Pretensa y son las siguientes:

(a) Viguetas pretensadas.

Tabla 47. Caracteristicas de viguetas pretensadas

. . Peso Resistencia :
Producto Dimensiones (mm) promedio | del acero h-lt;lrrr)noi déen
alb|h| | (kg) | (Fu=kglem?) J
Viguetas 141100 1105 | Variable| 17,2 18000 | 320400
pretensadas kg/cm

Fuente: Catalogo “Pretensa” (Afio 2016)

Acero

10.50 cm

|

. 10 cm l

Figura 43. Seccidn transversal de vigueta pretensada
Fuente: Catélogo “Pretensa” (Ao 2016)
(b)Material de relleno o bovedilla.

Carpeta de
Compresion

ramadrraredarasedrasresdrene

N

5
'

* Eje

Vigueta VP
Figura 47. Sistema de Aplicacion de vigueta
Fuente: Catalogo “Pretensa” (Afio 2016)
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Tabla 48. Dimensiones del sistema de Aplicacion de vigueta

Descripcion Dimensiones (cm)
Simple Doble
Distancia entre ejes 40-50-60 40-50-60
Altura de carpeta de compresion 5 5
Altura de complemento (10-25) (10-25)
Altura paquete estructural (15-30) (15-30)

Fuente: Catalogo “Pretensa” (Afio 2016)
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 hormigon: 0,09 m3/m?
Peso Propio: 2,207 KN/m? Incremento del ancho de nervio: Ocm

Intereje: 50 cm (Separacion entre ejes de viguetas)
Bovedilla: De poliestireno (44 cm x15 cm x 100 cm.)
Comprobacién de flecha: Como vigueta pretensada

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 losas) y ANEXO 4 (Memorias de calculo y Resultados), cuyas
dimensiones son las siguientes:

Lx =4,75m Ly=6,05m
El criterio para elegir el sentido de la colocacion de viguetas fue con base en la continuidad de
los pafios y la obtencién de momentos flectores menores, por lo que las viguetas estan
paralelamente dispuestas a la luz menor de la losa.
» Determinacion del canto minimo (h): Segun la norma CBH-87, en estructuras de luces
menores a 6 m, no es necesario realizar la verificacion por deflexion si se utiliza las relaciones
de canto/luz en funcidn de la tabla 22 (véase 2.3.3.3.2).

L  475m

h=—= =0,1979m=0,20m
24 24

3.5.2.3. Armadura de reparto.

Seré necesario colocar armadura minima en la direccion perpendicular al armado de las viguetas
de la losa aligerada para controlar los esfuerzos por cambios de temperatura y contraccion de
fraguado del concreto. Por tal motivo, segun lo indicado en 2.3.3.3.2 la armadura de reparto se
determina con la siguiente expresion:

Espesor de la capa de compresion ho =5 cm
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As > 50 * ho - 200
$="Fsd © fsd
50 * 5em 200
= =
500Mpa 500Mpa
115 115
0,575cm? cm?
>—-2==04

As

As

m m
Para 1 m de losa se tiene >As= 0,575 cm?
Nimero de barras (@=6 mm) = As/Abarra (@6) = 0,575 cm?/0,283 cm? = 2,03=3 barras, sin

embargo, segun CBH-87, el espaciamiento maximo entre barras es de 30 cm, por esta razon se

considerara 5 barras de @=6 mm, espaciadas cada 25 cm.
5=1% ”’”‘f*"'“m) =2425=25cm (Cumple)
Para 1 m de losa se utiliza: 5*0,283 cm?= 1,415 cm?
1,415 cm? /m >0,575 cm?/m (Cumple)

Finalmente, la armadura de reparto que se colocara en las losas aligeradas en direccion

perpendicular a la del armado de las viguetas sera: @6 mm ¢/ 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 para cada tipo vigueta, en funcion del
momento flector actuante. Se calculara el momento flector actuante y en funcién de éste valor
se elegira el tipo de vigueta a utilizar.
(1) Calculo 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:
(+) =21,10KN + m = 2110 kg * m

Una vigueta tipo 7 de la linea “Pretensa” resiste un momento admisible de 2247 kg*m/m.

Madm > M —2247 kg*m/m > 2110 kg*m/m (Cumple)
Por tanto, el disefio de la losa alivianada constituida por complementos de plastoformo de 15 x
40 x 100 cm, viguetas pretensadas separadas a 50 cm entre ejes, capa de compresion de 5 cm
de espesor de hormigon de fck=250 kg/cm?, en la que se debe incorporar una armadura de
reparto de @=6 mm, espaciada cada 25 cm, cumple satisfactoriamente con los requisitos de
resistencia.
En el ANEXO 5 se encuentra la tabla de momentos flectores admisibles de las viguetas

“Pretensa”.
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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 tensiones internas opuestas 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 elemento.

En resumen, pretensar es introducir tensiones iguales y contrarias a los que producen las cargas.
Una de las peculiares consideraciones en el hormigon pretensado es la diversidad de los estados
de carga a los cuales el elemento o estructura esta sujeto. Durante cada uno de estos estados hay
diferentes etapas en las cuales la estructura puede estar bajo diferentes solicitaciones.

Estado 1: El elemento no esta bajo el pre esfuerzo, es decir la fuerza de pretensadp Po=0.
Estado 2: El elemento esta bajo el pre esfuerzo pero no estéa sujeto a ninguna carga externa
superpuesta, solamente al peso propio de la viga Mo. EI Momento flector es causado por la
fuerza de pretensado (Po).

En otras palabras, cuando la fuerza de pretensado se transfiere al hormigon (esto es, en el
procedimiento cuando se aflojan los gatos) la viga se levanta sobre su lecho, momento en el
que el peso de la viga, se convierte en una carga activa.

En otras palabras, el emplazamiento y magnitud de la fuerza de pretensado debe elegirse de tal
forma que en esta etapa la traccion en la fibra mas elevada no supere el valor maximo estipulado
del esfuerzo admisible a tension (fi). Similarmente, la compresion en la fibra inferior no debe
superar en valor absoluto a la tension de compresion maxima permitida (fci).

Estado 3: Conocido como el “estado de carga balanceada”, donde el momento producido por
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 pretensado (de signo contrario), es decir, que al
ser iguales, estos momentos se anulan.

Estado 4: Posteriormente, cuando la viga ésta instalada, esta es sometida a las cargas de
servicio, que se componen del peso muerto adicional, como forjados de piso soportados por la
viga, y las sobrecargas de uso del proyecto. Esta carga superpuesta produce el momento
adicional y las tensiones de flexion. Estas tensiones de flexion se superponen a las producidas
por el pretensado y el peso de la viga. Por lo tanto, bajo la carga de proyecto, las tensiones en
las fibras extremas de compresion y tension son fes y fis respectivamente.
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En otras palabras, el emplazamiento y magnitud de la fuerza de pretensado deben elegirse de
tal forma que en esta etapa la méaxima tension de traccion que actla ahora en la fibra inferior, y
la maxima tension de compresion, que actta en la fibra mas elevada, no superen los limites
fijados. De acuerdo a lo explicado anteriormente, se verificaran los esfuerzos de la vigueta en
los estados (tiempo = 0) y tiempo infinito (t=w), es decir en el estado 2 y el estado 4,
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 pretensado 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 especifican en la norma ACI 318-05 son las siguientes:

Tabla 49. Pérdidas en la fuerza de pretensado.

. Armaduras Armaduras
Tipo de < rdid
erdida Pérdida pretesas postesas
P (pretensado) (postensado)
Por friccion entre cable y vaina NO SI
, Por acufiamiento NO Sl
Instantaneas Por acortamiento elastico del
o Sl SI/NO
hormigon
Por fluencia lenta del hormigon Sl Sl
Diferidas Por contraccion del hormigon Sl Sl
Por relajacion del acero SI SI

Fuente: Elaboracion Propia.

Hay una relacion existente entre la fuerza de pretensado inicial (Po) y la fuerza de pretensado
efectiva (Pe):
Pe
"= Po
(1)Propiedades de los materiales:
Luz de calculo de la vigueta = 4,75 m
Resistencia caracteristica de hormigdn a compresion = 350 kg/cm?
Resistencia caracteristica a traccion del acero de pre esfuerzo = fpu = 18.000 kg/cm?
Peso especifico del hormigon pretensado= 2400 kg/m?®
Resistencia del hormigén a compresion en el momento del pre esforzado:
f'ci=0,7 * fc'=0,7 * 350= 245 kg/cm?
(2)Calculo de la fuerza de pretensado inicial ( Po):
El esfuerzo en el acero de pre esfuerzo en el estado de resistencia nominal a la flexion viene
dado por:
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frs =0,74 x fpu
0,74 = 18000 ke 13320 kg
— * =
) fs ’ cm? cm?
El &rea de acero de pretensado es: A = Ne barras * Abarra
" 2
A= 45Z02M _ 502654 cm?
Entonces la fuerza de pretensado inicial (Po) es:
k
Po = fps* A = 13320 crrfz * 0,502654 cm? = 6695,362 kg

(3)Propiedades geométricas de la seccion transversal de la vigueta:

b ot

r ——
a
_?7 0 c10 le)
M EN . 10,5 ¢cm
Ht
F E el; O 0o0
c | -
+ O 0 yo=c20 l l
{ | f——10em—
L b |
1 " 1

Figura 48. Geometria de la vigueta
Fuente: Elaboracion Propia

A=006m ;P=0,10m ;t=0,04 m (espesor del alma)
a=0,02 m ;b=001lm ;H=004m ;c=002m ;d=0,03m

L= Longitud de la viga = 4,75 m Altura total de la vigueta = Ht = 0,105 m
Brazo mecanico inferior = Cy0= 0,044 m Brazo mecanico superior = C10=0,0657 m
Recubrimiento inferior =r = 0,025 m e0=Cy —r=0,01929 m

Area de la vigueta = Ao = 0,0077 m? = 77 cm?
Inercia de la vigueta = lo = 8,646 x10° m* = 864,690 cm*

(4)Calculo del momento generado por el peso propio de la vigueta (Mo):
qo = Ao * yyp=0,0077 m2 = 2400 kg /m3 =18,48 kg/ m

qo x 1> 18,48 x 4,752
=—5 = 3 = 52,119 kg*m

Mo =5211,90 kg * cm

Mo

Mayorando se tiene:
Mo = 52,119 kg *m * 1,6 = 83,3904 kg * m = 8339,04 kg x cm
3.5.2.5.1. Pérdida por acortamiento elastico del hormigén (Afpes):
A pesar de que el esfuerzo de pre esforzado varia en las diferentes secciones se estima esta
pérdida con suficiente aproximacion suponiendo que todo el elemento se acorta uniformemente,

por lo tanto cumple la ley de Hooke:

f .
AprS = Kes * Es *% ;o feir = Kcirfcpi - fg

ci

Donde:

Ke=Factor {1,00 — Para elementos pretensados
0,50 — Para elementos postensados

Es= Madulo de elasticidad del acero de pretensado
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fcir=Tension de compresion neta en el hormigon, en coincidencia con el baricentro del acero de
pretensado, inmediatamente después de aplicar al hormigon.
Eci= Modulo de elasticidad del hormigon en el momento de aplicar el pretensado.
fepi=Tension en el hormigdn, en coincidencia con el baricentro del pretensado debida al Ppi
fg= Tension en el hormigon, en coincidencia con el baricentro del pretensado debida al peso de
la estructura en el momento en que se aplica el pretensado.
Kq:= Factor {1,00 — Para elementos pretensados
0,90 — Para elementos postensados

(1) Calculo del modulo de elasticidad del hormigon al momento de aplicar el pretensado (Eci):

f 'ci = 0,70* f'c= 0,70*350 kg/cm?= 245 kg/cm?
E,; = 15100 * \/f'ci = 15100 * V245 = 236352,385 kg /cm?

E; = 195000 Mpa = 1950000 kg/cm?
(2) Célculo de fpi:

eo = 1,928 cm Ao =0,0077 m?>=77cm?  Po=6695,362 kg
lo= 864,690 cm* Mo = 8339,04 kg*cm
—Poxe,? Po 5
feri = T 115,752 kg/cm
(3) Célculo de fg:
_Moxe, kg

, fo =g =18599332
(4) Calculo de feir:
k
foir = Keirfopi — fo = (1%115,752) — 18,599 = 97,153 %

(5) Calculo de la pérdida por acortamiento elastico del hormigon:
Afps = Koo+ Ey + 17 = 801,55 2
prS_ es ¥ S*E_ci_ ™0 em2
3.5.2.5.2. Pérdida Por fluencia lenta del hormigon (Afper):
Se lo determina con la siguiente expresion:

Es
AprR = Ky * E * (fcir - fcds)
c

Donde:
Ky =Factor {2,00 — Para elementos pretensados
1,60 — Para elementos postensados
Ec.= Modulo de elasticidad del hormigon a los 28 dias.
feas=Tension en el hormigdn, en coincidencia con el baricentro del pretensado debida a todas las
cargas permanentes sobrepuestas que se aplican al elemento una vez que ha sido pretensado.

(1)Célculo del modulo de elasticidad del hormigon a los 28 dias (Ec):
Resistencia caracteristica de hormigdon a compresion = f c=350 kg/cm?

E. = 15100 = /f’c = 15100 * V350 = 282495,1327 kg /cm?
(2)Calculo de fegs:
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Mds * e,
deS = [—
(00
Se calcula el momento (Mds) ocasionado por las cargas permanentes sobrepuestas que se

aplican al elemento:

qp * L?

Mgs =020 xMd 5 Md ==

Doénde: Md=Momento flector producido por las cargas permanentes sobrepuestas:

El valor de las cargas permanentes no estructurales y la sobrecarga de uso, se justifican en
ANEXO 1.

k k
Por cargas permanentes = qd = qd” * 0,5m = 145 m_gz *0,5m =75 Eg

k k
Por sobrecargadeuso = q;, = q;"*0,5m = ZOOm—‘g2 *0,5m =100 Eg

kg 175 * 4,752
qp=75+100=1755 ; Md=T

Mayorando se tiene:

= 493,554 kg *m

Md = (493,554 kg *m) * 1,60 = 789,6864 kg * m
Mds = 0.20 * (789,6864 = 100) = 15793,728 kg * cm
(3)Calculo de area homogeneizada: Se debe homogeneizar la seccion debido a que los
elementos de viga y losa tienen diferentes resistencias.
Para homogeneizar la seccion se emplea la relacion modular correspondiente a cada tipo de
hormigon:
E (vigueta) 15100 = \/fc 15100 /350

E(losa) 15100 «,/fc 15100 250
La nueva base de la losa homogeneizada es: b’=b/n=0,50/1,18=0,424 m
Aw = Am’gueta + Ajpsa homogeneizada = 77cm? + 259 cm?

Ae = 336 cm?

=1,18

L. seccion
seccion real
homogeneizada

e T

\ | [ |
0.2[)m - 0.05m— 0.2[)m > < 005m

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 = C,.= 0,1401 m

Brazo mecanico superior = C»=0,0599 m

Recubrimiento inferior =r = 0,025 m

8o = Cou—r=0,1150 m

Area de la vigueta + Alosa = Ao =0,0336m? = 336 cm? (en el tiempo o)
Inercia de la vigueta = Ioo = 0,000113451 m*=11345,08421 cm *

Reemplazando datos en:
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_ Mdsxe, 15793,728 kg*cm *11,50cm 16.0233 k 2
feas = ——= 11345,08421 cm* - o

Finalmente la pérdida por fluencia lenta del hormigén (Afper) es:
Es
AprR = K * E_ * (fcir - fcds)

Cc
1950000 kg /cm? k
* 9/ * ( 97,153 —% _
282495,1327 kg /cm? cm?
Afpgr = 1120,040 kg /cm?
3.5.2.5.3. Pérdida por contraccion del hormigon (Afpsr):
Se lo determina con la siguiente expresion:

%4
Afpsr = (8,2 % 107°) * K, * Es (1 - 0,06§) * (100 — RH)

Afper = 2 16,0233 kg/cmz)

Donde:

Ksh=1 (Para elementos pretensados)

V/S=Relacion volumen/ - superficie, se toma como el area bruta de la seccion dividida por su
perimetro

RH=Humedad relativa ambiente media alrededor del hormigdn

Reemplazando los siguientes datos se tiene:
Es =1950000 kg/cm?=27771900 Psi
VIS =A/P=77cm? 46,26 cm= 1,664 cm= 0,655 pulg.
RH =70 % (humedad relativa en Tarija)
Afysr = (8,2 % 1076) x 1% 27771900 Psi * (1 — 0,06 * 0,655) * (100 — 70)
Af,sr = 6563,28 Psi = 460,840 kg /cm?

3.5.2.5.4. Pérdida por relajacion del acero (Afpcr):
Se lo determina con la siguiente expresion:
Afpcr = [Kre —J(SH + CR + ES)]|C

Donde:

Kre, J,C =Factores en funcion al tipo de acero

SH=Pérdida de tensién debida a la contraccion del hormigon

CR= Pérdida de tension debida a la fluencia lenta del hormigén

ES= Pérdida de tension debida al acortamiento elastico del hormigdn

Reemplazando los siguientes datos:
Pérdida por acortamiento elastico del hormigén (Afpes)—ES=801,55 kg/cm? = 11415,69 Psi
Pérdida por fluencia lenta del hormigén (Afper)—CR= 1120,040 kg/cm?= 15951,61 Psi

Pérdida por contraccion del hormigén (Afysr)— SH= 460,840 kg/cm? =6563,28 Psi
Kre = 5000 Psi

Para acero de baja relajacion (grado 270) de relacion fpi/fpu=0,74 J =0,04
C =095
Afpcr = [Kyre —J(SH + CR + ES)|C
Afycr = [5000 — 0,04(6563,28 + 15951,61 + 11415,69)]0,95
Afpcr = 3460,638 Psi = 242,99 kg/cm?
3.5.2.5.5. Célculo de la fuerza de pretensado efectiva (Pe):
Finalmente se suman todas las pérdidas, y se calcula la fuerza de pretensado efectiva (Pe):
SAf= Afpes+ Afpsr + Afper + Afpcr= 2625,419 kg/cm?
P=YAf * A =2625,419 kg/cm? * 0,5026 cm?= 1319,679473 kg
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La relacién existente entre la fuerza de pretensado inicial (Po) y la fuerza de pretensado efectiva
(Pe) es la siguiente:
Pe = Po—P = 6695362 kg —1319,679 kg = 5375,68 kg
Pe 5375,68 kg

~ Po 6695362 kg

3.5.2.6. Disefio a flexion con base en limites en el esfuerzo del hormigon.
De acuerdo a 2.3.3.3.3 la verificacion de esfuerzos admisibles en la vigueta pretensada se

realizara con base en la normativa ACI 318-2005 (American Concrete Institute), debido a que
la Norma Boliviana CBH-87 no contempla el disefio de hormigon pre esforzado.

3.5.2.6.1. Calculo de tensiones admisibles en Estado 2 (tiempo = 0) y Estado 4 (tiempo=x):
En el Estado 2 se tiene:

= 0,8029

‘ 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 4 se 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 = 157,500m—2
3.5.2.6.2. Verificacion de esfuerzos en tiempo Estado 2 (tiempo 0):

Se debe verificar lo siguiente:
My*cag Poxe,*cyy By My*cyg Foxe,xcyg By

I I, A 2 fei ; I I T, < fe
(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 cm* eo=1,929 cm Ao = 77 cm? C10=6,57 cm
_Mo]* C10+Po *elo *C10 _‘i_osfti
o o] o
52196 <% <1252 <% (Cumpl
’ cm?2 = 77T cm? (Cumple)
(2)Verificacion de esfuerzos en la fibra comprimida:
fci = 147 kglcm? Mo =8339,04 kg*cm Po = 6695,362 kg
lo = 864,690 cm* eo=1,929 cm Ao =77 cm? Cxo=4,44cm
MO*CZO Po*eo*CZO Po
T 7 7 =
o o o
110,376 kg < —147 kg C l
’ cm? ~ cm? (Cumple)

3.5.2.6.3. Verificacion de esfuerzos en tiempo Estado 4 (tiempo «):
Se debe verificar lo siguiente:
My % Cioo Py*xN*ey *xCiee N *P,
— — >
o I A Jes
Mp*xCyoo N*P,%xe,%xChp N*P,

<
Im Im Am — ffS
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(1)Calculo de momento flector actuante (Mo):
El valor de las cargas permanentes no estructurales y la sobrecarga de uso, se justifican en
ANEXO 1.

- Por peso propio: qo = Ao * ywr+ (sh) * ywa

k k
qo = (0,0077m2 * 2400 m—‘i) + (0,0259m2 % 2500 m—‘i) = 83,23 kg/m

- Por cargas permanentes: gd = qd’ * 0,5 m = 145% «0,5m = 75kg/m

- Por sobrecargade uso: g, =g, * 0,5m = 200% *0,5m = 100 kg/m
Sumando las cargas se tiene: Y’ =qr = 258,23 kg/m

qr 1?2 25823 kg , (4,75m )?
My =M = —o—= m 5 * 1,60 = 1165,2628 kg * m

My =M, =116526,2875 kg x cm

(2)Verificacion de tensiones en la fibra traccionada:
fts = 29,93 kg/cm? Moo = 116526,2875 kg*cm  Po= 6695,362 kg n=0,8029

Too = 11345,084 cm # e = 11,50cm Ao =336 cm? C1»=14,01cm
My xCrep N*xPyxe€y *Ches N*P,

<
I I 1= fts
0411 9 <2993 9 Cummi
o o T 2 =2993 o (Cumple)
(3)Verificacion de tensiones en la fibra comprimida:
fts = -157,50 kg/cm2 Moo = 116526,2875 kg*cm  Po= 6695,362 kg n =0,8029
Too = 11345,084 cm * eoo = 11,50cm Ao =336 cm? C1=5,99 cm
_MT*cloo Po*n*ew*clm_n*Po -
I oo Aw Jes
kg

kg
36,835 o 57,50 o (Cumple)

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 rectangular) 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:
- Peso propio losa alivianada: 2,207 KN/m?->224,97 kg//m?~ 225 kg/m?
- Carga permanente no estructural:145 kg/m?
- Sobrecarga de uso: 200 kg/m?
Sumando las cargas y mayorando se tiene:
q = 1,6 * (200 + 145 + 225) = 912 kg/m?
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Las viguetas y la capa de compresién actian en conjunto como elemento estructural, por tanto,
consideramos el momento flector negativo solicitado de una viga continua:

i::; ii :i; :i ; :i:i! Momento (1) = qt/10

(1) % Flector rrsw.ﬁx'mo 1* vano | (2) = ql’/14
(2) VIGA CONTINUA
M) = q*L?> 912%475% 20577 k
710 T 10 ohrreEm
Se calcula el momento reducido de calculo p:
. Md 2057,7 + 100 ~oo0s

Ko bvd?sfed kg~ 0%

100 cm * (20 — 4)2 * 166,67W
p=0,048 — ©=0,05006 (Véase tabla 19 en 2.3.3.3.1.1)

Entonces la armadura requerida es:

166,679
fcd cm2
As=w+*bx*d=* d=0,05006*100cm*(20—4)cm*—k
fy 4347,83—~2
cm
As = 3,07 cm? (Para 1 metro de losa)
kg

U= As* fyd =3,07 cm® x 43,4783 — = 133,478 KN
Comparado con la armadura minima necesaria para acero AE 500 — ©=0,0028
ASpin = @ *b*d = 0,0028 * 100 cm * (20 — 4)cm = 4,48 cm?

Se escoge el area mayor:
As = 4,48 cm? (Para 1 metro de losa)

De tablas de capacidades mecanicas (Tabla 8.10 Armaduras traccionadas, y Tabla 8.11
Armaduras comprimidas, para AH-500 y ys=1,15) del libro Hormigén Armado (Tomo 1).14va
Edicién (2000)-Jiménez Montoya se obtiene:

kg _ 194,78 KN

=A =44 2%434783—— =
U s* fyd 48 cm*“ x 43, 83cm2

El programa asigno la siguiente armadura para una banda de losa de 1 m, cuyas correspondientes
capacidades mecanicas son:

4 barras de @ = 12 mm — As = 4,52 cm?
4012 mm— U =196,7 KN

La disposicion de armadura se puede observar en la siguiente figura :



Armadura de reparto

12012 mm 20 12 mm 20 12mm

A £ W,

K .

0.2

Om

|

I 1.00m

Figura 50. Disposicion de armadura negativa en losa alivianada proporcionada por el

programa.
Fuente: Elaboracion propia.
Por tanto, se cumple lo siguiente:
U dispuesta > U calculada manualmente
196,70 KN > 194,78 KN (Cumple)
Finalmente, se acepta la armadura negativa dispuesta por el programa.

3.5.2.8. Verificacion a cortante.

De acuerdo a lo expuesto en 2.3.3.3.5, se verifica a cortante si: @(V¢)>Vy

(1) Fuerza cortante actuante (Vu) = 16,26 KN =1657,492 kg (véase figura 51)

o L
] TN
5 2
e A : "“"1

) ——-—_________- —

I = ) '_’._

5 "1, 1l L:l.

| 5 O -=

' L=470(12)|8 @ 3

| (2 39 & -U‘

| Pértico 19 200 &0 &5

Figura 51. Diagrama cortante de la vigueta pretensada

Fuente: Cypecad (Version 2014)

(2) Resistencia al corte del hormigén (\Vc):
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La resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigdn (V¢) se supone igual al menor

de los valores entre la resistencia al agrietamiento de cortante por flexion (V) y la resistencia

al agrietamiento por cortante en el alma (Vcw).

i

VisM Jfe
i* cre> fc b

Vei = 20 * by xdp + Vg + Mo =7 x by, *d
1 Jfc
Mcre=(—)*< ! +ﬁoe—fd>
YVt 2

Vew = 0,30 * (fc + foc )by * dp + Vp

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 cm=88 mm Ao = 77 cm?
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I=lo= 864,690 cm* Yt=Cxo=4,44cm e0=1,929cm Pe=5375,68 kg

- Calculo de Vd (fuerza cortante no mayorada debido a la carga muerta):

qo = Ao * yyp=0,0077 m2x 2400 kg /m3 =18,48 kg/ m
_qoxL 1848475

a 2 2
- Célculo de Viy Mmax (fuerza cortante y maximo momento flector mayorado debido a cargas

=43,89kg =4389N

aplicadas externamente):

El valor de las cargas permanentes no estructurales y la sobrecarga de uso, se justifican en
ANEXO 1.

k k

Por cargas permanentes — qd = qd’ * 0,5 m = 145 m_% *0,5m =75 Eg
. kg kg

Por sobrecargadeuso - q;, =q;" *0,5m = ZOOF *0,5m =100 P

k
qp = (75 + 100) * 1,60 = 280 Zg

El cortante en la seccidn critica (a una distancia de H/2 desde el apoyo se tiene):
Vi=646,8 kg = 6468 N
Mmax=42,6335 kg*m =426335 N*mm

- Calculo del esfuerzo de compresion en el hormigdn debido Unicamente a la fuerza efectiva
del pre esforzado fye (Mpa).

_|-Pe_Pereorca 1591 K9 12001 m
fpe - Ao Iy = ’ cm2 = ’ pa
- Calculo del esfuerzo debido a la carga muerta 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 propio -qo=18,48 kg/m
El momento flector en la seccion critica (a una distancia de H/2 desde el apoyo se tiene):
Md= Mon2)=2,385 kg*m =23859,99 N*mm

_Mdxc, 2385kgxemxdddem . K9 _ o ioosem
fa=——= 864,690 cm? ST emr o

- Caélculo del momento que produce fisuracion por flexion en la seccion debido a cargas
aplicadas externamente Mcre (N*mm):
Reemplazando los datos en la siguiente expresion se tiene:

J7

1
Mcre = <—> * (— + fpe — fd) = 2953592,396 N * mm

YVt 2
- Calculo de resistencia al agrietamiento de cortante por flexion (Vi):
Reemplazando los datos en la siguiente expresion se tiene:

Jfc VixMcre ./fc
Vei = 20 *by xdy +Vy + Mo 2 7 *by, *xd

Vei= 46289,57712 N > 2974,942977 N (Cumple)
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- Célculo del esfuerzo de compresion en el hormigon (después de que han ocurrido las pérdidas
de pre esforzado) en el centroide de la seccion que resiste las cargas aplicadas externamente
foc (Mpa).

_ Pe _ 5375,68 kg _ 69814 kg 6981 M
PC " Ao 77cm? cm? pa

- Calculo de resistencia al agrietamiento por cortante en el alma (Vew)
Vew = 0,30 * (fc + fc )by * dpp + Vp
Vow = 0,30 * (35 4+ 6,981) * 40 mm * 88 mm + 0 = 44332,36497 N = 4433,236 kg

\/c corresponde al valor menor de Vciy Vew:
Vc = 4433,236 kg
(3) Verificacion:
D(Ve) > Vy
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 flechas.

Debido a la contra flecha provocada por la fuerza de pretensado inicial, los estados a
considerarse son el inicial y cuando se aplica la carga de servicio bajo la fuerza pretensora
efectiva.

Inmediatamente después de ocurrido el pre esfuerzo, la deformacion es:

A= —Ay; + A,
Donde:
Po xexL? 5% qo * L2
=g e, ¢ YT 3,
Reemplazando los siguientes datos se tiene:
L=4,75m =475cm €0=1,929 cm 1,=864,690 cm*
P0=6695,362 kg Pe=5375,68 kg l-=11345,084 cm*

E=15100 * /fc” = 15100 * v350 = 282495,1327:;—92

go=Carga de peso propio de la vigueta= 18,48 kg/m
Para una separacién de viguetas de 0,50 m se tiene:

qdi=Carga muerta no estructural= 145 kg/m? — 72,5 kg/m
gi=Carga viva o de sobrecarga de uso = 200 kg/m?—100 kg/m
gep=Carga del paquete estructural=225 kg /m? —112,5 kg/m
Carga de complemento de plastoformo y capa de compresion:
(225 kg /m?*0,5 m)— 18,48 kg/m =94,02 kg/m
Adicionando la carga muerta no estructural, para obtener la carga muerta superpuesta (qd):

qd= 94,02 kg/m+72,5 kg/m =166,52 kg/m

A - PoxexL? 149 A_S*qo*LZ
= A Y-V

i _8*E*IO =0,501cm
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Pe
Ape= Ap; * P 1,197 cm
La deflexién ocasionada por el peso propio, cargas vivas y muertas se puede calcular con las
siguientes ecuaciones:

Célculo de las deflexiones instantaneas generadas por las cargas muerta y viva superpuestas,
respectivamente (Aq 'y A)):

PP AL ALY SR Ll LN 1Y
CT38axExl, o LT 38axEL, oM
Para una duracion de 5 afios segun ACI 318-05:
1825%#
¥ 2,35 =212

© T 10 + 1825%¢
Reemplazando datos en la ecuacion siguiente se obtiene la deflexion neta para la carga de

servicio completa que tiene en cuenta el efecto a largo plazo de las cargas sostenidas:

Ay + A
A= —A,, +%Cc+ (4 +4)(1 + Cc) + 4,

A=—-1,201cm = —12,01 mm
Comparando con el valor limite para la flecha de acuerdo a ACI 318-05 en términos relativos a

la longitud del elemento se tiene:

Ao 1201 < 4,75« 1000 mm
280 L mm 480

—12,01 mm < 9,895 mm (Cumple)
3.5.3. Verificacion del disefio de vigas de H® 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 portico # 4

(tramo 2), ubicada entre pilares 8 y 9, como se puede ver en la figura siguiente:

0

25

‘:‘\F\z 8) &6 -:]\E"?jj;.
: 2020 L=355
3920 L=280 ——165 —‘]'GE)
—130— :
2016 L=1165 !
T"T (25x50 ) ]—-[
26316 L=1175 5
| 3912 L=365 N —
—120—+—93—

Figura 52. Disposiciéh de armadura longitudinal y transversal del tramo 2 —Pdrtico 4
Fuente: Cypecad (version 2014)
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(25x25)

(25x25

= impr
Figura 53. Envolvente de momento flector en KN*m (tramo 2 — Portico Ne4)
Fuente: Cypecad (version 2014)

3.5.3.1.1. Verificacion del momento positivo:

Datos de caracteristicas de materiales:

fo = 250 kg/em?  —feq = fo/1,5= 166,667 kg/cm?  — 16666,700 KN/m?

fy = 5000 kg/cm? —fyq = fyi/1,15= 4347,83 kg/cm? — 434782,608 KN/m?

Base b =0,25 m =25cm; Alturah=0,50 m =50 cm ;recubrimiento =r =0,045 m =4,5 cm
Canto Gtil=d=H-r=0,455m =45,5cm

Refuerzo longitudinal:

Armadura a traccién (As) = 7,414 cm? {2 barras #16 mm — U = 174,80 KN

3 barras @12 mm - U = 147,50 KN
Armadura a compresion (As) = 4,021cm? -2 barras @16 mm—U'=168,90 KN

Momentos solicitantes: Md (+) = 12137 kg*m= 121,37 KN*m (véase figura 53)

De tablas de capacidades mecanicas (Tabla 8.10 Armaduras traccionadas, y Tabla 8.11
Armaduras comprimidas, para AH-500 y yf=1,15) del libro Hormigon Armado (Tomo 1).13va
Edicion (1991)-Jiménez Montoya se obtiene:
Capacidad mecanica a traccion (U) =174,80+ 147,50= 322,30 KN
Capacidad mecanica a compresion (U”) = 168,90 KN

(1)Calculo de cuantias mecanicas:

Cuantia de compresién Cuantia de traccion
) U U
© T hedrfq T bwdn fg
®"=0,08909 ®=0,17

Reemplazando en:
w=w+w, > w,=w-—w =0,080914

De la tabla universal para flexion simple y compuesta (véase Tabla 19 en 2.3.3.1.1), se obtiene
el correspondiente valor de momento reducido (po):
o= 0,080914 — o = 0,0755
(2)Calculo del momento ultimo resistido (pu):
uu:lJ-o+0~),(1_6,) ;6 =r/d
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1,=0,15578 ; 0'=0,0989
(3)Calculo de momento reducido de calculo (pd):
_ Md
Ha = _b*dz*ffd
(4) Comprobacion de la seccion:
La seccion predefinida y las armaduras dispuestas (As y As") se verifican si:
M= Hd
0,15578 > 0,1407 (Cumple)
La seccion se encuentra en buenas condiciones de seguridad.

= 0,1407

3.5.3.1.2. Verificacion del momento negativo maximo:

Refuerzo longitudinal:

Armadura a traccion (As) = 13,44 cm? {3 barras @ 20 mm — U = 409,80 KN

2 barras@ 16 mm —» U = 174 80 KN
Armadura a compresion (As”) =4,02 cm? = 2 barras @16 mm—U"=168,9 KN

Momentos solicitantes:
Md (-) = 18788 kg*m= 187,88 KN*m (vease figura 45)

De tablas de capacidades mecanicas (Tabla 8.10 Armaduras traccionadas, y Tabla 8.11
Armaduras comprimidas, para AH-500 y yf=1,15) del libro Hormigon Armado (Tomo I) 13va
Edicion (1991)-Jiménez Montoya se obtiene:

Capacidad mecanica a traccion (U) = 409,80+174,80= 584,60 KN
Capacidad mecanica a compresion (U’) = 168,90 KN

(1)Calculo de cuantias mecanicas:

Cuantia de compresion Cuantia de traccion
.U v
w_b*d*fcd w_b*d*fcd
®=0,08909 ®=0,30836

Reemplazando en:
Ww=w+w, > w,=w—w =021927
De la tabla universal para flexion simple y compuesta (véase Tabla 19 en 2.3.3.1.1), se obtiene
el correspondiente valor de momento reducido (jo):
®0=0,21927 — po = 0,19
(2)Calculo del momento ultimo resistido (pu):

Up=to+ w’(1 =46 ; 8 =r/d
w=0,27028 ; 3'=0,0989
(3)Calculo de momento reducido de calculo (pd):
Ha =y = 0217

(4)Comprobacion de la seccion:
La seccion seleccionada y las armaduras As y As’, se verifican si:

Uu > Ud
0,27028 > 0,21781 (Cumple)

La seccion se encuentra en buenas condiciones de seguridad.
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3.5.3.2. Célculo de armadura longitudinal.

Se realizara el calculo de la armadura longitudinal de la viga perteneciente al tramo 2 (Portico

Ne 4) manualmente, para establecer la comparacioén porcentual de areas requeridas respecto de

los resultados obtenidos con el software Cypecad (version 2014).

Las caracteristicas de materiales y geometria de la seccion se explicaron en 3.5.3.1.1.
Momento solicitante: Md (+) = 12137 kg*m= 121,37 KN*m (véase figura 53)

(1) Célculo del momento reducido adimensional:

Md 12137 k 100
fg=—7—= g = 0,1407
bxd?xf,,  25cmx(45,50 cm)?+166,667 kg/cm?
Comparando con el valor limite de momento reducido correspondiente al acero de fy=500 Mpa

(véase tabla 18 en pagina 32 extraida del libro de Hormigon Armado (Tomo 1) 13va Edicion
pag. 284 -Jimenez Montoya, se tiene:
Ud < piim = 0,1407 < 0,319— Se requiere As(+)

Por tanto, no se requiere armadura de compresion debido a que el canto Gtil de la seccion es
mayor al canto util requerido, sin embargo, se dispone de armadura de compresion en esta
seccion (centro luz), debido a que en los extremos la viga soporta momentos negativos y se
requiere disponer de armadura de traccidn, y por constructividad ésta es continua en todo el
claro de la viga, como se observa en la figura 52.
(2)Determinacion de cuantia geométrica: De la tabla universal de calculo de flexién simple

0 compuesta (vease tabla 19 en 2.3.3.1.1), se obtiene el correspondiente valor de cuantia

geométrica “m”:

1=0,1407 — © = 0,15546

(3)Calculo de armadura (As): La armadura longitudinal a traccion (As+) necesaria es:

i 166,667 X9
As = w * by, xd x— = 0,15546 * 25 cm * 45,50 cm * —CI:n = 6,7787 cm?
fya 434783 -9

3.5.3.3. Armadura transversal.
Los siguientes datos se obtuvieron del disefio estructural del proyecto utilizando Cypecad

(version 2014), la viga pertenece al tramo 2 del portico Ne 4, (véase figura 54).
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Figura 54. Envolvente de esfuerzo cortante de viga (tramo 2 —Poértico Ne4)
Fuente: Elaboracion Propia

La verificacion se realizara en el lugar donde se produzca maximo cortante:
Apoyo izquierdo - (Pilar 9).
Datos de caracteristicas de materiales:
fo = 250 kg/em?  —fog = fo/1,5= 166,667 kg/cm?  — 16666,700 KN/m?
fy = 5000 kg/cm? —fyq = fy/1,15= 4347,83 kg/cm? — 434782,608 KN/m?
Base b= 0,25 m—25 cm ; Altura h = 0,50 m— 50 cm ; Recubrimiento =r =4,5 cm
Canto atil =d = H - r =45,5 cm = 0,455m ; Longitud de la viga (L)=6,05 m

Esfuerzos cortantes solicitantes:
Esfuerzo cortante maximo (apoyo en pilar 8) Vmax (+) = Vrd= 200,81 KN = 20469,928 kg
Esfuerzo cortante maximo (apoyo en pilar 9) Vmax (-) = 209,56 KN =21361,876 kg

Refuerzo transversal dado por el programa:
Numero de estribos= 61 ; @barra=8mm ; S=10cm

Como se explico en 2.3.3.1.2 se deben realizar las siguientes comparaciones en el disefio a

cortante:

(@) Veu> Vd — El hormigdn resiste satisfactoriamente el esfuerzo cortante, por tanto, no
necesita armadura de calculo. Sin embargo, se coloca As minima.

(b)Vcu< Vd <Vu; — Se necesita armadura transversal para resistir el cortante debido a que el
H’ no lo resiste por si solo.

(c)Vu1 < Vuz — Ninguno de los casos anteriores, por tanto se debe aumentar la seccion
transversal de la viga.

(1)Calculo de la contribucién del hormigén (Vcu):
kg
Veu = fcv *bw * d ;0 fev=050%./fcq (fcd enw)
Vir = 0,30  foq * by, x d
fcv = 0,50 % ,/166,667 = 6,455 kg/cm?

Reemplazando valores, la contribucion del hormigon es:
Veu = 6,455 kg/cm? = 25 cm = 45,5 cm
Vcu =7342,538 kg
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(2)Calculo del agotamiento por compresion oblicua de almas (Vu1):
Vu1 =030 % f.q * b, *d = 0,30 * 166,667 crrfz * 25 cm 45,50 cm
V1 =56875,11375 kg

(3)Determinacion de Vrd:

El cortante méximo de disefio, se produce en el apoyo derecho pilar 9, Vrq1 es el cortante a una
distancia a + d , como se observa en la figura 55.
En el caso de la viga, a=h columna /2 y d es el canto util de la viga.

A | |

A
s

Diagrama cortante
Vmalx| Vrd1 "y

Vrd2 J

Figura 55. Diagrama de esfuerzo cortante
Fuente: Elaboracion Propia

Seccion del pilar: H=0,25m - a=H/2=0,125m
d=0,455m =45,5cm —a+d =0,25/2 + 0,455 m = 0,58 m

Vd=V enx=a=12,50 cm —209,56 KN =21361,876 kg
VU2 =Vg2 =V en x=a+d =58 cm -176,69 KN =18011,213 kg

(4)Determinacién del caso correspondiente: Comparando valores, se tiene:

Veu< Vrg2 <Vu
7342,538 kg < 18011,213 kg < 56875,113 kg

Por tanto, se necesita armadura transversal, para resistir el cortante, debido a que el H® no
resiste por si sélo.

(5)Calculo de refuerzo transversal:
Se calcula una armadura que resista el exceso de esfuerzo cortante.

Vd, =Vcu+Vsu - Vsu=Vd, —Vcu
Vsu =18011,213 kg — 7342,538 kg = 10668,675 kg
fecd Vsu xS
;0 As = ——————
fyd 0,90 xd * fyd

Considerando un didmetro de estribos: @8 mm — As= 2 * (0,503 cm?)= 1,006 cm? (para 2
piernas), el espaciamiento de estribos sera:

As % 0,90 xd * fyd 1,006 cm? * 0,90 * 45,50 cm * 4347,826 kg /cm?
Vsu - 10668,675 kg
S=16,7885 cm (Separacién minima calculada manualmente)
S=15 cm (multiplo de 5)

As min = 0,02 x bw = S *
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(6)Comparacion de armadura transversal:

Tabla 50. Comparacion de armadura transversal calculada manualmente y calculada por el
programa para el tramo 2- Portico 4

. Resultados dados por
.., Calculo manual de
Ubicacién el programa Cypecad
armadura transversal .,
(version 2014)

0-1,65m @ 8 mm c/15 cm @ 8 mm c/15 cm

1,65m-4,50m @ 8 mm c/30 cm @ 8 mm c/30 cm

450m-6,05m @ 8 mm c/15 cm @ 8 mm c/10 cm

Fuente: Elaboracion Propia

605

. 2020L=2
3220 1=280 —165——
R 10

2(16L=1165 T

: 25:50 T‘"[

2§16 L=1175

' 3@121=365 _—
o8 | E
27 . 11x1e@8c/15 9x1e@8c/30 14x1e@8c/10_ ]

1 1313 153 287 140 1313

Figura 56. Armadura transversal (Viga tramo 2 —Pdrtico 4)
Fuente: Cypecad (version 2014)

Finalmente, se verifica que la armadura transversal calculada por el programa, es suficiente
para resistir los esfuerzos cortantes solicitados, debido a que la armadura dispuesta (estribos de
@ =8 mm c/10 cm), es de igual diametro al calculado manualmente y de menor separacion que
el espaciamiento calculado manualmente, por tanto, esta disposicion favorece a la seguridad al
momento de resistir el esfuerzo cortante.

Inicialmente el programa arrojo un valor de separacion de estribos minima de 13 cm, sin
embargo, por constructividad se modifico la separacion dada a una separaciéon inferior que fuera
multiplo de 5 (S=10 cm), dicho espaciamiento resistird favorablemente los esfuerzos cortantes
solicitantes y facilitara el armado transversal de las vigas en cuanto a espaciamientos dispuestos.
La diferencia del espaciamiento calculado manualmente y el espaciamiento obtenido por el

programa es de aproximadamente 3 cm.
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3.5.4. Verificacion del diseiio de columnas de H® A°

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

Figura 57. Armadura dispuesta por el programa en columna Ne 8(Portico # 4-Tramo: Primer

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 hormigdén armado en el que

concurren vigas en cara inferior y superior.
Fuente: Elaboracion propia

Refuerzo longitudinal dado: Esfuerzos solicitantes en cara inferior del
4 barras @ 12 mm — U= 190 KN pilar:

Refuerzo transversal dado: My(+) = 50 kg*m = 0,50 KN*m

N estribos = 21 Mx(-) = 946 kg *m = 9,46 KN*m

@ barra = 6mm Nmax = 47288 kg = 472,88 KN

S =15cm Esfuerzos solicitantes en cara superior del
Geometria de la columna: pilar:

Longitud =3,10 m My(+) = 44 kg*m = 0,44 KN*m

Seccién: h =b =0,25 m MXx(- )= 817 kg *m = 8,17 KN*m
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3.5.4.1.1. Calculo de la longitud de pandeo de la pieza (L0):

Datos de caracteristicas de materiales:

De acuerdo a lo expuesto en 2.3.1.3 en el caso de las piezas hormigonadas en vertical, la
resistencia del proyecto del hormigdn deberd, ademas, minorarse en un 10 %, por tanto, se tiene:
foc = 250 kg/em?  —feg = 0,90 * fo/1,5=150 kg/cm? — 1,50 KN/cm?

fy = 5000 kg/lcm? —fyq = fyi/1,15= 4347,8260 kg/cm? — 43,4782 KN/cm?

b=h=0,25m— 25 cm : Recubrimiento mecanico =r =4 cm

Portico: Intraslacional (véase definicion en 2.3.3.2.2)

La longitud de pandeo se la obtiene con la siguiente expresion:
Lo=a*L
Donde:
a=Se obtiene entrando con WA y ¥s, en el monograma correspondiente.
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:

L:1=5,15m Ixy1=0,0026 m*

b1=0,25m ly;=0,0007 m*

Hi=050m E=cte E* Ix; /L1 = 0,000510 E* ly; /L1=0,00013

Viga 2:

L,=6,06m Ix,=0,0026 m*

b,=0,25m ly.=0,0007 m*

h.=050m E=cte E* Ix2 /L2=0,00043 E* Iy, /L,=0,00011

Viga 3:

Lz=3,7m Ix3=0,0011 m*

bs=0,2m  ly;=0,0003 m*

hs=0,40m E=cte E* Ixs /L3 =0,00029 E* lys /Ls=0,000072

Viga 4:

Lsy=3,70m Ixs=0,0011 m*

bs=0,2m lys=0,0003 m*

hs=0,4 m E =cte E* Ix4 /Ls= 0,00029 E* lys /L4=0,000072



Rigideces de las vigas que concurren en B

Viga 5:
Ls=5,15m
bs=0,2m
hs=0,35m

Viga 7:
L7=3,7m
b;= 0,2m
h7=0,35m

Viga 8:
Lg=3,70m
bg=0,2m
hg=0,35m

Ixs = 0,0007 m*
lys = 0,0002 m*

E =cte E* Ixs /Ls= 0,00014

Ix7 = 0,000714583 m*
lyz=0,000233333 m*

E =cte E* Ix7 /L7 =0,00019

Ixs= 0,000714583 m*
lys= 0,000233333 m*

E =cte E* Ixs/Ls=0,00019

Rigideces de las columnas gue concurren en A.

Columna 1:
Li1=3,2m

b1=0,25m
h1=0,25m

Columna 2:

Lo=3,1m
b,=0,25m
h,=0,25m

Ix1=0,000325521 m*
ly:= 0,000325521 m*

E =cte E* Ix1 /L1=0,000101725

Ix2 = 0,000325521 m*
ly, = 0,000325521 m*

E =cte E* Ix2 /L= 0,000105007

Rigideces de las columnas que concurren en B.

Columna 3:
L3=3,1m

b3=0,25m
hz3=0,2 5m

Columna 4:

Ls=1,65m
bs=0,25m
hs=0,25m

Ixs = 0,000325521 m*
lys=0,000325521 m*

E =cte E* Ixs /L3 = 0,000105007

Ixs= 0,000325521 m*
lys= 0,000325521 m*

E =cte E* Ix4 /L4 = 0,000197285

Para momento My (giro en torno al eje y), se tiene:
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E* lys /Ls = 0,000045

E* ly/L7=0,000063

E* lys /Lg = 0,000063

E* ly; /L; = 0,000101725

E* ly2 /L= 0,000105007

E* lys /L3 = 0,000105007

E* lys /L4 = 0,000197285

PAx=0,25503 ¥Bx= 0,70045
Para momento Mx (giro en torno al eje x), se tiene:
YAy=0,19137 ¥By= 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*ay— Loy=3,1*0,6871 =2,1299 m
Lox=L*ax— Lox=3,1*0,6744 = 2,0908 m

3.5.4.1.2. Calculo de esbeltez mecanica ()):

oty [y e oy —
Y ry Y A ! rx

>[5

Donde:

b=h=0,25m

| = Inercia de la seccion de la columna = (ly) = Ix = 0,000325521 m*
A = Area de la seccion bruta de hormigon = A= b*h = 0,0625 m?

r = Radio de giro = (ry) = rx=0,072168 m

A = Esbeltez mecanica

Reemplazando datos en las expresiones anteriores, se tiene:

lo, lo,
Ay =—=128970 ;o Ay =—=129,513
Ty X

Clasificacion de la columna:

Corresponde al caso (1) - A<35 (véase clasificacion en 2.3.3.2.4)

Ax=29,51 <35 —La columna es corta
Sin embargo, como hemos explicado en 2.3.3.2, el método de excentricidad ficticia es aplicable
a los pilares de seccion y armaduras constantes, cuya esbeltez mecénica no supere el valor de
100 (A < 100).
Se distinguen dos casos, segun sean o no iguales las excentricidades iniciales en los extremos

del pilar.

3.5.4.1.3. Célculo de excentricidad de primer orden (eo), excentricidad adicional (ea),
excentricidad ficticia (eric) y excentricidad final (er):

(1) Excentricidad de primer orden (eo):

Se tienen momentos en dos direcciones (X y Y) como se observa en la figura 58 en 3.5.4.1, por

tanto, se calcularan las excentricidades finales para ambas direcciones.
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En este caso, se adoptara una excentricidad de primer orden equivalente, en la seccion critica,

de valor:
F F
\ y
€02 €02
e0=0,6e+0,4e0>0,4¢exn
M
e = —
€01 €o1 ° N
b 1
F F
Donde:

o1 Y €02 = 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.

Mxy = 8,17 KN*m My: = 0,44 KN*m

Mxz = 9,46 KN*m My, = 0,50 KN*m

N =472,88 KN N=472,88 KN

eoy= Mx1/N=0,0172 m e01x= My1/N=0,000930 m
eowy= 17,277 mm eo1x= 0,930 mm
e0zy=Mxz / N= 0,02 m e02=My- / N=0,001057 m
e0zy= 20 mm e02x= 1,057 mm

La excentricidad equivalente se calcula con la siguiente expresion, donde eo1 = valor menor de
€0 Y eq2 = valor mayor de e, calculado para cada direccion.

e01=17,277 mm €01 = 0,930 mm
€02=20 mm €02=1,057 mm
eoy = (0,6*20)+(0,4*16,61) eox = (0,6*1,065)+(0,4*0,852)
eoy= 18,91 mm eox = 0,975 mm

(2)Excentricidad adicional o constructiva (ea):
No se tomard menor que el valor accidental minimo segin CBH-87:
h
o
2cm— 20 mm
Seccidn transversal de la columna: h=b =25 cm
h b _ 250 mm

~20 20 20
Se escoge el mayor valor como excentricidad constructiva—> eax = €ay =20 mm

eq =

eq = 12,50 mm ; 2cm =20mm
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(3)Excentricidad ficticia (efic):

Para piezas de seccion rectangular, efic Se calcula mediante la siguiente expresion:
fya h+20e, lo?
eric = (3+3200) *irraet* 1
4347,8260 kg/cm?\ 25+ 20(1,8191cm) (2,1299 * 100)?
Criey = ( 3500 ) "25+10(1,8191cm) 72168 cm
4347,8260 kg/cm?\ 25+ 20(0,0975 cm) (2,0908 x 100)?
Criex = ( 3500 ) "25+10(0,0975cm)  7,2168cm

*10™% = 3,7898 cm

*10™* =2,685cm

(4) Excentricidad final (er): Se tiene excentricidades finales para ambas direcciones:
eT = eo+ ea+ efic

€Ty = €oy t€ay tEficy €TX = €ox T€ax +E€ficx
ety = 18,91 mm +20 mm+37,898 mm erx = 0,975 mm +20 mm+26,85 mm
ety =76,808 mm = 7,68 cm erx = 47,825mm = 4,78 cm

3.5.4.1.4. Calculo de cuantia geométrica.

Se debe verificar que el disefio sea un caso de flexion esviada o flexién compuesta. Si se cumple
cualquiera de las siguientes relaciones, la comprobacion a pandeo puede efectuarse
independientemente en cada uno de los planos de pandeo.

€oy *b = 1891 = 19,39 <1 (No cumple)
eox *h 0,975 ’ 4

eox *b 0,975 1

eoy * I = 1891 =0,0515 < 7 (Cumple)

En la determinacion de cuantia de acero se utilizard el &baco en roseta de flexion esviada
correspondiente a una armadura simétrica en las 4 caras y una relacion de recubrimiento
r=0,010 h. (pag. 492 del libro Hormigén Armado 14va Edicidn - Jiménez Montoya).

fya = 4347,826087 kg/cm? fea= 166,667 kg/cm? = 1,66667 KN/cm?
h=b=0,25 m=> Ac= b*h=625 cm? Atotal = 4A
a=alturah=25cm b=base=b=25cm

(1) Determinacion del momento normal y adimensional:
foc= 250 kg/cm?  —feq = 0,90 * fo/1,5=150 kg/cm? — 1,50 KN/cm?
N= 47288 kg = 472,88 KN

ety = 7,68 cm etx=4,78 cm
Mad = etx * Nd Mbd = ety *x Nd
Mad= 363171,84 kg*cm Mbd= 226036,64 kg*cm
_ Mad _ Mbd
‘ua_AC*a*fcd ‘ub_AC*b*fcd
B 363171,84 kg * cm _ 226036,64 kg * cm
Ha =625 cm? « 25 cm * 150 kg/cm? Kb =625 cm? + 25 cm + 150 kg/cm?

na=0,155 1p=0,096
Si pa>pb-> w=pa y po=pp, por tanto se tiene:
u1=0,155 ; n»=0,096
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_ Nd 47288 kg
V= Ac *f "~ 625 cm? * 150 kg/cm?
Con los valores de v, u1 y p, Se entra en la roseta escogida (Roseta de flexion esviada d=0,10a,
de armadura simétrica en 4 caras, para acero AH-500) y se obtiene le valor de cuantia
geométrica ().

= 0,50

Vv ®

0,4 0,19

0,50 X

0,6 0,21
Interpolando-> o= 0,20
Se calcula el area total requerida:

w =2 ya 4 total = LA
Ac*f g yd

Atotal = 4,3125 cm?
La capacidad mecanica correspondiente a la cuantia geométrica (®) calculada es:

KN
U=As*f . =43125 cm? % 43,47826 — = 187,5 KN
yd cm?

3.5.4.1.5. Verificacion de armadura:

Armadura longitudinal dada por el programa: 4 barras @12 mm, cuya capacidad mecanica se
obtiene de tabla 8.11 Armaduras comprimidas- A500 del libro Hormigdn Armado 14va Edicion
- Jiménez Montoya (2000).

(As = 4,52cm?) — U’=190 KN

Si U"> U calculada manualmente, el pilar resiste satisfactoriamente los esfuerzos solicitantes:
u>u
190 KN > 187,5 KN (Cumple)
3.5.5. Verificacion del diseiio de zapatas de H* A°.
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 plantay 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) = Mx = -1,87 KN *m = - 187,004 kg*m
Momento actuante en eje Y= My =- 0,133 KN*m = -13,35 kg*m

Cortante actuante en eje X= Qx = - 6,956 KN = - 695,633 kg

Cortante actuante en eje Y=Qy =- 0,164 KN =- 16,439 kg

Tension admisible del terreno (Gadgm) = 2 kg/cm? =200 KN/m?

Peso especifico del hormigén armado (yc)= 2500 kg/m®

Lado mayor de la seccion del pilar (ag)=0,25 m
Lado menor de seccion del pilar (bo)=0,25 m



fck = 250 kg/cm? — fed = fek/1,5= 166,67 kg/em? — 1,667 KN/cm?

fyk = 5000 kg/cm? — fyd = fck/1,15= 4347,826 kg/cm? — 43 478KN/cm?
¥s= 1,60 (Norma CBH -87)

r=recubrimiento =5 cm

Se determinara las dimensiones en planta con la siguiente expresion:

__ N+P _ N+P _ N(1+f)

axb Tadm Tadm

(1)
Donde:
N=Carga axial (kg)
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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 fraccion B de la carga de servicio N:
_ 14-0,02040m
T T00 ()
p=0,10
Reemplazando valores en (1) se tiene:
A=a*b= 18173,028 cm?

Si b=a para zapata cuadrada, se obtienen las siguientes dimensiones en planta:

a*b=a®= 18173,028 cm?
a=b= \/18173,028 cm? = 134,807 cm =~ 135 cm
(1) Calculo de la tension uniforme del suelo (ot):

Se considera una tension uniforme del terreno y se prescinde del peso propio de la zapata, ya

que, al fraguar el hormigon queda en un estado en el que las tensiones son nulas.

» Valor de la presion del suelo para el calculo estructural:
Ng  52830kg kg

= = 2,898
axb 135%135

o, = 289,8 KN /m?

cm?

Donde:
Nd=Axil mayorado, transmitido por el soporte.

> Valor de la presion del suelo real:

N _33019,056kg_1811 kg
“axb  135%135 ' cm?

(2) Calculo de altura de la zapata:

Ot

Se determina los esfuerzos de calculo (fvd) y el factor de calculo (k):

foa =05 fra ; k=—Lw_;  (kp/cm?)

Yf*Oadm
2508 4+ 6,455 —&
cm? kg cm?
foa = 0,5 * = 6455 — ; k=———C" - g068
1,50 cm? kg
16*2 2

kg
< Ogam = 2,OOCm—2 (Cumple)

Se recomienda en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar para el canto util “d”

valores inferiores al mayor de los dos siguientes:
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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:
h =d + recubrimiento =25 cm +5 ¢cm = 30 cm > h min = 15 ¢m (SegUn norma)

El programa adoptd: h=35cm > h calculado = 30 cm, debido a que no se cumple la verificacion
a cortante con una altura de zapata de 30 cm, como se puede ver en el siguiente calculo:

Se debe cumplir que:
Va2 <2.by d2-fecv
Vaz=otxbx (v—d/2)

Donde:

b2 y d2 = Dimensiones de la seccién de referencia S, definida en 2.3.3.4.7.1

fcv = Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante.

Va2=Cortante maximo que se considera en el calculo de zapatas del tipo I (es el que se produce
en la seccion de referencia Sy).

|S2

P,

T | v ey

¥
J L |/
™y
[

Figura 59. Seccidn de referencia S, de zapata aislada.
Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado (CBH — 87)
Reemplazando los siguientes datos:
b=25cm ; b'=135cm ; d=30-5=25cm ; Vv,=v=55cm
b=b+d<b’
b2=25cm + 25 cm =50 cm < 135 ¢cm (Cumple)
Por relacion de triangulos:

i

0,10 4 0,085
= ﬁ =
050 0425 2~ rerm

d, =y+(0,20m—0,06m) =0,085m+ 0,15m = 0,235m
d, =0235m <v,=0,55m (Cumple)
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fev = 0,50 * \/fed = 0,50 * \/% = 6,45 kg/cm?
Remplazando las expresiones en la ecuacion del cortante de calculo se tiene:
Va2 <2 by d2 fcv
o *bx(v—df2) <2xb, - d, - fcv
kg
em?

25
2,898 135 cm * (55 — 7) < 2x50cm*23,5cm * 6,45 kg/cm2

16627,275 < 15.157,5 kg (No Cumple)

Finalmente, se acepta la altura dispuesta por el programa:
H=35cm
(3) Clasificacion de la zapata:

(v) en alguna de las direcciones > 2h — zapata flexible
vuelo (v), en ambas direciones < 2h — zapatarigida
a—a,
2
a—a,
2

vuelo en direccion a —» v, =
v (el mayor de los vuelos)

vuelo en direccion b — vy, =
Al ser una zapata cuadrada se tiene: va = vp = (135-25)/2 = 0,55 m
Remplazando los siguientes datos, determinamos la clasificacion de la zapata:

v<2h-055m< 2%0,35m
0,55m < 0,70 m (Cumple) — Zapata rigida

3.5.5.2. Célculo de esfuerzos en el terreno.

Se comprobara si la distribucion de las presiones del terreno 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 =-1,87 KN *m = - 187,004 kg*m
Momento actuante en eje Y= My =- 0,133 KN*m = -13,35 kg*m
Cortante actuante en eje X= Qx = - 6,956 KN = - 695,633 kg
Cortante actuante en eje Y=Qy =- 0,164 KN =- 16,439 kg
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(?J 4
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AN \ .
R . 2
4/ b

Figura 60. Esfuerzos en cara superior de la cimentacion
Fuente: Elaboracion Propia
(2)Acciones en el plano de cimentacion:

> Axil en el plano de cimentacién: Una vez determinadas las dimensiones de la zapata,
calculamos el peso propio de la misma:

h
V1=?1*(AB+A£,+ Ag*Ay,) ; Ag=axb ; A,=h"«h
szhz*a*b
Hi1=0,15m X h.=0,20 m : a=b=135m

Altura total de la zapata = h = h1+ h>=0,15m + 0,20 m = 0,35 m
h' base menor de la zapata = 0,35 m
vc = Peso especifico del hormigén = 2500 kg/m?®
Ag =a*b=1,8225 m? (zapata cuadrada) As=h"* h"=0,1225 m?

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 =V1+V,=0,485375 m?
Peso propio zapata (G)= y. *Vzapata = 2500 kg/m® * 0,485375 m®= 1213,4375 kg
Carga axial total (Nrea)= N + G =33019,056 kg + 1213,4375 kg = 34232,4935 kg
» Momentos en el plano de cimentacién: Como 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 kg)= 256,829 kg*m = 25682,953 kg*cm
Mx" = 187,004 kg*m - (0,35 m * 16,439 kg )= 179,811 kg*m = 18125,035 kg*cm
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(3)Calculo de esfuerzos maximos y minimos en la base de la zapata:

N 6xMx" 6%My’

“axb a*b? ~ bxaqa?
_ 34232,4935 kg 6 * 18125,035kg*cm 6 * 25682,953 kg * cm — 1771k 2
Omin = 135 cm « 135 cm 135 cm * (135 cm)? 135 % (135 cm)> grem

_ 34232,4935 kg N 6 * 18125,035 kg * cm N 6 * 25682,953 kg * cm
Imix = 135 m « 135 cm | 135 cm * (135 cm)? 135 * (135 cm)?

= 1,985 kg/cm?

Se verifica que:
Gadm > omax — 2,00 kg / cm? > 1,985 kg / cm?

Por tanto, la cimentacion es estable.

(4)Calculo de esfuerzos en las aristas de la zapata:

34232,4935kg 6% 18125,035kg*cm 6 x 25682,953 kg * cm

= - =189 2
1T 135cm#135¢cm  135cm + (135 cm)? + 135 * (135 cm)? 896 kg/cm
34232,4935 kg 6 *18125,035kg*cm 6 * 25682,953 kg * cm
o, = - - = 1,771 kg/cm?
135cm *135cm 135 cm * (135 cm)? 135 % (135 ¢m)?
_ 34232,4935kg 4 6 * 18125,035 kg * cm N 6 * 25682,953 kg *cm 1985 k )
%3 T 135cm+«135cm | 135 cm * (135 cm)? 135 % (135cm)2 ' g/em
_ 34232,4935kg 4 6% 18125,035kg+*cm 6 25682,953 kg cm 1859 k 5
% =135 cm* 135 cm 135 cm = (135 cm)? 135 (135 em)z V859 kg/em
kg
01,01,01,01 < ZCF (Cumple)
1,985 kgfcm2‘|' 1,859 kg/em?
1,985 kg/cm2 @ @ 1,859 kglcm2
<4 N
Mx
i

1,896 kg/em2 @ 1,771 kg/cm?2

)
1,896 kg/cm2 [‘[mmm 1,771 kglem2

Figura 61.Tensiones actuantes en la zapata P8.
Fuente: Elaboracion Propia
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3.5.5.3. Verificacion al vuelco.

De acuerdo a lo expuesto en la norma CBH-87 (véase 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 deslizamiento. La comprobacion consistira en verificar
que los momentos estabilizadores de las fuerzas exteriores respecto del punto “P” (véase figura

22 en 2.3.3.4.3), superan los momentos de vuelco, es decir, que se cumple:

(N+P)§2(M+V*h)n
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 cimentacion

¥1 = Coeficiente de seguridad al vuelco, para el que se recomienda adoptar 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 para poderlo 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 célculo.
N+G = 34232,4935 kg = 342,32 KN ; ¥1=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*m =13,35 kg*m ; N+G =34232,4935 kg
(N + G)% > (M +V * h)¥; - (34.232,4935) 12ﬁ > (13,35 + 695,633 * 0,35) * 1,50
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
(N + G)% > (M +V *h)¥w, » (34.232,4935) 12ﬁ > (187,004 — 16,439 = 0,35) * 1,50
23106,933 kg*m > 271,875 kg*m (Cumple)
Carga axial de servicio (N) = 33019,056 kg
Carga axial mayorada (Nd)= 52830 kg = 528,30 KN
Momento actuante en eje X = Mx =-1,87 KN *m = - 187,004 kg*m
Momento actuante en eje Y= My = - 0,133 KN*m = -13,35 kg*m
Cortante actuante en eje X= Qx = - 6,956 KN = - 695,633 kg
Cortante actuante en eje Y=Qy =-0,164 KN =-16,439 kg



154

3.5.5.4. Verificacion al deslizamiento.
Para la comprobacion de la seguridad al deslizamiento, como fuerza estabilizante se contara
solo 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 actuacién permanente. Se verificard que se cumple la siguiente
expresion:

(N+P)*xtan®a=>¥,*V
Donde:

N, V = Esfuerzo normal y esfuerzo cortante, en cara superior de la cimentacion.
P = Peso propio de la zapata.

¢d = (29/3) = Valor de calculo del angulo de rozamiento interno.
¥, = Coeficiente de seguridad al deslizamiento, para el que puede tomarse el valor 1,5.
¢=32,5° (Suelo no cohesivo de arena compacta).

La comprobacion se realizara en el plano mas critico: Plano Z-X

N+P = 34232,4935 kg = 342,324 KN ; Vx = 6,956 KN ; w=15
(N + P) xtan®a=> y2+ Vx - (342,324 KN) = tan (2 * 32,5°/3) > 1,5 * 6,956 KN
135,997 KN > 10,434 KN (Cumple)

3.5.5.5. Célculo de armadura a flexion.

El disefio de zapatas tipo | ¢ rigidas es el siguiente:

(1)Dimensionamiento de armadura principal (calculo a flexion): EI momento flector
maximo que se considerara en el calculo de las zapatas tipo | (rigidas) sera el que se produce
en la seccion de referencia S1 definida en 2.3.3.4.6 (Célculo de armadura a flexion). Para
cada direccion se determinara 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/em?2 @ | @
|
y |
7",!; 0.15a0 N
4 = -1 _é;_'_ﬁmj =] b
|1L My
|
]
1896 kglem2 @ ‘&)
a
(2)Momento y cortante en direccion a:
Caélculo de esfuerzo oa” a una distancia “x”:
a—a, 135 - 25
x = + (0,15 *a,) = o + (0,15 * 25) = 58,75 cm
) Oy — Oy 1.985 — 1,859
oa’ =0, + *(a—x)=1859+ — e * (135 —58,75) = 1,930 kg/cm?
; x? [(o3—0a)xx 2xx 58,752 [(1,985 —1,930) * 58,75 258,75
Ma = oa 7+ > *—3 = 1,930 * > + > * 3

Ma = 3394,036 kg * cm/cm

+oa’ 1,985+1,930
_ (gz+oa) _ (1,985+1930)

Va’
Mayorando los valores:
cm
Mag =% * Ma’ b = 1,6 * 3394,06 kg * s 135 cm = 733116,96 kg * cm = 7331,1696 kg * m

k
Vag = %5 * Va «b=1,6 115,003 % * 135 cm = 24840,648 kg

* 58,75 = 115,003 kg /cm

(b) Momento y cortante en direccion b:

9,

Calculo de esfuerzo ob’ a una distancia “y”:
b— b, 135 — 25
y= + (0,15 % b,) = % + (0,15 * 25) = 58,75 cm

) P 1.985 — 1,896
ob’ =0, + «(b—y)=1896+—— "

* (135 — 58,75) = 1,946 kg/cm?

135
2 — b 2 —
Mb = ab'y— 4 (05 —ab) xy . 2%y — 1,946 « 58,75 N (1,985 — 1,946) = 58,75 . 2 % 58,75
2 2 3 2 2 3
Mb” = 3403,2406 kg * cm/cm
vh = Bt o, o (L98SHLI6) 59 75 = 115,473 kg/cm

2
Mayorando los valores:

Mby = ¥p ok Mb"*a = 1,6 * 3403,2406 kg * % * 135 cm = 735099,9696 kg * cm = 7350,999 kg * m
Vb, = ¥y Vb *a =1,6*115,473 f—i * 135 cm = 24942,168 kg
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(c)Calculo de armadura a flexién:

fck= 250 kg/cm? — fed = fck/1,5= 166,67 kg/cm? — 1,667 KN/cm?

fyk= 5000 kg/cm? — fyd = fck/1,15= 4347,826 kg/cm? — 43,4782 KN/cm?
En direccion a:

Célculo de cuantia:

Mad

K=, «d2xfed '
733116,96 kg * cm

w=pul+p) ; As=wxbxdxfy

K= T35 (35 —5y2 s Teggy = V0362 @ = 0,0362 x (1+0,0362) = 0,0375
As = b, *w *d * %
El area necesaria de refuerzo es el mayor de b ed *yfc 4
Asml’n = 0,04 WfT
As=b d+ 2% _ 135 cm + 0,0375 + 30 16667 _ s 82 cm?
= * * * — * * ¥ — =
P Or e g e “M*a3a7826 O
4 0.04 b, *d * fcd 135+ 30 % 166,67 621 em?
’ = * ——™ = * =
Smin = 5 fyd ’ 4347,826 aram

Se elige el valor mayor-> As = 6,21 cm?, considerando barras de @=12 mm se obtiene un
espaciamiento de 23 cm.
As  621cm® 5196 ~ 6 b
Abarra 113 cm? ~ bbarra
a—2r — (Ne barras * @ 135—(2*5)—(6%1,2
= ( )= ( )~ ( )=23,56cmz23cm
Nebarras — 1 6—1

S = 23 cm < Smax = 30 cm (Segun Norma CBH — 87)

Ne parras =

Al ser una zapata cuadrada, la distribucion de la armadura se dispone en todo el ancho b=a=135
cm.

En direccion b:
Calculo de cuantia:

Mby

K=, vd2xfed '
735099,9696 kg * cm

w=pul+p) ; As=wxbxdxfy

H=135+(35-57 16667 0363 @ =00363+ (14 0,0363) = 0,0376
As = by, *w*d * %
El area necesaria de refuerzo es el mayor de s df yf .
ASmin = 0,04 x WfT
A b d fcd 135 0.0376 = 30 166,67 5 837 cm?
S=by*w*xad*—= cm * 0, * cm * ———— =5, cm
vd 4347,826
by xdxf 135 * 30 * 166,67
Aspi, = 0,04 W~ Ted _ 0.04 ! =621 2
R Pt TT4347,826 21 cm

Se elige el valor mayor-> As = 6,21 cm?, considerando barras de @=12 mm se obtiene un
espaciamiento de 23 cm. Al ser una zapata cuadrada, la distribucion de la armadura se dispone

en todo el ancho b=a=135 cm.



(2) Calculo de longitud de anclaje:

2.1. Longitud de anclaje del emparrillado:
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De acuerdo a lo expuesto en "Longitudes de anclaje” (Cap. 9 pag. 170 Hormigon Armado

14va Edicion-Jiménez Montoya), se adoptard 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:

0,33 b
lanclaje | 10+ @
15cm

Ib=m, » @

Ik

— 20

} b, el mayor valor de

> 15cm

mq * gz
ok

15cm

Tabla 51.Longitudes de anclaje para barras corrugadas aisladas, valores de los coeficientes

13 2

m

”W;"'sé" Acero B400S Acero B 500§
o

(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 (i 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 S 7 10 14 7 10

Fuente: Hormigon Armado (Tomo I). 14va Edicion. pp.172 - Jiménez Montoya.

Donde:

Ib = Longitud de anclaje por prolongacion recta en posicion I(buena adherencia)

@ = Diametro de la barra (en cm)

m1 = Coeficiente de anclaje (\VValor de Tabla 9.5.Coeficientes "m" para barras corrugadas en pag.
192 del libro de Hormigon Armado -Jiménez Montoya (13va Edicion).

fyk = Resistencia caracteristica del acero en N/mm?
my= 15 (véase tabla 38, para acero B 500 S y fck=250 N/mm?)
100 =12 cm

@=12cm ;

Lb=21,60cm >

Entonces:

Ib=mi+@2=21,6cm

fyk _ 500

| anclaje = Lb =25cm

20

=25cm

>15cm

(Cumple)

fyk = 500 N/mm?

Si v>2h, el anclaje se contara a partir de B, que esta a una distancia "d" del soporte (si es

necesario se puede doblar la armadura).

Si v< 2h, el anclaje de la armadura se contara a partir del punto A (véase figura 62).

En nuestro caso:
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v<2h—->055m< 2%0,35m
0,55m < 0,70 m (Cumple) - Zapata rigida

T —

vEZh —y *‘ v>2h
| apw T lo
|

L2lp h T O
I}-l J L IH 1‘_‘,lilb_.‘,_ ‘;‘j
—Lé—‘l-b

M"A —+—d

Figura 62. Anclaje de barras en zapatas rigidas y flexibles
Fuente: Hormigdn Armado (Tomo ). 14va Edicion - Jiménez Montoya.

2.2. Calculo de armadura en espera

Las zapatas bajo pilares de hormigén armado, deben llevar "armaduras en espera”
(coincidentes con las armaduras de los pilares y sus correspondientes cercos véase figura 62)
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 Hormigdn Armado 14va Edicion (Afio 2000)-Jiménez
Montoya.

2.2.1. Longitud de anclaje con patilla (Ib)

2.2.1.1. Longitud rectilinea de anclaje:

lb=m3*ﬁ2 %

> > . 2
=585 = 15¢cm i fyvkenkg/cm

Donde:
ms=Coeficiente de anclaje (véase tabla 38)

fyk =Resistencia caracteristica del acero en kg/cm?
ms= 11 (para acero BS-500 y fu= 250 N/mm?)

@ barra columna = 1,20 cm ; 10@=12cm ; fu=5000 kg/cm?
lb=my+ @*=1584cm >  L2E =20 17543cm > 15cm
285 285

Longitud de anclaje - Lb= 17,543 cm = 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 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 seccién
puede elevarse a 100% de las barras.
lo=ai*1 ; >Lomn=03*a1*xl =150 > 20cm

Tabla 52. Valores del coeficiente a1

\ Separacidn Porcentaje de barras empalmadas
de los
empalmes 20 % 25% 33% 50% | >50%
— as 109 12 14 1,6 18 2,0
L .! a>109 1,0 Iid 1,2 1,3 1.4

Fuente: Hormigdn Armado (Tomo 1).14va Edicion.pp.176 -Jiménez Montoya (2000)

@ barra columna = 1,20 cm
Lb (en prolongacion recta) = 25 cm (Véase 2.1) ; a1=1,4 (véase Tabla 49)
Lomin=0,3 *a1*lb=10,50cm ;15@ =18cm : lo = o1*Ib=35 cm
Se escoge el valor mayor ->Lo =35 cm
2.2.3. Longitud total de armadura en 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 cuadrada - b=a=135cm =1,35m

Armadura calculada: Eje X = Eje Y: 6 barras de @ = 12 mm c¢/23 cm
Tabla 53. Longitudes de anclaje en zapata P8 calculadas manualmente

_ o= 12 mm
Emparrillado b= 24 cm
Armadura de g= 12 mm

espera Lt=Lb+Lo 59 cm

Fuente: Elaboracion Propia
3.2. Resultados del programa:
Zapata cuadrada - b=a= 135cm = 1,35 m (véase figura 63)
Armadura calculada: Eje X = Eje Y: 7 barras de @ =12 mm ¢/18 cm

Tabla 54. Longitudes de anclaje en zapata P8, obtenidas con Cypecad (version 2014)
Emparrillado 2= 12 mm
P Ib= 30 cm
Armadura de QL: 12 mm
espera total=Lo+Lb 88 cm

Fuente: Elaboracion Propia
EL software dispuso mayor area 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. Disposicién de armadura a flexién y armadura de espera en zapata aislada 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 I, es el que se produce en
la seccion de referencia Sz definida en 2.3.3.4.7.1 se determina mediante la siguiente expresion:
Vaz=o0t*xbx (v—d/2)

El valor de célculo del esfuerzo cortante Vo, correspondiente a la seccion de referencia Sz de la

zapata debera cumplir la siguiente limitacién:

Va2 <2-by d2-fcv

w
o

Donde:
b2 y d2 = Dimensiones de la seccion de referencia S..

fcv = Resistencia virtual de calculo del hormigon a esfuerzo cortante
|s=
|

b' b=botd < b’

o T

y

|
|
! Seccidn de referencia
| i
~—_F dz £ 15V2
d ; dz
| j

| |

f diz Va ¥
Sz

Figura 64. Seccion de referencia S, de zapata aislada.
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado (CBH — 87)
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Datos:
b=25cm ; b'=135cm ; d=30cm ; wve=v=55cm
bo=b+d<b’
b2=25cm+ 30 cm =55 cm < 135 cm (Cumple)

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

_ _ 250 _ )
fcv = 0,50 = fcd = 0,50 * 5= 6,45 kg/cm

)

Remplazando las expresiones en la ecuacion del cortante de célculo se tiene:
V<2 by d2, fev
orxbx(v—df2)<2xb, - dy - fcv
kg
cm?

30
* 135 cm * (55 - 7) < 2% 55cm *27cm * 6,45 kg /cm?

15.649,22 kg < 19. 156,5 kg (Cumple)

3.5.5.7. Comprobacion de adherencia.
La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando se cumple:

T, =—l < Tpa = 0,95 * 3/fcd? (en kglem?)

0,9+d*n*u

2,898

3 kg \? 2
Tpa = 095 + (166,667 %) = 28,771 kg/cm

En el caso de soportes de hormigon, el cortante de célculo en la seccién S; seré:

*N a—a,
deyf “(—5—+0,15+a,)

a
1,6 * 33019,056 kg (135 cm—25cm
= *

¢ 135cm 2
Reemplazando valores se tiene:

+ 0,15 % 0,25 Cm) = 22991,046 kg

B 22991,046 kg S
Tb_0,9*30cm*14*(7t*1,2cm)_ " em?

161349 < 2877159 (cumpl
’ cm2 = 7 cm? (Cumple)

3.5.6. Verificacion del disefio de escalera de H® A °.
3.5.6.1. Calculo de espesor de losa.
(1)Geometria de la escalera de 2 tramos:

Huella=h=0,29 m : Contrahuella=c¢c=0,20m

Pendiente Huella de la escalera ¢/n = 0,68965 ; Angulo de inclinacion = a= arctan (c/h) = 34,592°

Longitud horizontal del tiro L= 2,322 m ; Longitud inclinada del tiro 1 = L/coso= 2,82066 m
Longitud menor del tiro Ix =1,2 m : Ancho del descanso L; =1,2 m

Desnivel a salvar H=3,60 m ; Peso especifico de H°A®= ¥ = 2500 kg/m?
Numero de escalones = H/c = 18 ; Peso especifico del H® sin armar =¥ = 2300 kg/m?®

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

Figura 65. Vista en planta de la escalera de H"A®
Fuente: Cypecad (version 2014)

(2)Calculo de Espesor de la losa (Hf):
hf=L/24=2,82/24= 0,12 m

hf =~ 0,15 m (Por constructividad) £ .
hv =hf / cos(a) = 0,15 /c0s(34,592°) a
hv=0,1822 m

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.

Analisis de carga de la escalera de H°A”:

(a)Peldafios:
0,29 m=*0,20m

cxh
Volumen de peldafios = Vp = ( > ) * e * N o1qam0s = (f) *1,20m* 18 = 0,6264 m3
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k
Peso de peldafios = Wp =¥, *Vp = 2500m_g3 *0,6264 m® = 1566 kg

Areade losa = A = (\/ c%+ h? ngeldaﬁos) * Lx

A= (\/0,292 + 0,202 * 18) *1,20 m = 7,6092 m?

Wp 1566 kg kg

L _ oo 2
Carga de peldafios = q, = A " 7.6092m2 205,80 - 2,02KN/m

(b)Carga de losa de H°A":
kg

i 0,15 m = 375 kg/m?

q; =7%.*e = 2500
(c)Carga de solado:
kg

qs = 1OOW:

1 KN /m?

(d)Carga de barandas:

—50 " _ o5 kN
qb_ m_ ] /m

(e) Sobrecarga de uso:
Qv = 2 = /m

Convirtiendo a carga lineal se multiplica por el ancho del tiro Ix=1,20 m:
» Cargas actuantes en tiro inclinado

Cargas permanentes =Qp= (gp +qi+Qs)*IX + qp
Qp= (205,80+375+100)*1,20 + 50=866,96 kg/m

Carga viva =Qv= gv*Ix

Qv =300*1,20=360 kg/m
Mayorando las cargas se tiene:

gar= 1,6%(360+866,96)=1963,136 kg/m~<1964 kg/m
» Cargas actuantes en descanso:
Cargas permanentes =Qp= (qi+0s)*IX + qp
Qp= (375+100)*1,20 + 50=620 kg/m

Carga viva = Qv= gv*Ix

Qv=300*1,20=360 kg/m
Mayorando las cargas se tiene:

gd2= 1,6*(360+620)=1568 kg/m

Longitud del tramo inclinado:

L= \V c?+ h? x ngeldaﬁos = 4/ 0,292 + 0,202 * 8 = 2,82 m

Se analizara la escalera como viga simplemente apoyada para obtener el maximo momento
positivo y como viga bi empotrada para obtener el maximo momento negativo.



L 2,82 m L 1,20m L
| I I
-15.68 KN/m
I LT
-19.64 KN/m
38.77 KN 35.43KN
. E
Z _ 75 _
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&

Mo max. (+) = 38,25 KN*m = 3825 kg*m

2,82 m 1,20m

¥ : A
-15.68KN/m
NN
-19.64KN/m
%v'fé ---------------------------- 5)
26.01 KN*m 2461 KN*m
39.12KN 35.08KN
*E E
s z
5 L
g £ 3
% _____ E_ E— __{fﬁ
ER = E
(@3]
Y

Mo max. (-) = 26,01 KN*m = 2601 kg*m
3.5.6.3. Célculo de armadura longitudinal.

Datos:
fo = 250 kg/em? — fog = fo/1,5=166,667 kg/cm? —1,66667 KN/cm?
fy = 5000 kg/lcm? — fyq = fyi/1,15= 4347,82 kg/cm? —43,4782 KN/cm?

164
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Base b=1,20 m—120 cm Recubrimiento=r=4cm=0,04 m
Espesor hf=15 cm =0,15 m CantoGtil=d=Hf-r=11cm=0,11m
(1)Considerando el momento maximo positivo Mmax (+):

Mo max. (+) = 38,25 KN*m = 3825 kg*m

Se calcula el momento reducido de célculo p:
Md 3825+ 100

ThrdZxfy

I =0,158

120 cm » (15 — 4)2 « 166,67 %9
cm

1=0,158 — »=0,1782 (Véase tabla 19 en 2.3.3.3.1.1)
Entonces la armadura requerida es:

f 166,67 %9
_ cd _ cm
As—w*b*d*——0,1782*1206m*1lcm*7k
fya 43478329
cm
As = 9,017 cm?
kg

U =As*f,q =9,017 cm? * 43'4783W = 392,048 KN

Comparando con la armadura minima necesaria para acero de fyk= 500 Mpa:

0,04« bwxd*f,y 004+ 120 cm+ (15 — 4)cm » 166,679
_ 9 cd _ cme 2
Smin = = T =2,024 cm
fya 4347,83—2
cm

Se escoge el area mayor:
As =9,017 cm?

De tablas de capacidades mecénicas (Tabla 8.10 Armaduras traccionadas, para AH-500 y ys
=1,15) del libro Hormigdn Armado (Tomo I).14va Edicion (2000)-Jiménez Montoya se dispone
de la siguiente armadura:

8 barrasde @ = 12mm - As = 9,04 cm?> - U = 393,4 KN
El programa asigno la siguiente armadura cuya capacidad mecéanica es la siguiente:

9 barras de @ = 12 mm separadas cada 15 cm — As = 10,17 cm?
9712 mm— U =442,6 KN
Por tanto, se cumple lo siguiente:

U dispuesta > U calculada manualmente
442,6 KN >392,048 KN (Cumple)

Finalmente, se acepta la armadura dispuesta por el programa.
Se utilizardn— 9 barras de @ = 12 mm separadas cada 15 cm
(2)Considerando el momento maximo negativo Mméx (-):
Mo max. (-) = 26,01 KN*m = 2601 kg*m

Se calcula el momento reducido de célculo p:
Md 2601+ 100

b= 2 - 2
b * d * de 120 cm * (15 — 4)2 * 166,67 Cl;gz

1=0,1075 — ©=0,1160 (véase tabla 19 en 2.3.3.3.1.1)

= 0,1075
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Entonces la armadura requerida es:

f 166,67 X9
As=w*b*d*=2 =0,1160 * 120cm*1lcm*7al?
yd 434783 -2
cm
As = 5,870 cm?

k
U=As+*fyd =587 cm? 43,4783% = 255,205 KN

Comparando con la armadura minima necesaria para acero de fyk= 500 Mpa:
kg

0,04 « bw * d * 0,04 * 120 cm = (15 — 4)cm * 166,67 —Z5
ASpin = fea _ - €M~ — 2,024 cm?
fra 4347839,
Y cm?

Se escoge el area mayor:
As = 5,87 cm?

De tablas de capacidades mecanicas (Tabla 8.10 Armaduras traccionadas para AH-500 y ys
=1,15) del libro Hormigdn Armado (Tomo I).14va Edicion (2000)-Jiménez Montoya se dispone

de la siguiente armadura:
8 barrasde @ = 10 mm — As = 6,28cm? — U = 273,2 KN

El programa asigno la siguiente armadura cuya capacidad mecénica es la siguiente:

9 barras de @ = 10 mm separadas cada 15 cm — As = 7,065 cm?
9 @10 mm— U = 307,3 KN
Por tanto, se cumple lo siguiente:
U dispuesta > U calculada manualmente
307,3 KN > 255,205 KN (Cumple)

Finalmente, se acepta la armadura dispuesta por el programa.
Se utilizardn— 9 barras de @ = 10 mm separadas cada 15 cm
3.5.6.4. Calculo de armadura transversal.

Se debe realizar las siguientes comparaciones
(a)Vcu> Vd— El hormigon resiste satisfactoriamente el esfuerzo cortante, por tanto, no se
necesita armadura, sin embargo se coloca ASmin.

(b)Vcu< Vd <Vy1— Se necesita armadura transversal, para resistir el cortante, debido a que
el H® no lo resiste solo.

(¢)Vu1 < Vy2— Ninguno de los casos anteriores, por tanto se debe aumentar la seccion
transversal de la viga.
(1)Calculo de la contribucion del hormigon (Vcu):
k
Veu = fcv * bw x d ;0 fev=050%*,/fcd (fcd encm—gZ)
Vy1 = 0,30 % fcd x bw x d
fcv = 0,50 % ,/166,667 = 6,455 kg/cm?

Reemplazando valores, la contribucién del hormigén es:

Vcu = 6,455 kg/cm? * 120 cm * (15— 4) cm
Vcu =8520,6 kg
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(2)Célculo del agotamiento por compresion oblicua de almas (Vu1):

k
V,, = 0,30 % fed * b*d — 0,30 * 166,667 mfz * 25cm * 45,50 cm

Kk
V., = 0,30 * 166,67 crfz +120 cm 11 cm = 66001,32 kg

En el caso de la escalera, en el apoyo izquierdo de la estructura bi empotrada se produce el
cortante maximo de disefio:

Vrg1= 39,12 KN = 3912 kg

El disefio pertenece al caso (a) —Vcu> Vrd — El hormigon resiste por si s6lo el cortante, sin
embargo, se coloca ASmin:
Vcu >Vrd
8520,6 kg > 3912 KN (Cumple)
Entonces, se colocard armadura transversal minima, que corresponde para un tramo inclinado
de L=2,82 m:
NUmero de estribos = Ltramo / Sméax
282 cm /20 cm +1 = 15,1 estribos = 16 estribos
Se usaran 16 estribos de @= 8 mm ¢/20 cm

Finalmente, es recomendable colocar un emparrillado de retraccion y temperatura, que

corresponde a una armadura minima de: @= 6mm c/25 cm.

3.5.6.5. Verificacion de armaduras.
La comparacion de valores obtenidos, con los dispuestos por el programa Cypecad (version
2014), se visualiza en las siguientes tablas:

Tabla 55. Resumen y comparacion de resultados de armadura de escalera de H°A°

Armadura
. Armadura calculada .
Escalera de un tiro y descanso dispuesta por el
manualmente
programa

Armadura longitudinal superior 8 @10mmc/15cm | 9 @10mm c/15 cm

Armadura longitudinal inferior 8@12mmc/l5¢cm | 9 @12mm c¢/15 cm

Armadura transversal superior 16 @8 mm c/20cm | 17 @8 mm ¢/20 cm

Armadura transversal inferior 16 @8 mm c/20 cm | 17 @8 mm ¢/20 cm
Fuente: Elaboracion propia

Como se observa, las armaduras dispuestas por el programa Cypecad (version 2014) son
validas. El plano estructural de la escalera de H°A° se detalla en el ANEXO 13.

3.6. RESULTADOS DEL DISENO ESTRUCTURAL.

Los resultados del dimensionamiento de los elementos, se detallan en el ANEXO 6.

3.7. ESPECIFICACIONES TECNICAS.

En funcion de los planos arquitectonicos, se tiene el siguiente listado de itemes que comprende

el moédulo de “obra gruesa” de la estructura del bloque principal.
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N° 4
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® - fi 25 MPa m?3
9 RELLENO Y COMPACTADO CON MATERIAL SELECCIONADO m?3
10 CIMIENTO DE H°C® m?3
11 SOBRECIMIENTO DE H°A° - fi« 25 MPa m3
12 IMPERMEABILIZACION SOBRECIMIENTOS m?
13 COMPACTACION DE SUELO PARA CONTRAPISO m2
14 EMPEDRADO CON PIEDRA MANZANA m2
15 CONTRAPISO CON CAPA DE HORMIGON SIMPLE (1:2:4) m?
16 COLUMNA DE H°A? - fe 25 MPa m3
17 VIGA DE H°A?® - fi 25 MPa m?3
18 ESCALERA DE H°A® - fe 25 MPa m?3
19 LOSA ALIVIANADA CON PLAI\?I';OFORMO H=20cm - H® A° fe 25 m2
a

20 MURO INTERIOR DE LADRILLO 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 Ne28 m?
24 CUMBRERA CALAMINA PLANA Ne28 m
25 CANALETA DE CALAMINA Ne28 m
26 BAJANTE DE CALAMINA Ne28 m
27 ARMADURA fy=500 MPa kg

Fuente: Elaboracion propia

Las especificaciones técnicas de los itemes mencionados se detallan en el ANEXO 7.
3.8. COMPUTOS METRICOS.

Los computos métricos de los itemes listados en 3.7 se detallan en el ANEXO 8.

3.9. ANALISIS DE PRECIOS UNITARIOS.

El presupuesto de obra gruesa del proyecto esta en funcién del analisis de precios unitarios de

las actividades listadas en 3.7 y se adjuntan en el ANEXO 9.
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3.10. PRESUPUESTO DEL PROYECTO.

El presupuesto de la obra gruesa del proyecto es de: 1.433.860,23 Bs. y se adjunta de forma
detallada en el ANEXO 10.

3.11. CRONOGRAMA DE ACTIVIDADES.

El cronograma de obra gruesa del proyecto se realiz6 con el programa Project 2013, y se puede
visualizar en el ANEXO 11.

La duracién de las actividades que componen el médulo de obra gruesa es de 238 dias.
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CAPITULO Il

4. APORTE ACADEMICO.

4.1. ANTECEDENTES.

El aporte académico a realizar consiste en: Comparacion técnica y econdémica 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

Hormigon Armado (CBH-87).

Se realizaré este aporte debido a que en la presente gestion se pretende poner en vigencia la

norma mencionada en el disefio de estructuras de hormigon armado en el Estado de Bolivia,

debido a que desde 1987 no se han realizado modificaciones de la norma actualmente vigente.

4.2. OBJETIVOS.

4.2.1. General.

Comparar el dimensionamiento y costo de elementos estructurales de hormigén armado del

proyecto Centro de Salud Colonia Barredero en funcion de las metodologias y consideraciones

expuestas en la Norma Boliviana del Hormigdn Armado (CBH- 87) y Anteproyecto de Norma

Boliviana (APNB 1225001).

4.2.2. Especificos.

* Realizar un analisis comparativo econémico del costo de materiales (acero y hormigén) y

mano de obra.

* Plantear los métodos de célculo de los elementos estructurales como: viga, columna, losa

alivianada y zapata aislada de hormigén armado.

* Describir las diferencias y similitudes de ambas normas en cuanto al disefio de elementos

estructurales presentados en el bloque principal.

* Determinar con cual normativa se obtienen disefios estructurales 6ptimos.

4.3. ALCANCE.

Se tomaran las siguientes consideraciones en el desarrollo del aporte académico:

» Se disefiaran todos los elementos estructurales del bloque principal con base en APNB
1225001, y las comparaciones a realizar seran respecto del disefio obtenido y desarrollado
en el Capitulo 3.

* Las caracteristicas de resistencia de los materiales que se utilizaran en el disefio estructural

seran las mismas que se utilizaron en el disefio con base en CBH-87.
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» 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 hormigon estructural los elementos deben dimensionarse para que tengan una

resistencia adecuada, utilizando factores de carga y factores de resistencia “@”, especificados

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 requerida U, calculada a partir de las cargas mayoradas, es decir:

Resistencia de disefio > Resistencia requerida
@Sh=>U
Las cargas se definen en un sentido general para incluir ya sea cargas directas o efectos internos

relacionados tales como momentos, cortantes y axiales. De esta manera y en términos
especificos para un elemento sometido por ejemplo a momento, cortante y axial:

QMH 2 Mu
BVn=>Vy
@Pn > Py
Donde los subindices “n” indican las resistencias nominales a flexion, cortante y axial

respectivamente, y los subindices “u” indican los efectos mayorados de momento, cortante y
axial.

Con este método se pueden ajustar los factores de carga para representar grados diferentes de
incertidumbre para los diversos tipos de carga. También pueden ajustarse los de resistencia
(flexidn, 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 para solicitaciones de viento, las partes integrales de la
estructura deben proporcionarse para resistir las fuerzas laterales totales y cumplir con los
requisitos de la norma nacional especifica APNB 1225003 (Acciones sobre las estructuras -
Accidn del viento).

4.4.2.1. Sobrecarga de uso.

Las sobrecargas minimas se estableceran de acuerdo a los valores minimos dados en la tabla 57
extraida de APNB 1225002 (Acciones sobre las estructuras).
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Tabla 57. Sobrecarga de servicio

SOBRECARGA
TIPO DE SERVICIO UNIFORME | CONCENTRADA

KN/m? KN
Fabricas
-Manufactura liviana 6 9
-Manufactura pesada 12 14
Garajes
-Para automaviles 2,5 Art. 4.10
-Camiones y 6mnibus Art. 4.10.3
Gimnasios, areas principales y balcones 5
Hospitales
-Salas de Operaciones, laboratorios 3 4,5
-Habitaciones privadas 2 4,5
-Salas 2 4,5
-Corredores en piso superior a planta baja 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 basadas 5 9
en el destino previsto salones de entrada y
corredores
-Oficinas 2,5 9
-Corredores en piso superior a planta baja 4 9

Anteproyecto de Norma Boliviana (APNB 1225001-1)
4.4.2.2. Carga de viento.
La norma APNB 1225003 (Acciones sobre las estructuras -Accion del viento), tiene por objeto
determinar los procedimientos y los medios para obtener los valores de las acciones producidas
por el viento sobre las construcciones o sus diferentes partes durante la etapa de servicio.
Procedimiento analitico: Procedimiento general para la evaluacion de la accion del viento
sobre las construcciones.

(1)Se determina la velocidad basica del viento 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.



173

(3)Se determinan para cada direccién de viento una categoria o categorias de exposicién y los
coeficientes de exposicidn para presion dindmica Kz o Kh, segun corresponda, con base en
el articulo 5.5.

(4)Se determina un factor topogréfico Kzt con base en el articulo 5.6.

(5)Se determina un factor de efecto de rafaga G o Gf, para estructuras rigidas se toma G = 0,85.

(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 dindmica gz o gh, segin 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 célculo de la carga de viento, se detalla en ANEXO 12.

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 expresién indicada u otras combinaciones de cargas de control
fijadas en los reglamentos especificos de cada material.

Lr = 0,96 * R1* Rz
Dénde: 0,58 <L r< 0,96

Lr= sobrecarga de cubierta por metro cuadrado de proyeccién horizontal en kPa.

Los factores de reduccion Ry y Rz se determinaran como sigue:

R1=1 para At < 19,0 m? R2=1para F<4,0
R1=1,2-0,01076 At para 19,0 m? < At < 56,0 m? R>=12-0,05Fpara4,0<F<12,0
R1=0,6 para At > 56,0 m? R2=0,6 para F> 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 célculo de la sobrecarga de
cubierta se detalla en el ANEXO 12.

4.4.2.4. Combinaciones de cargas.

Se resumen los factores de carga especificados en APNB 1225001-1, los cuales se deben aplicar
a cargas muertas calculadas y a las cargas vivas ambientales especificadas en los codigos o
normas apropiados. La 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: U=14(D+F)

Estructura con sobrecargas: U=12(D+F+T)+16(L+H)+05(Lr6SO6R
Estructura de cubierta: U=12D+16(Lr6S6R)+(1,0L60,80W)
Accidn de viento: U=12D+10W+10L+05(Lr6SOR)
Accidn sismica: Uu=12D+10E+10L+0,2S

Accidn de Viento + empujes de suelo: Uu=09D+10W+16H

Accibn sismica + empujes de suelo: U=09D+10E+16H

Donde:

D = Cargas muertas

E = Efectos de carga producidos por el sismo

F= Cargas debidas al peso y presion de los fluidos con densidades bien definidas y alturas
méaximas 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 variacion de temperatura y fluencia lenta, retraccidn, asentamiento

diferencial, y retraccion del hormigon de retraccién compensada.

U = Resistencia requerida para resistir cargas mayoradas.

W = Cargas por viento

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 flexidn, carga axial, cortante y torsion, deben
tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo con los requisitos y suposiciones de
esta norma, multiplicada por los factores @ de reduccion de resistencia dados en la siguiente
tabla:

Tabla 58. Factores de resistencia
Secciones controladas por traccion 0,9

Secciones controladas por compresion:

a)Elementos con armadura en espiral 0,75
b)Otros elementos armados 0,65
Corte y torsién 0,75

Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001
4.4.4. Mddulo de elasticidad.
» Modulo de elasticidad del hormigdn
El médulo de elasticidad, Ec, para el hormigon puede tomarse para valores de wc comprendidos
entre 15 KN/m® y 25 kN/m®:
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Ec = wcb® %43« [fc" (Mpa)
Para hormigon de densidad normal, Ec, puede tomarse como:
Ec = 4700 * \[fc" (en MPa)
» 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. Resistencia 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 céalculos de disefio no deben exceder de 600 MPa, excepto para
aceros de pretensado y para los armaduras transversales en espiral establecidas.
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 cumplir los requisitos 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@ — Simin = 256 mm

Stmin = 25 mm

o © R @ %.5)
e s R

Separacion libre. minima st

Figura 67. Separacién 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)Multiples capas de armaduras: Cuando la armadura paralela se cologue en dos 0 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.
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(c)Elementos comprimidos: En elementos sometidos a compresion, armados con espirales o

estribos, la distancia libre entre barras longitudinales debe cumplir con:

1,5 d,

40 mm
Stmin =

3 del tamafio maximo del agregado grueso

4.4.5.4. Recubrimiento de hormigén para la armadura.
Para el hormigdn armado construido en sitio debe proporcionarse un recubrimiento minimo de
hormigon con base en la siguiente tabla.

Tabla 59. Recubrimientos minimos para hormigon armado colocado en obra

Recubrimiento

CONDICION %
minimo, en mm
a) | Hormigon colocado contra el suelo y expuesto permanentemente
a él. (NO incluye el espesor de la capa de limpieza) 40
b) | Hormigdn expuesto a la intemperie:
Barras db > 16 mm 30
Barras b £ 16 mm, alambre MW200 o MD200 25
¢) | Hormigén no expuesto a la intemperie ni en contacto con el suelo:
Losas, muros, viguetas:
Barras db > 32 mm 25
Barras @b < 32 mm 20
pero 2 dp
Vigas columnas:
Armaduraiprincipal. dp
20<rec£40
Estribos abiertos y cerrados. 20
Zunchas an espirales 30
Cascaras y placas plegadas:
Barras dp > 16 mm 20
Barras dp < 16 mim. alambre MW200 o MD200 15

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:
(@) Estribos en columnas: El didmetro de las armaduras transversales debe ser mayor o igual a

6 mm o la cuarta parte del didmetro maximo de las barras longitudinales comprimidas.
6 mm
dpe = [O,ZSdb
(b) El espaciamiento vertical de los estribos debe cumplir con:

12 d,
Smin{ 36 dye
b dimension del lado menor de la columna
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Estribo e

=,

Barras longitudinales
£ 12dp
Smin £ 36 dbe

< b (dimension del lado menor de fa columna)

o

Figura 68. Separacion vertical de los estribos cerrados
Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001

4.4.5.6. Armadura transversal para elementos a flexién.

La armadura a compresion en vigas debe confinarse con estribos que cumplan las limitaciones
de tamafio y espaciamiento explicado en el punto anterior. Tales estribos deben colocarse a lo
largo de toda la distancia donde se requiera armadura a compresion.

(@) Pérticos: La armadura transversal para elementos de porticos sometidos a tensiones
reversibles de flexion o torsion en los apoyos debe consistir en estribos cerrados o zunchos
colocados alrededor de la armadura de flexion.

4.4.5.7. Armadura de retraccion y temperatura.

En losas estructurales donde la armadura a flexion se extiende en una sola direccion, se debe
colocar armadura normal a la armadura a flexién para resistir las tensiones debidas a retraccion
y temperatura.

La armadura corrugada empleada como armadura de retraccion y temperatura debe colocarse
de acuerdo con lo siguiente:

La cuantia de la armadura de retraccion y temperatura debe ser al menos igual a los valores
dados a continuacion, pero no menos que 0,0014.

Tabla 60. Cuantias minimas (p=As/b*h) totales para la armadura de retraccion y temperatura

CUANTIAS
ACERO UTILIZADO MINIMAS
(@) | En losas donde se empleen barras corrugadas fy=300 Mpa o fy=350Mpa 0,002
(b) | En losas donde se empleen barras corrugadas AH400 0,0018
© En losas donde se utilice armadural\j;:na resistencia a la fluencia > 420 0,0018*420/fy

Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001

La armadura de retraccion y temperatura debe cumplir que:

< 3h (de la losa)

Smm{ < 300 mm
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-
-

= j .
f]
Figura 69. Espaciamiento de la armadura de retraccion y temperatura en losas
Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001
4.45.8. Armadura minima de elementos sometidos a flexion.

En toda seccion de un elemento sometido flexion cuando por analisis se requiera armadura de

traccion, la armadura As proporcionada no deber ser menor que la obtenida por medio de:

[fc 1,4
= > =
ASpmin 4*fy*bw*d_fy*bw*d

Losas y cimentaciones: El espaciamiento maximo de esta armadura no debe exceder los valores

siguientes:
< 2h (de la losa)
Smin{< 25 veces el didzmetro dj, de las barras o alambres
< 300 mm
4.4.6. Disefio de elementos de hormigdn armado.

4.4.6.1. Disefio de elementos sometidos a flexion.

El disefio por resistencia de elementos sometidos a flexion y cargas axiales debe basarse en las

hipdtesis dadas a continuacion, y debe satisfacer las condiciones de equilibrio y de

compatibilidad de deformaciones.

» Diagrama lineal de tensiones: Las deformaciones especificas en la armadura y en el
hormigon deben suponerse directamente proporcional a la distancia desde el eje neutro,
excepto que, para las vigas de gran altura, debe emplearse un analisis que considere una
distribucion no lineal de las deformaciones especificas.

» Deformaciones del hormigon: La méaxima deformacion especifica utilizable en la fibra
extrema sometida a compresion del hormigdn, se supone igual a 3 %o (0,003).

» Deformaciones del acero: El esfuerzo en la armadura, cuando sea menor que fy, debe
tomarse como Es veces la deformacion especifica del acero. Para deformaciones especificas
mayores que las correspondientes a fy, el esfuerzo se considera independiente de la
deformacion especifica e igual a fy.

Cuando &s < &y (Deformacion especifica de fluencia) >As fs = As Es &s
Cuando &s > &y >As fs = As fy
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» Resistencia de traccién del hormigon: La resistencia a la traccion del hormigén no debe
considerarse en los calculos de elementos de hormigén armado sometidos a flexion y a carga
axial.

» Diagrama de tensiones del hormigdn: La relacion entre la distribucion de las tensiones de
compresion en el hormigon y la deformacion especifica del hormigén se debe suponer
rectangular, trapezoidal, parabdlica o de cualquier otra forma que dé origen a una prediccion
de la resistencia que coincida con los resultados de ensayos representativos.

» Diagrama rectangular de tensiones del hormigon: Los requisitos anteriores se satisfacen con
una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos en el hormigén, definida como sigue:

b 0 '
o = ialz
o & S A Nc=085fba
ééfﬁ//% v -
d
sy K : | Ll Y
I

€s > gy '
Bloque rectangular

equivalente de tensiones

Figura 70. Distribucion rectangular equivalente de tensiones en el hormigon.
Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001
* Una tension en el hormigon de 0,85 fc” uniformemente distribuida en una zona de

Deformaciones

compresion equivalente, limitada por los bordes de la seccion transversal y por una linea
recta paralela al eje neutro, a una distancia a = B1*c de la fibra de deformacion especifica
maxima en compresion.

 Ladistancia desde la fibra de deformacion especifica maxima al eje neutro, c, se debe medir
en direccion perpendicular al eje neutro.

+ Para fc’entre 18 MPa y 30 MPa, el factor B1 se debe tomar como 0,85. Para resistencias
superiores a 30 MPa, B1 se debe disminuir en forma lineal a razon de 0,008 por cada MPa de
aumento sobre 30 MPa, sin embargo, 1 no debe ser menor de 0,65.

Tabla 61. Valores de 1 para la distribucion rectangular equivalente de esfuerzos en el H".

fe B1
f!'< 30 MPa 0,85 (@)
30 MPa < f < 60 MPa 085_0056ff_30 (b)
) ) 7
f!'> 60 MPa 0,65 ©

Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001



180

» Deformacion balanceada: La condicion de deformacion balanceada existe en una seccion
transversal cuando la armadura en traccion alcanza la deformacion especifica
correspondiente a fy al mismo tiempo que el hormigén en compresion alcanza su

deformacion especifica ultima supuesta de 0,003 (3%o).

h 3% 085f
v //~ i Far
/ No=0.85f"'b an
: G ey e
edo ot | T"=Ai°
e..=fy/Es

Figura 71. Condicién de deformacién balanceada en flexion.
Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001

» Armadura de traccién: La armadura de traccion por flexion debe distribuirse adecuadamente
en las zonas de traccion maxima a flexion de la seccion transversal de un elemento.
Espaciamiento de la armadura de traccion: El espaciamiento de la armadura més cercana a
una superficie en traccion, s, no debe ser mayor que el dado por:

280

380 (—) - 2,5CC

fs

280
300 (—)
fs

s <
Donde:
fs = Tension en la armadura calculada para las cargas de servicio, calculada en MPa, en la
armadura mas cercana a la cara en traccion para cargas de servicio debe ser obtenida con base
en el momento no mayorado. Se puede tomar fs como 2/3 de fy .
cc = Menor distancia desde la superficie de la armadura o acero de pretensado a la cara en
traccion. Si la armadura mas cercana a la cara en traccion extrema corresponde a una sola barra
o un solo alambre, el valor de s a utilizar en la ecuacion es el ancho de la cara en traccion
extrema.
4.4.6.1.1. Resistencia a cortante.

El disefio de secciones transversales sometidas a cortante debe estar basado en:

OVn > Vu ; Vn=Vc+ Vs
Donde:

Vu: Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada
Vn: Resistencia nominal a cortante calculada mediante

Vc: Resistencia nominal a cortante proporcionada por el hormigdn, calculada de acuerdo con



Vs: Resistencia nominal a cortante proporcionada por la armadura de cortante calculada
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> Resistencia del hormigén: Los valores de ./ f¢” usados en este capitulo no deben exceder 8,3

MPa.

Se permite usar valores de ,/ fc¢” mayores que 8,3 MPa al calcular V¢, Vci y Vcw para vigas

de hormigdn armado o pretensado y losas nervadas de hormigdn con una armadura minima

en el alma, de acuerdo con el capitulo 11, de la APNB 1225001-1

» Calculo del cortante mayorado: Se permite calcular el médximo Vu en los apoyos cuando se

cumplan las condiciones siguientes:

(a)La reaccion en el apoyo en direccion del cortante aplicado introduce compresion en las

zonas extremas del elemento,

(b)Las cargas son aplicadas en o cerca de la cara superior del elemento,

Ninguna carga concentrada se aplica entre la cara del apoyo y la ubicacion de la seccion

critica definida.

4.4.6.1.2. Resistencia al cortante proporcionada por el hormigén en elementos no

pretensados.

V¢ debe calcularse segln las disposiciones siguientes a menos que se haga un calculo méas

detallado.

» Para elementos sometidos Unicamente a cortante y flexion:
Ax/fc

Ve = 6 * by, xd

Donde: A=Factor de modificacion que toma en cuenta las propiedades reducidas del H® de peso

liviano, relativo a los hormigones de peso normal de igual resistencia a la compresion.

A= 1,0 para hormigon normal,
A= 0,85 para hormigon liviano con arena de peso normal
A= 0,75 para hormigdn liviano en todos sus componentes

e Para elementos sometidos a compresion axial:

Vc

A++fc Nu
“ 76 (H 14Ag)bw*d

La cantidad Nu/Ag debe expresarse en MPa.
e Para elementos sometidos a traccidn axial significativa, V¢ debe tomarse como cero.

4.4.6.1.3. Resistencia al corte proporcionado por la armadura de cortante.
(a)Resistencia especificada de las armaduras de cortante:

Los valores de fy y fyt usados en el disefio de la armadura para cortante deben ser:
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420 Mpa en general
fyyft S{ 560 Mpa()

(*) Para armadura electrosoldada de alambre corrugado

(b)Anclaje de las armaduras: Con el fin de desarrollar su tension de fluencia especificada, los
estribos y otras barras o alambres utilizados como armadura de corte se deben prolongar
una distancia d desde la fibra comprimida extrema y se deben anclar en ambos extremos
del elemento.

(c)Limites para el espaciamiento de la armadura de cortante: El espaciamiento de la armadura

de cortante colocado perpendicularmente al eje del elemento debe cumplir:

3 en elementos de hormigon no pretensado

s <
0,75 h en elementos de hormigon pretensado

300 mm
Los estribos inclinados y la armadura longitudinal doblada deben estar espaciados de manera

tal que cada linea a 45° que se extienda hacia la reaccion desde la mitad de la altura del
elemento, d/2, hasta la armadura longitudinal de traccién, debe estar cruzada por lo menos

por una linea de armadura de cortante.

Cuando Ve > 0,33 \/fc”* bw* d las separaciones méaximas dadas se deben reducir a la mitad.

(d)Armadura minima de cortante : Debe colocarse un area minima de armadura para cortante,
Avmin, en todo elemento de hormigdn armado sometido a flexion (pretensado y no
pretensado) donde Vu exceda 0,5@Vc, excepto en:

e Losasy zapatas.

e Elementos alveolares con una altura total, sin incluir el afinado de piso, no mayor de 300 mm
y unidades alveolares donde Vu < 0,5 OVcw.

e Losas nervadas de hormigdn con viguetas definidas en 8.13 de APNB 1225001.

e Vigas con altura total h <250 mm

La armadura minima se calcula mediante:

Jfc bwxs bw * s
.

> Pero A, min = 0,34 * ot

Avml’n =16 fyt ’

4.4.6.1.4. Disefio de la armadura a cortante.
Donde Vu excede @Vc, la armadura para cortante debe proporcionarse de acuerdo con las
siguientes ecuaciones:

(a)Donde se utilice armadura para cortante perpendicular al eje del elemento:
- Av * fyt = d
S

Vs
Donde:
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Av es el area de armadura para cortante dentro del espaciamiento s. y debe definirse como dos
veces el area de la barra.
(b)Cuando la armadura para cortante consiste en una barra individual o en un grupo de barras
paralelas, todas dobladas a la misma distancia del apoyo: Vs =Av* fy *sin a
Vs <0,25 /fc” *bw *d
Donde a es el angulo entre la armadura doblada y el eje longitudinal del elemento.

(c) Vs no debe considerarse mayor que:

< 2 *;/ﬁ #* bw * d

4.4.6.1.5. Control de deflexiones.

Los elementos de hormigon armado sometidos a flexion deben disefiarse para que tengan una
rigidez adecuada con el fin de limitar cualquier deflexion o deformacion que pudiese afectar
adversamente la resistencia o el funcionamiento de la estructura.

Tabla 62. Alturas o espesores minimos de vigas no pretensadas o losas armadas en una
direccion a menos que calculen las deflexiones

ESPESOR MINIMO, h (mm)

Simple-
mente apo-
yados

Con un
extremo
continuo

Ambos
extremos
continuos

En
voladizo

Elementos que no soporten o estén ligados a di-
visiones u otro tipo de elementos susceptibles
de dafiarse debido a deflexiones grandes.

420 24 28 10
u16 418,5 21 us

Elementos

Losas macizas en una direccién

Vigas o losas nervadas en una direccion

Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001

Elementos armados en una direccion (no pretensados): Las alturas o espesores minimos
establecidos en la tabla 62 deben aplicarse a los elementos en una direccion que no soporten o
estén ligados a particiones u otro tipo de elementos susceptibles de dafiarse debido a deflexiones
grandes, a menos que el célculo de las deflexiones indique que se puede utilizar un espesor
menor sin causar efectos adversos.

Las flechas se dividen en dos tipos, la instantanea y la diferida o a largo plazo. De forma
geneérica la instantanea es la debida al peso propio del elemento y a la carga aplicada, en la
diferida influye también la carga aplicada, pero predomina la influencia de la retraccion del
fraguado y el flujo pléstico del concreto. Se podria pensar que es de mayor importancia el
estudio de la flecha instantanea por la celeridad con que ocurre, pero estudios han demostrado
que en ocasiones la flecha a largo plazo puede superar en dos y hasta tres veces a la instantanea,

esto evidencia la importancia del estudio detallado de ambas
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El APNB 1225001 considera dos tipos de deflexiones:

(1)La deflexién inmediata o inicial (a corto plazo) ocasionada por las acciones permanentes y
acciones variables en condiciones de servicio (véase procedimiento de calculo en 9.5 de
APNB 1225001).

(2)La deflexion a largo plazo resultante del flujo pléstico y retraccidon de elementos en flexion
debe determinarse multiplicando la deflexién inmediata causada por la carga permanente por

el factor A.

§

A=—"
1+ 50p°

Donde:

p'= Cuantia geométrica e armadura de compresion As’ referida al area de la seccién util bo*d

en la seccidn de referencia
As

p =
bo * d
E=Coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los valores indicados
seguidamente:

5 0 mas afios 2,0
1 afio 1.4
6 meses 1,2
3 meses 1,0
1 mes 0,7
2 semanas 0,5

La deflexion calculada de acuerdo con 9.5 en APNB 1225001, no debe exceder los limites
establecidos en la tabla 63:
Tabla 63. Deflexion maxima admisible calculada

Limite
Tipo de elemento Deflexion considerada de
deflexién
Cubiertas planas que no soporten ni estén ligadas a o ) )
elementos no estructurales susceptibles de sufrir dafios | Deflexion inmediata debida a, L., 111800
debido a deflexiones grandes. SYR
Entrepisos que no soporten ni estén ligados a elementos
no estructurales susceptibles de sufrir dafios debido a Deflexién inmediata a la carga viva, 1/360
deflexiones grandes. L
Sistema de entrepiso o cubierta que soporte o esté La parte de la deflexion total que
ligado a elementos no estructurales susceptibles de ocurre después de la unién de los 1/480©)
sufrir dafios debido a deflexiones grandes. elementos no estructurales(la
suma de la deflexion a largo plazo
Sistema de entrepiso o cubierta que soporte o esté debida a todas las cargas
ligado a elementos no estructurales no susceptibles de permanentes, y la deflexién 1/240¥)
sufrir dafios debido a deflexiones grandes. . . . .
inmediata debida a cualquier carga
viva adicional)

Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001
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4.4.6.2. Disefio de columnas de H "A°.
Las columnas se deben disefiar para resistir las fuerzas axiales que provienen de las cargas
mayoradas de todos los entre pisos o cubierta, y el momento maximo debido a las cargas
mayoradas en un solo vano adyacente del entre piso o cubierta bajo consideracion. También
debe considerarse la condicién de carga que produzca la maxima relacion entre momento y
carga axial. En porticos o en elementos continuos debe prestarse atencion al efecto de las cargas
no balanceadas de entre pisos o cubierta, tanto en las columnas exteriores como en las interiores,
y a la carga excentrica debida a otras causas.
Dimensiones para el disefio de elementos comprimidos: La minima dimension de una
columna rectangular hormigonada en obra debe ser b > 200 mm y el didmetro minimo de la
armadura principal a utilizar debe ser db = 12 mm.
El nimero minimo de barras longitudinales en elementos sometidos a compresion debe ser de
4 (para barras dentro de estribos circulares o rectangulares).
Limites para las armaduras de elementos comprimidos: El area de la armadura longitudinal,
Ast , para elementos a compresion no compuestos debe cumplir con:
0,01 Ag< Ast<0,08 Ag

Elementos de hormigén armado en compresion axial: La resistencia axial de disefio ®Pn
de elementos en compresion no debe tomarse mayor que ®Pn,méax calculado usando la
ecuacion siguiente:
Para elementos no pretensados con estribos que cumplan:

®Pn,méx = 0,80d[0,85 fc'(Ag — Ast) + fy Ast]
Excentricidad en elementos de hormigon en compresion axial: Los elementos sometidos
a carga axial de compresion deben disefiarse para el momento maximo que puede acompafar
a la carga axial. La fuerza axial mayorada Pu, a una excentricidad dada, no debe exceder de
la dada anteriormente. El momento méximo mayorado Mu debe incrementarse por los efectos
de esbeltez de acuerdo 4.4.7.2.1.
4.4.6.2.1. Efectos de la esbeltez en elementos comprimidos.
Se permite considerar los elementos a compresion como indesplazables cuando los elementos
de arriostramiento tienen una rigidez total que restringe los movimientos laterales de ese piso

de al menos 12 veces la rigidez bruta de las columnas dentro del piso.
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Limites para la esbeltez: En estructuras indesplazables se permite ignorar los efectos de

esbeltez en elementos a compresion que satisfacen la siguiente condicion:

k*lu<34+12(M1)<40
_— Mm2) =

Donde:

Lu= Longitud no apoyada de elementos comprimidos (debe tomarse como la distancia libre
entre losas de piso, vigas, u otros elementos capaces de proporcionar apoyo lateral en la
direccién que se esta considerando)

r = Radio de giro,se puede tomar el radio de giro, r igual a:

@r= \E

(b)0,3 veces la dimension total de la seccidn en la direccidn en la cual se esta considerando la
estabilidad, para el caso de elementos rectangulares.

El término M1/M2 es positivo si la columna esta flectada en curvatura simple y negativo si

el elemento tiene curvatura doble.

Elementos esbeltos: Cuando un elemento individual en compresion dentro de una estructura

tiene una esbeltez k* Iu /r > 100, debe usarse un “Andalisis no lineal de segundo orden” para

calcular las fuerzas y momentos en la estructura.

Procedimiento alternativo: Cuando los efectos de la esbeltez no son ignorados, el disefio de

elementos a compresion, debe basarse en las fuerzas y momentos mayorados de un analisis

de segundo orden que cumpla con lo expuesto en 10.10.2 de APNB 1225001.

(a)Los momentos totales, incluyendo los efectos de segundo orden, de elementos en
compresion, vigas de restriccion u otros elementos estructurales no deben exceder 1,4
veces los momentos debidos a los efectos de primer orden.

(b)Los efectos de segundo orden se deben considerar a lo largo de la longitud de los elementos
a compresion. Se permite calcular estos efectos usando el procedimiento de magnificacion
de momentos.

4.4.6.2.2. Procedimiento de magnificacion de momentos.

El disefio de columnas en estructuras o entrepisos indesplazables debe basarse en el

procedimiento de magnificacion de momentos.

Los elementos a compresion deben disefiarse para la fuerza axial mayorada Pu y para el

momento magnificado por los efectos de curvatura del elemento, Mc como sigue:

Mc = éns x M, 1)
Donde:
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_ cm - m(EDeyy
=TT 20 POSGayy
0,75 = Pc
El debe tomarse como:
£l _ 0,2Eclg + Es Ise . £l _ 04 Eclg
EDerr =380+ EDer =135,

Como alternativa, se permite que EIl sea calculado usando el valor | de la ecuacién (10-8) de
APNB 1225001 dividido por (1 + pdns).
El término Bdns es la relacion entre la méxima carga axial sostenida mayorada dentro de un
piso y la maxima carga axial mayorada asociada con la misma combinacién de carga, pero
no debe ser mayor a 1,0.
Para elementos sin cargas transversales entre sus apoyos Cm debe tomarse como:

Cm =06+ 0,4ﬁ—: >0,40 (2)
Donde M1/M2 es positivo si la columna esta flectada en curvatura simple y negativo si el
elemento tiene curvatura doble.
Para elementos con cargas transversales entre sus apoyos, Cm debe tomarse como 1,0.
El momento mayorado M2, en la ecuacion (1) no debe tomarse menor que:

M2 > M2 min = Pu (15 + 0,03 h)
Alrededor de cada eje separadamente, y donde 15 y 0,03 h estdn en mm.

Para elementos en los que M2 min supera a M2, el valor de Cm en la ecuacion (2) debe ser
tomado como 1, o estar basado en la relacion de los momentos calculados para los extremos,
M1 /M2.

cm=1s0 cm=0,5 Cm=0’4

f f 1
Figura 72. Valores del coeficiente Cm para columnas esbeltas en porticos desplazables e
indesplazables.

Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001
4.4.6.3. Disefno de losa alivianada.

La losa nervada consiste en una combinacion monolitica de viguetas regularmente espaciadas,
y una losa colocada en la parte superior que actda en una direccion o en dos (2) direcciones
ortogonales.
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Ancho de nervios: El ancho de las nervaduras debe cumplir con:

bm|’n Z 100 mm
h nervio < 3,5 ancho menor del nervio

En losas nervadas en una direccion se debe disponer de armadura normal a las nervaduras de
acuerdo con lo requerido en 4.4.5.7.

Los elementos de hormigdn armado sometidos a flexion deben disefiarse para que tengan una
rigidez adecuada con el fin de limitar cualquier deflexion o deformacion que pudiese afectar
adversamente la resistencia o el funcionamiento de la estructura.

Las alturas o espesores minimos establecidos en la tabla 62 deben aplicarse a los elementos
en una direccién que no soporten o estén ligados a particiones u otro tipo de elementos
susceptibles de dafiarse debido a deflexiones grandes, a menos que el calculo de las
deflexiones indique que se puede utilizar un espesor menor sin causar efectos adversos.
RESISTENCIA AL CORTANTE

Donde se considere que el cortante vertical es resistido por todo el elemento compuesto, se
debe disefiar de acuerdo con los requisitos del capitulo 11 de APNB 1225001 como si se
tratara de un elemento de la misma seccion transversal, construido monoliticamente.

Ya que no es usual colocar refuerzo por corte en losas aligeradas, es necesario verificar que
la seccion de concreto de la losa es adecuada para resistir los esfuerzos cortantes producidos
por las cargas actuantes.

La resistencia al cortante se basa en un esfuerzo cortante promedio sobre toda la seccion
transversal efectiva by*d.

De acuerdo a las disposiciones de APNB 1225001 cuando se empleen como encofrados
perdidos casetones de ceramica u hormigdn que tengan una resistencia unitaria a la
compresion por lo menos igual al fc’ de las viguetas se permite incluir la pared vertical del
elemento de aligeramiento que esta en contacto con la vigueta en los célculos de resistencia
al cortante y momento negativo. Ninguna otra parte de los aligeramientos debe incluirse en
los calculos de resistencia.

Cuando la capacidad a corte del aligerado sea insuficiente se procedera a realizar ensanches
alternados o corridos, segun necesidad, hasta una longitud tal que la seccién del elemento sea
capaz de resistir el momento ultimo.

En losas nervadas, puede considerarse que Vc es un 10% mayor que lo especificado, y se

justifica por el comportamiento satisfactorio de construcciones con losas nervadas con
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resistencias mas altas al cortante que permitian esfuerzos cortantes comparables y la
redistribucion de las cargas vivas locales a los nervios adyacentes.
La resistencia a cortante estara dada integramente por el aporte del hormigén y se debe
satisfacer que la fuerza cortante amplificada sea menor que la resistencia a corte del aligerado,
que se define como:

@Ve >Vu ; Ve=11+@+053,/fc’+bxd ; @=085
4.4.6.4. Diseiio de zapata aislada de H" A°.
Cargas y reacciones: Las zapatas deben disefiarse para resistir las cargas mayoradas y las
reacciones inducidas, de acuerdo con los requisitos de disefio dispuesto en el capitulo 15 de
APNB 1225001.
Geometria: El area base de la zapata debe determinarse a partir de las fuerzas y momentos
no mayorados transmitidos al suelo, y debe determinarse mediante principios de mecanica de
suelos la resistencia admisible del suelo.
Momentos en zapatas: EI momento externo en cualquier seccion de una zapata debe
determinarse pasando un plano vertical a través de la zapata y calculando el momento de las
fuerzas que acttan sobre el area total de la zapata que quede a un lado de dicho plano vertical.
Momento de disefio: EI momento m&ximo mayorado, Mu, para una zapata aislada debe
calcularse para las secciones criticas localizadas como se indica a continuacion:

(a)En la cara de la columna, pedestal o muro, para zapatas que soporten una columna, pedestal
0 muro de hormigon.

(b)En el punto medio entre el eje central y el borde del muro, para zapatas que soporten muros
de albanileria.

(c)En el punto medio entre la cara de la columna y el borde de la platina de base de acero, para
zapatas que soporten una columna con platina de acero de base.

b b
: 22 -
¥
!
1
g s

seccion :
critica =] i

i seccién critica—/ sk

4 Fi
(a) columna, pedestal (b)tabique o muro (c) columna con placa
o tabique de hormigén de mamposterfa base de acero

Figura 73. Ubicacion de las secciones criticas para momento maximo mayorado en zapatas
Fuente: Anteproyecto de Norma Boliviana APNB 1225001
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Distribucion de las armaduras: En zapatas cuadradas en dos direcciones, la armadura debe

distribuirse uniformemente a lo largo del ancho total de la zapata.

En zapatas rectangulares en dos direcciones, la armadura debe distribuirse como se indica:

(a)La armadura en la direccion larga debe distribuirse uniformemente en el ancho total de la
zapata.

(b)Para la armadura en la direccion del lado menor se procedera de la forma siguiente:

(1) La fraccion de la armadura total, Bs As, debe distribuirse en forma uniforme sobre
una franja (centrada con respecto al eje de la columna o pedestal) cuyo ancho sea
igual a la longitud del lado corto de la zapata.

(2) El resto del armadura requerido en la direccion corta, (1 — ys) As, debe distribuirse

uniformemente en las zonas que queden fuera de la franja central de la zapata.

Armadura en el ancho de la faja central 2

Ys = Armadura total en la direccion del lado menor b -1

Donde 1 es la relacion del lado largo al lado corto de la zapata.
La armadura restante requerida en la direccion corta debe distribuirse equitativamente sobre los
dos segmentos fuera del ancho de la franja, la mitad para cada segmento.
Altura minima de las zapatas y cabezales: La altura de las zapatas sobre la armadura inferior
no debe ser menor de 150 mm para zapatas apoyadas sobre el suelo.
4.4.6.4.1. Dimensionamiento en planta.
Se procede a estimar el area de la zapata en funcion de la capacidad admisible de carga del

suelo y de la carga de servicio.

p
Areq

Gadm =

Donde:
P = Carga de servicio.
A req= Area requerida de la zapata aislada rectangular (Ax B) o cuadrada (Ax A).

(adm = Capacidad admisible de apoyo del suelo.

La carga de servicio (P) es la carga actuante en la columna transmitida a la zapata, la cual es
calculada previamente haciendo un analisis de toda la estructura.

Cuando se realiza el dimensionado de una zapata rectangular se puede asumir una de las
secciones (A o B), y calcular la otra. En caso de una zapata cuadrada el lado A es igual al lado

B (A = B). Para el caso de zapatas rectangulares, no es aconsejable sobrepasar la relacion de
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A=2B .caso contrario, debe proyectarse la zapata de forma que se garantice el trabajo del

conjunto, por ejemplo, recurriendo a la colocacion de nervio superior.,

Zapatas cuadradas Zapatas rectangulares
P P P P
qa:F%A: E qa:A*B%A:qa*B
Posteriormente, se calcula la presion neta ultima que la zapata transmite al suelo.
_ Pu
qu - Areq (3)

Donde:

Pu = Carga mayorada que debe ser resistida por la zapata.

Posteriormente se verifica que la capacidad calculada mediante la ecuacion (3) no sea mayor
a la resistencia admisible de apoyo (qu < ga).

4.4.6.4.2. Dimensionamiento en elevacion

Se estima el canto atil "d" de la zapata en funcion de las verificaciones de cortante por
punzonamiento y cortante por flexion o se puede calcular un canto atil minimo.
(a)Verificacion a cortante por punzonamiento

Una columna apoyada en una zapata produce el efecto de punzonamiento a causa de las
tensiones cortantes que actdan en la zapata alrededor del perimetro de la columna, efecto por
el cual la zapata se somete a una compresion vertical. Si esta tensién es muy grande la zapata
tiende a fallar por cortante.

El promedio de esfuerzo cortante en el concreto que falla puede tomarse equivalente al que
actua en planos verticales a través de la zapata y alrededor de la columna sobre un perimetro
a una distancia d/2 de la cara de la columna. La tension cortante puede ser determinada con

la siguiente ecuacion:

_ qu(AB — Ao) ~ -

Donde:

vu= Tension cortante actuante en la zapata.

Ao= Area de la seccion critica para cortante abcd de la figura [3.8 (b)].

bo = Perimetro de la seccidn critica para cortante.

A = Ancho de la zapata ; gu = Presion neta Gltima que la zapata transmite al suelo.

d = Canto Util de la zapata. ; ¢=0,75

La norma APNB 1225001 establece que la tension admisible de cortante por punzonamiento es

el menor valor de las siguientes ecuaciones:
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2
0,53 (1 + f) * ./ fc”
B f 40 para columnas interiores

Ve < as xd = ; a4 30 para columnas de borde
0.27 (2 + bo ) *Vfe 20 para columnas de esquina

1,06 \/fc’

Donde:

B = Relacion entre el lado largo y el lado corto de la columna

\/c = Tensidn cortante proporcionada por el concreto.

f ¢' = Resistencia especifica a la compresion del hormigén a los 28 dias.

Se debe verificar la siguiente relacion: VusVce
(b) Verificacién a cortante por flexion
El cortante por flexion puede ocurrir en una seccion ubicada a una distancia d de la cara de la

columna, como en las vigas y losas unidireccionales. Segin APBN 1225001 la tension

cortante esta determinada por la siguiente ecuacion: Vc= 0,53 * Jf_c

Para el célculo del valor del canto util de la fundaciéon "d”, tanto a punzonamiento como a

flexion en “x” e “y”, se considera lo siguiente:

(1) Se puede asumir un valor de canto atil"d" y verificar que se cumpla con la siguiente

relacion:
VusVce
En caso de no cumplir, se debe aumentar el valor de "d".

(2)Para no asumir el valor "d", se puede calcular el canto util minimo requerido, igualando
las tres ecuaciones a sus respectivas resistencias, despejando luego los tres valores de canto
atil, tomando como definitivo el mayor de los tres. Entonces la altura minima de la zapata
esch=d+r

4.4.6.4.3. Célculo de armadura a flexion.

Una vez calculada la seccion de la zapata y el canto Util, se procede a calcular la armadura con

los momentos obtenidos en eje Xy Y.

Pu m? A—a
My=—Z*=3 m=
My Asl = fy
Ag=—"T—— ; a=———-— ; Asmin=w+*B+h
ﬂ*fy(d—%) 0,85 * fc" * B

4.4.6.4.4. Cortante en zapatas y cabezales
La resistencia al cortante de zapatas apoyadas en suelo o en roca, debe cumplir con lo estipulado
en11.11 de APBN 1225001.
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(a) Losas o zapatas armadas en dos (2) direcciones:
La ubicacion de la seccion critica para cortante de acuerdo con el capitulo 11 de APNB 1225001
debe medirse desde la cara de la columna, pedestal o muro.
El disefio de una losa 0 zapata con comportamiento en dos direcciones estd basado en las
ecuaciones siguientes:
OVn>Vu ; Vn=Vc+Vs
Donde:
Vu: fuerza cortante mayorada en la seccion considerada
V/n: resistencia nominal al cortante calculada mediante
Vs: es la resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura de cortante calculada
Vc: resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigén, calculada de acuerdo con

lo expuesto en 4.4.6.1.2.
45. ANALISIS DE CARGAS.

Los resultados obtenidos estan en funcion de las caracteristicas de los materiales adoptados y
las cargas actuantes (véase tabla 64):
(a) Hormigén Armado
Resistencia caracteristica del hormigén (a los 28 dias) fck = 250 kg/cm?.
Médulo de elasticidad (E)= 210.000 kg/cm?
(b) Acero de Refuerzo
Para los refuerzos longitudinales y transversales de los elementos de hormigdn se usara acero
AEH-500 con las siguientes caracteristicas:
Limite de fluencia o limite eléstico fyk = 5000 kg/cm?.
Médulo de Elasticidad =2x 10° Kp/cm2.
Las sobrecargas de uso, se determinaran con base en la tabla 57 (véase 4.4.2.1):
Area de habitaciones = 200 kg/m?
Salas de operaciones y laboratorios = 300 kg/m?
Escaleras, pasillos y accesos =400 kg/m?

Las cargas actuantes en la estructura se presentan resumidamente en la siguiente tabla, el célculo
de las cargas se detalla en ANEXO 12.



Tabla 64. Cargas actuantes en la estructura
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Tipo de carga Elemento Valor de carga Unidad
Recubrimiento , ceramica y acabados 145 kg/m?
Carga muerta Muro de ladrillo 6H (e=0,18cm) 654 kg/m
Muro interior de ladrillo 6H (e=0,12cm) 402 kg/m
200 (Habitaciones) kg/m?
Sobrecarga de uso 400 (Escaleras) kg/m?
300 (Laboratorios) kg/m?

Fuente: Elaboracion Propia

4.6. VERIFICACION DE SOLICITACIONES.

Se verificaran las acciones solicitantes en el portico Ne 4 de la estructura, en el cual se encuentran

los elementos de viga y columna maés solicitados.

Se considerara la misma geometria de los elementos estructurales y caracteristicas de materiales.

4.6.1. Solicitaciones en viga de H° A° mas solicitada.

Datos de caracteristicas de materiales y geometria de la viga:

fo= 250 kg/cm? ; fy=5000 kg/cm?

Base b =0,25m =25cm ; Alturah=0,50m=50cm ;  Longitud viga = 5,90 m
Recubrimiento mecanico=r =0,045m =4,5cm

Los esfuerzos obtenidos con el programa SAP 2000 (Version 20) en el tramo 2 del segundo

nivel de la estructura son los siguientes:

Figura 74. Diagrama de momento flector en KN*m- tramo 2 (Segun APNB 1225001)
Fuente: SAP 2000 (Version 20)
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Figura 75. Diagrama de esfuerzo cortante en KN - tramo 2 (Segun APNB 1225001)
Fuente: SAP 2000 (Version 20)

La comparacidn de esfuerzos obtenidos con ambos programas se puede observar en la siguiente
tabla:
Tabla 65. Comparacion de esfuerzos obtenidos con CYPECAD y SAP 2000 en tramo 2.

Tipo de Ubicacién Segun Cypecad = Segun Sap 2000 _%_ ,
esfuerzo (\Version 2014) (Version 20) | variacion
Momentos| Mo(-)lzquierdo 137,53 135,94 1,16
flectores | Mo(+)Centro 129,18 130,75 1,20
(KN*m) “\o(-)Derecho 132,89 131,35 1,16
Esfuerzos | V(+)lzquierdo 173,27 171,29 1,14
cortantes _

(KN) V(-)Izquierdo 180,59 178,48 1,17

Fuente: Elaboracion Propia
4.6.2. Solicitaciones en columna mas solicitada.

Datos de caracteristicas de materiales y geometria del pilar:

fck = 250 kg/cm? fyk = 5000 kg/cm?

Longitud del pilar = 3,10 m b=h=25cm

Los esfuerzos obtenidos con el programa SAP 2000 (Versién 20) en cara inferior del nivel (piso

1) son:



196

P7 P8 P9 P10 P11
F1=0,41 F1=0,25 F1=048 F1=158 F1=237
F2=7.56 F2=3,29 F2=493 F2=189 F2=335
F3=147 69 F3=38895 IF3=38684 F3=23064 F3=78,15
M1=055 M1=0,38 M1=0.71 M1=2 95 M1=315
M2=8,15 M2=2,01 M2=414 M2=2 58 M2=565
M3=0,13 M3=0,13 M3=0,03 M3=003 M3=015

Figura 76. Portico Ne4 de la estructura- (Segun APNB 1225001)
Fuente: SAP 2000 (version 20)

Esfuerzos solicitantes en cara inferior de columna 8:

Fs =N= 388,95 KN
M; = My(+) = 0,38 KN*m
M2 = Mx(-) = 2,01 KN*m

Fi= Vy =0,25 KN
Fo= Vx =3,29 KN

La comparacién de esfuerzos obtenidos con ambos programas se puede observar en la siguiente
tabla:
Tabla 66. Comparacion de esfuerzos obtenidos con CYPECAD y SAP 2000 en columna (P8)

i Segun Cypecad | Segun Sap 2000 %
Tipo de esfuerzo (version 2014) (version 20) variacion

Esfuerzo Axial N (KN) 393,73 388,95 1,22
Mx (KN*m) 2,039 2,015 1,19

Momentos
My (KN*m) 0,382 0,379 1,01
Cortantes VX (KN) 3,332 3,295 1,13
Vy (KN) 0,250 0,247 1,14

Fuente: Elaboracion Propia
Al comprobar que se obtienen esfuerzos similares en la estructura utilizando programas de
disefio estructural diferentes, se aceptan como validos los esfuerzos considerados en el disefio
estructural del proyecto.
4.7. RESULTADOS.
4.7.1. Secciones de H°A° de elementos estructurales.

Los resultados del dimensionamiento de los elementos estructurales con base en APNB

1225001, se pueden visualizar en la siguiente tabla:
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Tabla 67. .Dimensiones de elementos estructurales

Seccion Dimensiones
Elemento estructural de H°A®° batsrjgsvi’lst ?Jlra eCoi:;\i/tiC(;oné
(cm) | h(cm) | altura(m)
Columnas 25 25 3,1
Portico 4 25 50
Vigas P(?rt?co 10,9,7,6,5,1,21,23 20 45 Variable
Portico 20 40
1,2,3,8,14,17,19,22,24,13,16,10,20,21,25
P3, P6, P7,P11, P12, P16,P17, P20,
P21,P23, P24, P25,P28, P29, P30,P31, 95 95 30
P34, P40,P41, P46, P47,P48, P49,
Zapata P50,P52
aislada  P8. P9, P13,P18,P19,P33,P38 135 135 35
P10, P14, P15,P22, P26, P32,P35, P36,
P37,P39, P42, P43,P44, P45,P27,51 115 115 30
(P1-P4), (P2-P5) 210 75 30

Fuente: Elaboracion Propia
Cabe recalcar que las dimensiones obtenidas son las mismas que se obtuvieron en el disefio con

base en CBH-87.

4.7.2. Cuantias de obra.

Del programa Cypecad (version 2014) se puede obtener como resultados las cuantias de obra
con base en ambas normativas.

4.7.2.1. Segun CBH-87.

Se tiene las siguientes cuantias de obra:

Tabla 55.Cantidades de hormigdn y acero (segun CBH-87)

Elemento Superficie Volumen Barras
(m?) (m°) (kg)
Forjados 473,83 42,64 627
Vigas 164,18 70,56 5412

Encofrado lateral 552,62

Pilares (Sup. Encofrado) 402,5 25,13 2977
Escaleras 12,4 2,1 246

Zapatas 59,63 22,37 773,72

Total 1.665,16 162,8 10.035,72

Fuente: Cypecad (version 2014)



4.7.2.2. Segun APNB 1225001.
Se tiene las siguientes cuantias de obra:
Tabla 68. Cantidades de hormigdn y acero (segin APNB 1225001)
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Elemento Suprenr1;|)0|e ( Vo(lrl:]rgr;en Barras (kg)
Forjados 473,83 42,64 554
Vigas 164,18 70,56 4.822
Encofrado lateral 552,62
Pilares (Sup. Encofrado) 402,5 25,13 2.861
Escaleras 12,4 2,1 215
Zapatas 59,63 22,37 810,499
Total 1.665,16 162,8 9.262,50

Fuente: Cypecad (version 2014)

4.8. COMPARACION TECNICA.

4.8.1. Estados limites ultimos.

En funcion de los resultados obtenidos, se desarrollara la comparacion de esfuerzos, armados,

dimensionamiento de elementos estructurales.

4.8.1.1. Solicitaciones obtenidas.

Se realizara la comparacion de solicitaciones obtenidos con ambas normativas.

4.8.1.1.1. Vigas de H°A".
Se analiza el portico Ne 4 correspondiente al portico con mayores solicitaciones.

Tabla 69. Envolventes en vigas (portico Ne 4)

Envolventes
L Momentos flectores (KN*m) Cortantes (KN)
Norma | tramo | viga Momento Momento Momento Cortante | Cortante
(m) negativo positivo negativo positivo negativo
izquierdo M(-) M(*) derecho M (-) V(+) V()
1 5,15 20,72 62,66 187,87 82,35 153,99
CBH - 87 2 6,05 187,87 121,37 181,27 200,80 209,67
3 5,15 181,27 46,30 66,98 136,71 93,41
4 4,00 66,98 22,94 11,17 67,28 42,32
1 5,15 15,500 59,710 137,530 70,200 123,070
APNB 2 6,05 137,530 129,180 132,890 173,270 180,590
1225001 3 5,15 132,890 49,520 45,530 110,330 77,340
4 4,00 45,530 21,610 9,050 51,820 35,410

Fuente: Elaboracion Propia
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En la tabla anterior se puede observar que hay diferencias notables en cuanto a la obtencion de
envolventes de disefio, obteniéndose solicitaciones mayores utilizando la Norma CBH-87, esto
debido a las diferencias en el proceso de mayoracion de cargas.

APNB 1225001 permite ajustar los factores individuales de carga (véase 4.4.2.4) para
representar grados diferentes de incertidumbre para los diversos tipos de carga, mientras que

CBH-87 utiliza el mismo coeficiente de ponderacion para las acciones ¥f=1,60 (para cargas

muertas y vivas), por lo que se obtienen esfuerzos de disefio mayores respecto de los obtenidos
con APNB 1225001.
En la figura siguiente de observa las envolventes obtenidas en la viga de mayor solicitacion

Envolventes de Momentos Flectores

_ 200 187.87
c 181.27
% 180
<
= 160
e
o 137.53
E 140 - 129.18 132.89
o I~ -
E 120 hES —o—Seg(in APNB 1225001
o Segun CBH -87
§ 100
Extremo izquierdo Centro luz Extremo derecho
Posicion del momento flector en la viga
Figura 77. Envolvente de momento flector (Tramo 2)
Fuente: Elaboracion Propia
200,80 KN Seglin CBH-87
173,27 KN Segun APNB 1225001
P8 P9
180,59 KN
209,67 KN

Figura 78. Envolvente de esfuerzos cortantes (Tramo 2)
Fuente: Elaboracion Propia

Para visualizar de mejor manera las diferencias entre los resultados, la variacion de los mismos

se expresara en porcentaje.



Tabla 70. Variacion en porcentaje de envolventes obtenidas con APNB 1225001 y CBH-87

% de variacion de envolventes
. Momento Momento
Tramo I(_m\;lga negativo Mpc;rgliiir:/t(;) negativo (;:)%?i:zr\]/ge ggg;?ir:/ts
izquierdo derecho M
M(+ V(+ V(-
MO *+) O (+) ()
1 5,15 25,19 471 26,80 14,75 20,08
2 6,05 26,80 6,05 26,69 13,71 13,83
3 5,15 26,69 6,50 32,02 19,30 17,20
4 4 32,02 5,80 18,98 22,98 16,33

Fuente: Elaboracion Propia
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Interpretando la tabla, por ejemplo en el tramo 2, segin APNB 1225001 se obtuvo un valor de

momento flector negativo izquierdo 26,80% menor al obtenido con CBH-87.

Variacion porcentual de M(-)izg. en Tramo 2
187.87

Momento flector negativo
izquierdo (KN*m)

200
150
100

w
o o

CBH-87

Normativa

APNB 1225001

Figura 79. Variacion porcentual de momento flector negativo en tramo 2 (Pdrtico Ne4)
Fuente: Elaboracion Propia

Los resultados de momentos flectores negativos y positivos varian entre 25% y 32% y los

cortantes positivos y negativos varian entre 13% y 22%.

4.8.1.1.2. Columnas de H°A".
En la siguiente tabla se presenta la comparacion de esfuerzos en las columnas mas solicitadas

(P8 y P9).



Tabla 71. Comparacion de solicitaciones en columnas

. Normativa
Columna| Tramoen m Tipo de esfuerzo
CBH-87 APNB 1225001
Esfuerzo axial N (KN) 72,56 58,19
Momento eje X Mx (KN*m) 8,18 7,68
Cubierta 1o mento eje Y My (KN*m) 0,44 0,34
(3,90/7,10) L y ' ’
Cortante eje X Vx (KN) 3,20 2,99
Cortante eje y Vy (KN) 0,26 0,20
P8 Esfuerzo axial N (KN) 472,89 393,74
Momento eje X Mx (KN*m) 1,32 1,23
Piso 1 ;
Momento eje Y My (KN*m 0,50 0,38
(0,30/3,40) e Y My (KN*m)
Cortante eje X Vx (KN) 3,11 3,33
Cortante eje y Vy (KN) 0,32 0,25
Esfuerzo axial N (KN) 78,13 63,41
Momento eje X Mx (KN*m) 9,39 8,60
Cubierta ; * 0,65
(3.90/7,10) Momento eje Y My (KN*m) 0,51
Cortante eje X Vx (KN) 3,46 3,15
P9 Cortante eje y Vy (KN) 0,31 0,23
Esfuerzo axial N (KN) 469,63 391,62
Momento eje X Mx (KN*m) 4,00 4,18
Piso 1 - "
(0,30/3,40) Momento eje Y My (KN*m) 0,90 0,72
Cortante eje X Vx (KN) 5,16 4,98
Cortante eje y Vy (KN) 0,61 0,50

Fuente: Elaboracion Propia
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Se puede observar que se obtiene solicitaciones menores con APNB 1225001 respecto de los

obtenidos con CBH-87, y para visualizar mejor las diferencias de resultados, en la siguiente

tabla se presenta la variacion porcentual de los resultados

Tabla 72. Variacion porcentual de esfuerzos en columnas

Columna Tramoenm % variacion
N Mx My VX Vy
P8 Cubierta (3,90/7,10) | 19,80 6,11 22,26 6,56 21,81
Piso 1 (0,30/3,40) 16,74 6,82 23,43 6,60 22,54
Pg Cubierta (3,90/7,10) | 18,83 8,43 21,20 8,79 23,75
Piso 1 (0,30/3,40) 16,61 4,38 20,13 3,49 19,12

4.8.1.1.3. Zapatas de H* A°.

Fuente: Elaboracion Propia

En la siguiente tabla se presentan las solicitaciones que llegan a la cimentacién de las columnas

mas solicitadas (P8 y P9).



Tabla 73. Comparacion de solicitaciones en zapatas

Tramo en _ Normativa
Zapata m Tipo de esfuerzo CBH- APNB
87 1225001
Esfuerzo axial N (KN) 528,30 435,07
Cimentacion Momento ej:e X Mx (KN*m) 6,87 5,45
P8 (-0,05/-1,70) Momento eje Y My (KN*m) | 0,18 0,10
Cortante eje X VX (KN) 10,92 8,66
Cortante eje y Vy (KN) 0,26 0,16
Esfuerzo axial N (KN) 523,71 431,94
Cimentacion Momento ej:e X Mx (KN*m) 6,66 5,34
P9 (-0,05/-1,70) Momento eje Y My (KN*m) 0,16 0,09
' ’ Cortante eje X Vx (KN) 10,92 8,75
Cortante eje y Vy (KN) 0,19 0,10

Fuente: Elaboracion Propia
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Se puede observar que se obtiene solicitaciones menores con APNB 1225001 respecto de los
obtenidos con CBH-87, y para visualizar mejor las diferencias de resultados, en la siguiente
tabla se presenta la variacion porcentual de los resultados.

Tabla 74. Variacion porcentual de esfuerzos axiales en cimentacion

Zapata Tramoenm Yo variacion
N Mx My | VX Vy
P8 | Cimentacion (-0,05/-1,70) | 17,65 | 20,70 |40,94 | 20,64 | 39,09
P9 | Cimentacion (-0,05/-1,70) | 17,52 | 19,83 |45,03 |19,91 | 47,94

Fuente: Elaboracion Propia
4.8.1.2. Dimensiones y armados obtenidos.

4.8.1.2.1. Vigas de H°A".
Se comparard el calculo de armaduras requeridas en la viga mas solicitada (Tramo 2 — Portico

Ne 4). En la figura siguiente se observa las armaduras longitudinales dispuestas.
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Disefio segiin APNB 1225001
- @

505 |
1
D0 k=335
00 =30
Eg L-230 ‘33 |0||ﬁ L"'
-y 2 L2
P 2012 =185 e |
| Viga: V-205 (25:x50) TP T
i X:2.49m |
' A.nec.(-): 0.00 cm* '
A.nec.(+): 6.87 cm*®
r A. efec.(-): 2.26 cm? :
A. efec.(+): 7.07 cm*
| |
' 222 L=1190 i TR
E 110 =220 !q—g,
B — |
2015 L=435 .
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=

Disefio segun CBH-87

Amadura longitudinal {cm2)
25 Syaie
— i~ lzquierda Centro Derecha
KPT@ 605 @ Anec. 1080 10.17
: : Areal 1345 1030
H 2@20 L=355 Posicion  0.13 592
L= ——165—— Iferior
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30— —— Anec. 175 68 350
2016 L=1166 ’ Ardl 402 741 402
; . Posicion 118 286 4386
T‘T 25x50 ]"‘|’ Amadura transversal vertical (cm2/m)
: ; (Area Total de Estribos y Ramas /p.mJ)
Intervalo Area Cdlculo  Area Real
Ll Ll RESK 1 s em
2616 L=1175 ’ [1.66-4.53] | 33 33
; [4.53-5.92] 718 10.05
3912 L=365 - -

‘*120"';—93—




Los valores de areas calculadas por los programas son:

Tabla 75. Armadura longitudinal a traccion del tramo 2 —Portico 4
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Armadura longitudinal a traccion (cm?)
. Segun APNB o -
Ubicacién Segun CBH 87 1225001 ovaniacion
As As As As -
. . . . necesaria
necesaria | dispuesta | necesaria | dispuesta
Extremo izquierdo (P8) 10,6 13,45 7,04 9,68 33,58
Centro luz 6,82 7,41 6,87 7,07 0,727
Extremo derecho (P9) 10,17 10,3 6,78 9,68 33,33

Fuente: Elaboracion propia

Variacion porcentual de As necesaria en extremo

izquierdo
K-'E\ 12 10.6
10 e 33.58 %
S g T
8 6
2 4
© 2
3 0
S CBH-87 APNB 1225001
< Norma

Figura 80. Variacion porcentual de armadura necesaria (Tramo 2 — portico Ne4)
Fuente: Elaboracion Propia

4.8.1.2.1.1. Variacion porcentual de armadura longitudinal calculada y dispuesta segun

APNB 1225001.

Se realizara el célculo manual de la armadura longitudinal de la viga perteneciente al tramo 2

(Portico Ne 4) para establecer la comparacion porcentual con relacion a resultados obtenidos

con el software Cypecad (version 2014).

F137.53 KN-Iv

129.18 KN-n

Figura 81.Envolvente de momentos flectores (Tramo 2 — Portico Ne4)
Fuente: Cypecad (version 2014)
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(B
| |
| 1
200 k=335 —
— - 2D L
1012 L=2 = —
| 202 L1185 . ) '
| WViga: V=205 (25x50) T
i X:2.49m I
' A.nec.(-k 0.00 cm® '
A. efec.(-): 2.2bcm _|L
J_I_L”_’ | | | | | A.efec.(+): 7.07 cm® ]I[D]]]I__
an L
| |
' 202 L= 1190 T
! N 1310 =250 L—
I - - 2016 =435 l
e —

Figura 82. Area de armadura longitudinal calculada por el software
Fuente: Cypecad (version 2014)

Momento mayorado positivo (Mu +)=129,18 KN*m
Inicialmente se analiza la seccion como simplemente reforzada (solo requiere armadura a
traccion As) para ver si se necesitara armadura a compresion (As”).
() Calculo de cuantia balanceada (pb):
B1=0,85 f'c=250 kg/cm? fy=5000 kg/cm?
pp = 0,319 * B, f;—y = pb=0,0135575

(b) Calculo de cuantia maxima (pmax):  pmax= 0,90 * pp = 0,01220175
(c) Calculo de factor de resistencia nominal (R ):

R=p=xfy=x (1 — 0'59;%”) = 52,225 kg/cm?

(d) Calculo del canto minimo requerido (dmin):

d= =M _ 34902
T |grRsp TV

d=45,5cm >34,902 cm ->El canto util d es mayor al requerido

(e)Calculo de area de acero (As):
As = p * b * d=13,8794 cm?
() Calculo de la profundidad del bloque de tensiones (a):

_ Asxfy
T 0.85+fc’*b

= 13,063 cm
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(g) Calculo del momento nominal maximo (Mn):
Mn=As*fy*(d—%)
Mn=2704312,917 kg*cm= 270,4312 KN*m

Md =@ * Mn
Md= 24338,81625 kg*m= 243,3881625 KN*m

Comparando el momento de disefio (Md) con el momento solicitante (Mu) se tiene:
Md < Mu — se necesita armadura de compresion

Md > Mu — se coloca armadura minima de compresion

Si Md<Mu, se dispone armadura de compresion, debido a que la capacidad de armadura de
tensidn no es suficiente para soportar el momento solicitado Mu. Md > Mu

243,3881 > 143,49 — Se coloca A’smin de compresion
(h)Célculo de armadura minima de compresion Asmin:

Se coloca 2 barras de @ 12 mm —As '=2,2619 cm?

La separacion entre barras es: o _ b — (2r) — (N barras) =@
o Nbarras — 1

S=13,6 cm=13,5cm
(i)Calculo de cuantia de traccion:
Mu
@* fc * b+ d?
0,11093 = ®-0,59w”
0,590+ 0,122918 =0
©=0,119332

=w *(1—0,5%w)

())Cuantia geométrica del acero:
p=wx*fc'/fy=0,00597
(k)Célculo del area de acero a traccion:
As = p * b * d->As= 6,787 cm?
(DCélculo de area minima de acero a traccion (As min):

A VI was M wd
Spin = ———— * xd>—+x *

Reemplazando los siguientes datos:
fc’=25 MPa ; fy = 500 MPa
As min = 2,84375 cm? > 3,185cm? > Entonces: As min = 3,185 cm?

Comparando: As=6,787 cm?> 3,185cm? (Cumple)
(m)Determinacion del nimero de barras y espaciamientos (S):
Area de acero a traccion As (+) = 6,787 cm?
Area de acero a compresion As (-) = 2,26 cm?
El programa dispuso la siguiente armadura:
2012 mm—As = 2,26 cm?
2016 mm—As = 4,02 cm?
1210 mm ->As = 0,785 cm?
SAs(+) = 7,07cm?
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7,07cm? > 6,787 cm? (Cumple)
(n)Verificacion de espaciamiento entre barras:

Segin APNB 1225001 (Cap 7.6 pag. 89), los limites de espaciamiento para armadura de barras
paralelas son:

=

> dy
s _ = 25mm . g b — 2r — (N barras = @b)
tmin — ; =
del tamafio maximo del agregado grueso

i N barra — 1
3

dp max = 16 mm

§=340cm > { 2.5 cm

- Siverifica

4.8.1.2.1.1. Variacion porcentual de armadura necesaria calculada manualmente y calculada por

el programa.
Tabla 76. Comparacion de &reas calculadas manualmente y con Cypecad (version 2014)
Armadura requerida Armadura requerida
calculada manualmente calculada por Cypecad % Variacion
(cm?) version 2014 (cm?)
6,787 6,870 1,21

Fuente: Elaboracion Propia
La variacion de area requerida calculada manualmente (véase figura 82) y area requerida

calculada por el programa segun APNB 1225001 es de 1,21 %, por tanto, es minima la
variacion de resultados.
4.8.1.2.2. Columnas de H* A°.
En la siguiente tabla se puede visualizar que no hay variacion en la disposicion de armaduras
longitudinales y trasversales en las columnas mas solicitadas (P8 Y P9).

Tabla 77.Comparacién de armadura longitudinal y transversal en columnas

CBH-87 APNB 1225001 | 9% variacién
Dimension| Tramo
Pilar Planta As long. As long.
(cm) (m) 9 Estribos 9 Estribos  AS| AS
long.| trans.
Esquina Esquina
Cubierta | 25x25 | 39010 4giz | PO ugrp | POUS 4
cm cm
P8 Pisol 25x05 | 030340 agl2 | D0 ygpp | PEST,g
cm cm
Sobrecimiento  25x25 | 10" | ggip | POS gy B0 g
0.05 em o
Cubierta | 25x25 | 390710 4016 209 | 4gie | P o 1 g
cm cm
P9 Pisol 25x25 | 030340 agle | 20 ygg | PS5 g
cm cm
Sobrecimiento  25x25 | 10" | ggie | POIS | gge | PO o 1 g
0.05 em o

Fuente: Elaboracion Propia
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Se observa que no hay variacion en los resultados de dimensionamiento de columnas con ambas

normativas, por lo que la seccion de 25 cm x 25 cm se mantiene en toda la estructura.

4.8.1.2.3. Zapatas de H” A°.

En la siguiente tabla se puede visualizar la variacién en porcentaje de las armaduras a flexion

dispuestas en las zapatas de H” A°.

Tabla 78. Comparacion de armadura dispuesta en zapatas

Dimensiones CBH-87 APNB 1225001
Seccion En elevacion As As . %
Zapatas | transversal Armado en . Armado en . variacion de
- dispuesta - dispuesta .
Ancho Largo | altura flexion (cm?) flexion (cm?) As a flexion
(cm) (cm) (m)
X: 6@12c/21 6,78 X:5@12c/26 5,65 16,67
P8 135 135 35 Y: 6012c¢/21 6,78 Y:5@12c/26 5,65 16,67
- 135 135 35 X: 6@12c/21 6,78 X: 5@12¢/26 5,65 16,67
Y: 6@12c/21 6,78 Y: 5@12c/26 5,65 16,67

Fuente: Elaboracion Propia

Se observa que no hay variacion en los resultados de dimensionamiento de las secciones de

H°A° de los elementos de cimentacion en comparacion, por lo que utilizando ambas normativas,

se obtuvieron secciones en planta de 135 cm x 135 cm.

En cuanto al dimensionamiento de las armaduras requeridas calculadas por el programa, en

funcion a las normas en comparacion se obtiene los siguientes resultados.

Tabla 79. Armaduras requeridas a flexion en zapatas

Zapata P8 P9
APNB APNB
Norma CBH-87 1995001 CBH-87 1295001
Momento de Mdx 71,32 51,28 70,73 50,9
calculo
(KN*m) Mdy 67,16 48,44 66,63 48,07
As requerida (cm?) As requerida(EJE X)[ 6,075 5,06 6,075 5,06
d As requerida(EJE Y)| 6,075 5,06 6,075 5,06
Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 80.Variacion porcentual de armadura requerida
% de variacion
Zapata As calculada | As calculada
Mex Mdy EJE X EJEY
P8 28,10 27,87 16,71 16,71
P9 28,04 27,86 16,71 16,71

Fuente: Elaboracion Propia

Se observa que la variacion de resultados de armaduras requeridas y armadura dispuesta a

flexion es de aproximadamente 17 %, obteniéndose resultados mayores con CBH-87.
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La diferencia de resultados de areas requeridas esta en funcién de las tensiones de calculo de
los elementos, que a su vez estan directamente relacionados con las tensiones que soporta la
cimentacion, los cuales son mayores si el disefio se rige con base en CBH-87 y que

consecuentemente son producto del proceso de mayoracion de cargas.
4.8.2. Estado limite de servicio.

4.8.2.1. Deflexiones.
Se analizaran los tramos pertenecientes al portico mas solicitado (portico Ne 4).

Tabla 81. Deflexiones instantaneas en portico Ne 4 (Nivel primer piso)

L Vi Deflexiones totales (mm) %
Tramo ga 6
(m) | CBH-87 | Amax=L/500 | APNB 1225001 | Amax=L/480 | variacion
1 4,9 1,15 9,80 1,60 10,21 28,57
2 5,8 7,15 11,60 10,22 12,08 30,02
3 4,9 0,67 9,80 0,94 10,21 29,44
4 3,875 0,45 7,75 0,63 8,07 28,98

Fuente: Elaboracion propia

Las deflexiones estan en funcion de la longitud del claro, de los apoyos o condiciones en los
extremos, tales como apoyos simples o restringidos, de la continuidad del tipo de carga y de la
rigidez de flexién EI del elemento.

Las deflexiones son proporcionales a los momentos flectores en los distintos tramos de viga, sin
embargo sucede que se obtienen valores de deflexiones instantaneas mayores entre 28 % y 30
%, utilizando APNB 1225001, debido a la expresion de calculo del médulo de elasticidad del
hormigon:

Segin CBH — 87 — Ec = 6600 *./fck en Mpa
Seguin APNB 1225001 - Ec = 4700 *./fc” en Mpa
Las deflexiones son inversamente proporcionales al mddulo de elasticidad del elemento, por

tanto, al obtenerse un mddulo de elasticidad del hormigébn menor con APNB 1225001, se

obtienen deflexiones mayores aunque se obtengan momentos flectores solicitantes menores. Las

principales variables que influyen en la deflexion de un elemento de hormigén armado son:

(a)Modulo de elasticidad del hormigon: A mayor modulo, menores deflexiones, debido a que
las deformaciones unitarias son menores.

(b)Porcentaje de refuerzo a traccion: A menor porcentaje, mayores deflexiones, debido a que
los esfuerzos y deformaciones unitarias en el hormigon y acero son mayores.

La variacion de deflexiones instantaneas del tramo 2, se puede visualizar de mejor manera en la

siguiente figura.



Variacién de deflexion total en tramo 2

1 10,22
£ 10 30,02%
E 3

S 6
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=4

o
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CBH-87 APNB 1225001
Norma
Figura 83. Variacion de deflexion instantanea en tramo 2 (Portico 4)
Fuente: Elaboracion propia
4.8.2.1.1. Comprobacion de célculo de flecha:
Se comprobara el calculo de deflexiones de la viga mas solicitada (Tramo 2- Pértico 4):
Para vigas de tramos continuos se calcula mediante la siguiente expresion:

CEIL

A = —
e 48 x Ec = e

Mc— %(Mi + Md}]
Donde:

Mc =Momento actuante en el centro del claro.

Mi=Momento actuante en extremo izquierdo.

Md=Momento actuante en extremo derecho.

Ec=Modulo de elasticidad del hormigon.

L= Longitud del claro

Caracteristicas geométricas de la viga de H® A°:
b=25 cm= 250 mm h=50 cm= 500 mm
r=4,5cm d=h-r=45,5cm

Momentos flectores en estado limite de servicio:
M (+)= 75,644KN*m M(-) izg= 101,44 KN*m

Refuerzo de compresion y traccion:

L=5,80 m
Es= 200000 Mpa

M(-) der= 97,64KN*m

Armadura Extremo Extremo Extremo

dispuesta izquierdo centro derecho
As(+) (cm?) 9,68 7,07 9,68
As(-) (cm?) 2,26 2,26 2,26

(a) Célculo de mddulo de elasticidad del hormigén (Ec):
Ec = 4370 x/fc" = 4700 * /25 Mpa = 23500 Mpa
Ec= 23500000000 N/m?

(b)Célculo de Momento de inercia efectivo (le) en centro luz:
b+ h3 3

17 I (Mc“r) lo+
=|— =
¢ Ma g

Ig =

1 (Mw)a Ier =1
_(Mer\| o =
Ma er g

210
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b 3 ., ) ,
Ier = +nds{d—c)2+(n—1)A’s*(c—d")?
)
Mer= L - g ; fr=0622xAxfc

Donde:

le= Momento de inercia efectivo para el calculo de las deflexiones (mm*)

Mcr = Momento de fisuracion (N*mm)

Ma=Momento maximo no mayorado, presente en el elemento para la etapa en la cual se calcula
la deflexion.

Ig=Momento de inercia de la seccion bruta de hormigén (mm4)

Icr =Momento de inercia de la seccién fisurada transformada en hormigon (mm?)

fr = modulo de ruptura del hormigoén

yt= Distancia medida desde el centroide hasta la fibra extrema de tension=h/2(viga rectangular)

Se debe tomar:

A= 1,0 para hormig6n normal.

A= 0,85 para hormigdn liviano con arena de peso normal.
A= 0,75 para hormigodn liviano en todos sus componentes.

Reemplazando los siguientes datos en las ecuaciones anteriores se tiene:

=1 fc’=25 Mpa yt= 250 mm
b * h3
lg = —5— = 2604166667 mm?* ; fr =0,622 %A+ /fc’ = 3,11 Mpa
frxlg
Mer === = 3239583333 N+mm

- Calculo de altura del bloque de compresiones del H® (c):
As=As(+)= 7,07 cm? As'=As(-)= 2,26 cm?
b=25cm Es = 200000 Mpa Ec=23500 Mpa

Es
n=—=8,5106 ->n—1=7,5106
Ec

b
(E) 2+ [nds+(n—1DAslc—[n+As+d+ (n—1)4s5d]=0
12,5 ¢%+ 77,144 ¢ - 2814,127=0
c=12,232 cm
- Calculo de momento de inercia de la seccion fisurada transformada (lcr):

Reemplazando los datos para calcular Icr en la seccion de centro luz de la viga se tiene:
3

c 2 - 2
+nds{d —c)?+(n— 1)A’s*(c — d")?

Icr= 82860,1983 cm*
Icr= 828601983,9 mm*

- Célculo de Momento de inercia efectivo (le):

Reemplazando datos en la ecuacion siguiente se obtiene:
Ma=M(+)= 75,644 KN*m= 75644000 N*mm
3

te= (XY 1+ [1- (XY ]rer =1
= X - £ =
¢ Ma g Ma =19

le (centro luz)= 968071889,9 mm* < Ig= 2604166667 mm* (Cumple)

Ier =
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le (centro luz)=968071889,9 mm*

(c) Calculo de Momento de inercia efectivo (le) en extremo izquierdo:

Mer =17 *tlg = 3239583333 N+ mm
- Célculo de altura del bloque de compresiones del H° (c):
As=As(+)= 9,68 cm? As'=As(-)= 2,26 cm?
b=25cm Es = 200000 Mpa Ec= 23500 Mpa
E
n=— = 85106 —->n—1=75106
Ec

(E) 2+ nds+n—1DAs5 lc—[n+dsxd+ (n—1)4s5d =0

2
12,5 ¢ + 99,357 ¢ - 3824,808=0
c= 13,964 cm
- Calculo de momento de inercia de la seccion fisurada transformada (lcr):

Reemplazando los datos para calcular Icr en la seccion de centro luz de la viga se tiene:
3
£ e r e
+nds{d—c)?+(n—1)As*(c—d")?

lcr= 106142,501 cm*
lcr= 1061425010 mm*

Ier =

- Calculo de Momento de inercia efectivo (le):
Reemplazando datos en la ecuacion siguiente se obtiene:
Ma=M(-)izquierdo=101,44 KN*m= 101440000 N*mm

I (Mw)a Ig+ |1 (MCT)E Ier =1
= * —_ *
© Ma g Ma r=1g

le (extremo izquierdo)= 1111674649 mm* < Ig= 2604166667 mm* (Cumple)
le (extremo izquierdo)= 1111674649 mm*

(d) Céalculo de Momento de inercia efectivo (le) en extremo derecho:

1
Mcr = Ir *t g = 32395833,33 N * mm
- Célculo de altura del bloque de compresiones del H® (c):
As=As(+)= 9,68 cm? As'=As(-)= 2,26 cm?
b=25cm Es = 200000 Mpa Ec= 23500 Mpa
E
n=—= 85106 —->n-—1=17,5106
Ec

(E) c2+[nAs+(n— A5 lc—[n+As+d + (n—1)As’d] =0

2
12,5 ¢*+ 99,357 ¢ - 3824,808=0
c= 13,964 cm
- Célculo de momento de inercia de la seccion fisurada transformada (Icr):

Reemplazando los datos para calcular Icr en la seccion de centro luz de la viga se tiene:
3

*C , i ,,
+nds{d—c)?+(n—1)As*(c—d")?

lcr=106142,501 cm*
lcr= 1061425010 mm*

fer =



213

- Calculo de Momento de inercia efectivo (le):

Reemplazando datos en la ecuacion siguiente se obtiene:
Ma=M(-)izquierdo=97,64 KN*m= 97640000 N*mm

3

I (Mw) Ig+ |1 (Mw)a ler =1
=|—] % —|—] |= =
® Ma g Ma r g

le (extremo derecho)= 1117772861 mm* < Ig= 2604166667 mm* (Cumple)
le (extremo derecho)= 1117772861 mm?*

(e)Calculo de momento de inercia efectivo le final:
De acuerdo a la normativa, para vigas continuas en ambos extremos el momento de inercia
efectivo es:

le = 0,50 lec + 0,25 (Iej;q + Ileger)

le= 1041397823 mm*

Donde:
lec= Momento de inercia efectivo al centro del claro
le izg=Momento de inercia efectivo al extremo izquierdo
le der=Momento de inercia efectivo al extremo derecho

(FCalculo de la deflexion instantanea (A):

Reemplazando los siguientes datos:

L=5800mm Ec= 23500 Mpa le= 1041397823 mm*
Mc = M(+)= 75,644 KN*m= 75644000 N*mm

Mi=M(-)izg= 101,44 KN*m= 101440000 N*mm

Md=M(-)derecho = 97,64 KN*m= 97640000 N*mm

75*12 M ! (M'+Md)]
NIV
48+Ecxle ¢ 10"

A= 7,980 mm
(g)Calculo de la deflexion diferida (Ad):

Las flechas adicionales diferidas, producidas por cargas de larga duracion, resultantes de las
deformaciones por fluencia y retraccion, se pueden estimar, salvo justificacion mas precisa,
multiplicando la flecha instantanea correspondiente por el factor:

A=¢(tr) =€)

4i =

Donde:

A=factor de calculo de la flecha diferida para el intervalo de carga (ti,tr)

&(ti): coeficiente de duracion de carga para el instante inicial del intervalo de carga.

&(tr): coeficiente de duracion de carga para el instante final del intervalo de carga.
&=Coeficiente que depende de la duracion de la carga y que toma los valores indicados
seguidamente:

5 0 mas afios 2,0 &w= 2 (T=5 afios 0 mas)
1 afio 14 -

6 meses 1,2 ;:Ltﬂ_ 1f4_0 60

3 meses 1,0 =2-14=0,

1 mes 0,7

2 semanas 0,5
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El valor de flecha instantanea de las cargas permanentes de larga duracion es:
Ai’ = 3,8632 mm
La fecha diferida es:
Ad = A+ Ai" = 0,6 * 3,8632 mm
Ad = 2,317 mm
(h) Calculo de flecha total (Ay):

A, =A;+ A5 =7980mm + 2,317 mm
A, = 10,297 mm

(i)Verificacion de flecha maxima:
De acuerdo a la normativa APBN 1225001, en la tabla de deflexiones admisibles (véase tabla
61 en 4.4.6.1.5) para sistema de entrepiso o cubierta que soporte o esté ligado a elementos no

estructurales susceptibles de sufrir dafios debido a deflexiones grandes, la deflexion maxima

permitida es:
Amax = L/480
4 b 5,8 * 1000 _ 12083
B S mix = 4go a0 oot
Se verifica el disefio si:
At = Améx

10,297 mm < 12,083 mm (Cumple)
4.8.3. Nivel de seguridad y probabilidad de falla.
En construccion diversas normativas, preconizan métodos de célculo que involucran tanto
factores de mayoracion de carga, como factores de minoracién de la resistencia, siendo el
coeficiente de seguridad global un valor dependiente de los factores parciales de mayoracion y
minoracion mencionados.
Usualmente se emplea el método de los estados limites para proyectar y justificar mediante
calculo una determinada edificacion. Este método consiste en determinar posibles modos de
fallo de un edificio, y fijar un valor probable (valor caracteristico) de cierta magnitud que
controla alguno de los posibles modos de fallo funcional o estructural.
El coeficiente de seguridad y da una medida de la distancia que existe entre el estado limite de
servicio y el estado limite correspondiente (rotura, deformacion, etc).
4.8.3.1. Segun CBH-87.
De acuerdo a lo expuesto en el capitulo 11.3 del libro de Hormigdn Armado 14va Edicion —
Jiménez Montoya (Afio 2000) se deduce que la forma de introducir la seguridad en el método

de los estados limites viene representada por dos tipos de coeficientes: los de minoracion ym de


https://es.wikipedia.org/wiki/Norma_(tecnolog%C3%ADa)
https://es.wikipedia.org/wiki/M%C3%A9todo_de_los_estados_l%C3%ADmites
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las resistencias de los materiales (ys para el acero y yc para el hormigén) y los de mayoracion
de las acciones, vr.
Puede admitirse que el coeficiente de seguridad global viene medido por el producto de los dos
mencionados:
- Para fallos debidos al acero (vigas en flexion simple): y = ys= ¢
- Para fallos debidos al hormigon (soportes en compresion simple): y= ye = vs
(1)Para fallos debidos al acero (vigas en flexion simple): y = ys = vt
vy =vys+ys=1,15*1,60 = 1,84
(2)Para fallos debidos al hormigon (soportes en compresion simple): y= vy ¢
v=ve+vf= 1,50 * 1,60 = 2,40
Como ejemplo de calculo se determinara el coeficiente de seguridad de la viga de H°A® més
solicitada (tramo 2 — Pdrtico Ne 4):
Mediante el calculo de momentos Gltimos y momentos de calculo se obtendra el coeficiente de
seguridad, y al ser un elemento sometido a flexion se debe comprobar tanto como para el
momento flector y para el valor de cortante.
Los valores de calculo se obtienen de los diagramas de esfuerzos de momento flector (véase
figura 48 en 3.5.3.1) y cortante (véase 3.5.3.3):

Md= 121, 37 KN*m
Vd= Vg =176,69 KN
El momento UGltimo Mu se obtiene con base en el valor obtenido del momento reducido de

calculo (u, =0, 15578) en el calculo realizado en 3.5.3.1.1

k
Mu = p, * b +d?* fcd = 0,15578 * 25 cm * (45,5 cm)? * 166,67 % = 1343791,646 kg x cm

Mu = 134,379 KN *m
Las expresiones de cortante Ultimo se detallan en el célculo realizado en 3.5.3.3.

As*0,90+d  fyd 1,006 cm? % 0,90 * 45,50 cm * 4347,826 kg/cm?

S 15cm
Vsu=11940,782 kg

Vu= Vcu + Vsu = 7342,538 kg +11940,782 kg = 19283,32 Kg =192,833 KN

Para conocer el coeficiente de seguridad es necesario obtener los valores caracteristicos, que

Vsu =

son los valores resultantes cuando no se tienen en cuenta las cargas de mayoracion de los

valores obtenidos:

_ (CM % 1,60) + (Q * 1,60)
- CM+Q

= 1,60
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Por tanto:
” Md 12137 KN *m 75 856 KN
= = = E3
k=160 1,60 ’ m
. Vd 176,69 KN+*m _ 110431 KN
k71,60 1,60 T

El valor del coeficiente de seguridad que se tendra en cuenta sera el minimo entre los dos tipos

de solicitacion:

Mu 134379 KN+*m _

_ gy o _Vu_ 192833KN
=M, 75856KN+m _ 0 Y

~V, 110431KN

14 1,75

Se seleccionara el coeficiente de seguridad menor:

v=1,75
4.8.3.2. Segun APNB 1225001.
(1)Célculo del coeficiente de seguridad en viga mas solicitada (tramo 2 — Portico Ne4):
Mediante el calculo de momentos ultimos y momentos de célculo se obtendra el coeficiente
de seguridad, y al ser un elemento sometido a flexidn se debe comprobar tanto el momento
flector como el valor de cortante.
Los valores de calculo se obtienen de los diagramas de esfuerzos de momento flector (véase
figura 77 en 4.8.1.1.1) y cortante (véase figura 78 en 4.8.1.1.1):

Md= 129,180 KN*m
Vd= 145,084 KN

Cabe mencionar que el valor de cortante critico se produces a una distancia de x= a+d = 0,58
cm del eje de la columna.

El momento Gltimo Mu se obtiene con base en los siguientes célculos:

Calculo de la fuerza de traccion del acero:

La armadura dispuesta en centro luz de la viga es de As (+) = 7,07 cm? (véase tabla 75 en
4.8.1.2.1).
kg
cm?
Calculo de la altura “y” del bloque de compresiones del hormigén:

Nc=085*@,*fc’*bxy
Igualando la fuerza del hormigén con la fuerza de traccién del acero:

Fs =@, * fy* As = 0,90 * 5000 7,07 cm? = 31815 kg

k
Nc = 31815 kg = 0,85 0,90 * 250 —
cm

*25cm*xy -y =6,65cm
Se calcula el momento Ultimo resistente Mu:
6,65 cm

Mu=Nc*Z=Fs*(h—r—%)=31815kg*(500m—4,56m—
Mu = 134,179 KN *m

) = 1341797,625 kg * cm

Las expresiones de cortante Gltimo se detallan en el célculo realizado en 3.5.3.3.
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k
9 25 cm« (50 — 4,5)cm = 6672,603 kg

Ve=0+053+fc'xbwxd=075x053+ [250—

_Asx@xdxfy 1,006 cm?* 0,75 * 45,50 cm * 5000 kg/cm?
h S B 15cm

Vu= Vcu + Vsu = 6672,603 kg +11443,25 kg = 18115,853 kg =181,158 KN

Para conocer el coeficiente de seguridad es necesario obtener los valores caracteristicos de las

Vsu

= 1144325 kg

solicitaciones (sin mayorar):
Por tanto, del programa se obtienen los siguientes valores:

M, =92,87 KN *m
Vi, = 125,40 KN
El valor del coeficiente de seguridad que se tendra en cuenta sera el minimo entre los dos tipos

de solicitacion:

_Mu_134,179KN>km_145 _ B
V=M, 9287 KN+m "~ A

El coeficiente de seguridad es:

vu 181,158 KN

— = —145
Vi, 12540KN

v=1,45

Resumiendo, se tiene:

Norma Coefigiente de
seguridad (y)
CBH-87 1,75
APNB 1225001 1,45

4.8.3.3. Comparacion de niveles de seguridad y probabilidad de falla.

Como se observa en 4.8.3.1 y 4.8.3.2 si se varian los coeficientes (ym) de disminucion de
resistencia y (ys) de mayoracién de acciones, se varia la probabilidad de que la estructura quede
fuera de servicio. Con CBH-87 hay un aumento de yf que implica un dimensionamiento mas
holgado (mayores secciones de hormigdn y acero) y, por consiguiente, mayor costo.

Por el contrario con APNB 1225001 se presenta una disminucion de yf que conduce a
estructuras mas economicas.

La variacion del nivel de seguridad entre ambas normativas, por ejemplo en elementos

sometidos a flexién simple es de:

. ; . 1,75 — 1,45
% variacion de nivel de seguridad = BN *100=17,143 %

Por tanto, CBH-87 permite un disefio mas seguro en un 17,143 %.
En cuanto a las probabilidades de falla, esta es inversamente proporcional al nivel de seguridad

propuesto en cada normativa, de acuerdo a los calculos anteriores se observa que CBH-87 nos
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da un nivel de seguridad mayor en el disefio de estructuras, y menor probabilidad de fallo
(menor probabilidad que la estructura alcance un estado limite), dentro del plazo previsto para
su vida util.

Por el contrario APNB 1225001 nos da un nivel de seguridad menor y con mayor probabilidad
de falla respecto de CBH-87.

4.9. COMPARACION ECONOMICA.

Los materiales de construccion tienen una relacion directa con la ejecucion fisica de la obra 'y
una diferencia de precio minima podra incidir significativamente en la viabilidad de proyectos
grandes. De igual forma la mano de obra es un costo directo y de gran incidencia en la
construccion de obras.

En la siguiente tabla se presenta la cantidad de material de acero y hormigén calculado con base

en ambas normativas para la construccién del blogue principal del centro de salud.

Tabla 82. Cantidad de materiales (Hormigon y acero)

Materiales
Normativa Acero % HOI’mig()n %
(ko) variacion (m®) variacion
CBH-87 10.035,72 162,80 0
APNB 7,705
1995001 9.262,50 162,80
Fuente: Elaboracion Propia
Variacion porcentual de cantidad de acero
~ 10,200.00 10,035.72
g 10,000.00 \
= 9,800.00 7,705%
& 9,600.00
S 9,400.00 1++.9,262.50
S 9,200.00 ;
=]
‘E 9,000.00 -
& 8,800.00
CBH-87 APNB 1225001

Normativa
Figura 84. Variacion porcentual de cantidad de acero de acuerdo con ambas normativas
Fuente: Elaboracion Propia
Los parametros a analizar son el costo de los materiales mas incidentes en el presupuesto de

una obra y la mano de obra, los cuales se presentan en las siguientes tablas:



Tabla 83. Resumen de costos de materiales (Hormigon y acero)

219

. . . Precio Sub Precio %
Normativa| Material | Unidad Cantidad | Unitario | total(Bs) | Total (Bs) | variacion
Acero k 10.035,72| 6,615 |66.386,29
CBH-87 Hormigon mg3 162,8 | 553,928 |90.179,48 156.565,77
APNB Acero kg 9.262,50 | 6,615 (61.271,44 3.27
1225001 |Hormigén| m3 162,8 | 553,928 [90.179,48 151.450,92
Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 84. Mano de obra de los elementos estructurales
Elemento Subtotal Cantidad Total
Unidad | mano de obra; cgH- | APNB % mano de
estructural (Bs/Cantidad) g7 | 1225001 |variacion| Obra
Losa m? 140,82 473,83 | 473,83 0 49.666,860
Vigas m3 1079 70,56 70,56 0 76.134,24
Columnas m? 963 25,13 25,13 0 24.200,19
Zapatas m3 926 22,37 22,37 0 20.714,62
Escalera m? 1049 2,1 2,1 0 2.202,90
Total (Bs)= 172.918,81
Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 85.Resumen de costo de material y mano de obra
Normativa Costo (Bs) Toctzglszgs) % variacion
Material 156.565,77
CBH - 87 Mano de Obra | 172.918,81 320.484,58
Material 151.450,92 1,55
APNB 1225001 Mano de Obra | 172.918.81 324.369,73

Fuente: Elaboracion Propia

En las siguientes figuras, se muestran los resultados de costo de materiales, mano de obra y la

variacion porcentual con base en ambas normativas.
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Variacién porcentual de costo total de
material (Acero y hormigén)

157,000.00 156,565.77

156,000.00 .

155,000.00
‘%" 154,000.00 .. 3,27 %
< 153,000.00 .
£ 152,000.00 151,450.92
S 151,000.00

150,000.00

149,000.00

148,000.00

CBH-87 APNB 1225001
Normativa

Figura 85. Variacién porcentual de costo total de material (Acero y hormigén)
Fuente: Elaboracion Propia

Variacion de costo (Material y mano de obra)
330,000.00 329,484.58

32800000 BT
326,000.00 -

324,000.00

Costo (Bs)

322,000.00

320,000.00
CBH-87 APNB 1225001
Normativa

Figura 86. Variacion de costo (Material y mano de obra)
Fuente: Elaboracion Propia
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4.10. DIFERENCIAS Y SIMILITUDES ENTRE CBH-87 Y APNB 1225001.

En las siguientes tablas se describen algunas diferencias y similitudes entre ambas normativas

en el disefio de elementos estructurales presentados en el proyecto.
Tabla 86. Diferencias entre CBH-87 y APNB 1225001

DIFERENCIAS

Tipo

CBH-87 |

APNB 1225001

Diferencias referidas al disefo

Normativas en las que se basan:

-Se basa en la normativa espafiola.

- Se basa en las disposiciones del cddigo ACI 3180S -
05, (American Concrete Institute)

Normativa de cargas:

- NBE-AE/88." Acciones en la edificacion”. (véase 2.1.3)‘

- Norma de Acciones ASCE/SEI 7-10 (Véase 4.4.3)

Mayoracion de cargas:

- Utiliza coeficientes de ponderacion para las acciones de
acuerdo a un nivel de control de ejecucién normal, éste
factor de seguridad no refleja las diferencias de niveles
de las incertidumbres asociadas con las diferentes
combinaciones de carga.

- Presenta 7 combinaciones de carga de acuerdo a lo
establecido en ASCE/SEI 7-10, que refleja la diferencia
de niveles o incertidumbres asociadas con diferentes
condiciones de carga.

Minoracion de resistencias:

-Utiliza coeficientes de seguridad para el estudio de los
estados limites y estan en funcioén del material (acero y
hormigon), segun el nivel de control adoptado y los
dafios previsibles (vedse.2.3.1.3).

Madulo de elasticidad de las armaduras:

- Minora la resistencia en funcion del tipo de esfuerzo
estudiado (compresidn, traccion, cortante, etc.), véase
4.4.3)

Es = 2,1x 10° kg/cm2, ‘

Es = 2,0x 108 kg/cm2,

Modulo de elasticidad del hormigoén (Ec):

Ec=6600 *./fck (Mpa)

Se obtienen valores de Ec mayores

Ec=4700 */fck (Mpa)

Se obtienen valores de Ec menores

Diferencias referidas al disefio de elementos estructurales

Diseiio de vigas de H°A*
- Armadura minima a flexion:

0,04 * fcd
e T
Se obtienen valores de As min menores.

* by, xd

1,4
Asmin zf_y*bw*d

Se obtienen valores de As min mayores.

- Célculo de armadura transversal: Resistencia al cortante proporcionada por el hormigén

fev=0,5%/fcd

Vcu=fcvxbw+*d ;

Se obtienen valores mayores de resistencia a cortante del
H’, por tanto, se requiere secciones con menos armadura
resistente a cortante.

Vc=0,53*A*,/fc"*bwx*d
1,para hormigén normal
A4 0,85, para hormigon liviano con arena de peso normal

0,75, para hormigén liviano en todos sus componentes

@Vc = 0,75+ 0,53 * A= VEc = bw*d
Se obtienen valores menores de resistencia a cortante

del H®, por tanto, se requiere secciones con mayor
armadura resistente a cortante.

Diseiio de columnas de H°A°

- Clasificacion de columnas de acuerdo con su esbeltez mecénica:

A<35 — Columna corta
La clasificacion depende de la esbeltez mecanica.

A= <34+12 (E) < 4 — Columna corta

La clasificacion debe cumplir dos verificaciones, una en
funcién de los momentos solicitantes.
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35<A <100 — Columna larga
El valor limite minimo de esbeltez mecéanica A para que
sea considerada como “larga” es de 35, por tanto permite
que columnas con menor longitud sean consideradas
largas.

40 <A <100 — Columna larga
El valor limite minimo de esbeltez mecénica A para que
sea considerada como “larga” es de 40, por tanto permite
que columnas con mayor longitud sean consideradas
largas.

- Armadura transversal minima:

fcd

fyd
Se obtienen valores mayores de As min a cortante.

Asmin = 0,02 x bw * S *

Diserio de zapatas de H’A°

’ Jfc bwsxs
Avmm = *
5 fyt
bw * s

. Pero Av,, = 3,5 * fyt.
Se obtienen menores valores de As min a cortante.

- Seccion critica en zapatas para determinar el momento de calculo :

Se define la seccidn de referencia Sy, situada a una
distancia “0,15 a”, hacia el interior del soporte, siendo
“a” la dimensién de dicho soporte.

En la cara de la columna, pedestal o muro.

- Célculo del canto atil d :

Se calcula con base en dos verificaciones:

Se calcula con base en dos verificaciones:

(1)Verificacion por punzonamiento

(1)Verificacion a cortante por punzonamiento

4 fvd
foqg = 0.5 % /feq ;k=——
vd «d Yf* Oadm

_ [ao*by  axb a,+bg
di = + Tk-1 4

Con éstas expresiones se obtienen valores de canto Gtil
mayores, por tanto menos cantidad de armadura
requerida.

0,53 (1 + %) xJfc
0,27 (2 + asbzd) i

1,06 \/F¢’

Vc el menor de <

Ve = pu= qu (AB — Ao) _qu (A*B—(a+d)(b+d)

@bod Gx2x(a+b+2d)*d
Con éstas expresiones se obtienen valores de canto Gtil
menores, por tanto mayor cantidad de armadura
requerido.

(2)Verificacion por cortante

(2)Verificacion a cortante por flexion

. e 72((1*“(1)

Por corte en direcciona - d, = ————
4+k

o 2(b — by)

Por corte en direccion b - dy = ———
: 4+ k

Con éstas expresiones se obtienen valores de canto (til
mayores, por tanto, menos cantidad de armadura
requerida.

Ve=0,53*Vfcxbw=d
I _q,*(n—d)_(qu*a)*(b_zba
T @raxd @Braxd Praxd
Con éstas expresiones se obtienen valores de canto Gtil
menores, por tanto, mayor cantidad de armadura
requerida.

—d)

ru

Diferencias referidas a las armaduras

Recubrimientos minimos para hormigén armado coloca

do en obra:

Proporciona un recubrimiento de acuerdo a tablas en
funcion de las condiciones ambientales (véase Tabla 15
y 16 en2.3.2.5)

Proporciona un recubrimiento de acuerdo a tablas en
funcion de la condicion del hormigon. (véase Tabla 57
en 4.4.5.4)

Disefio de vigas de H°A°

- Armadura longitudinal: Separacion de barras longitudinales

>2cm
Shupin = { = PBmax barralong.
= Qmaxagregado grueso

2cm
Sv 2 {rzj barral
) max barra long. y

Proporciona menor separacion minima en la colocacion
de barras longitudinales

> d,
>25mm

>

del tamafio maximo del agregado grueso
S, =250 cm

Proporciona mayor separacién minima en la colocacion

de barras longitudinales

St min 4
3

Diseiio de columnas de H°A°
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- Armadura transversal : Separacion maxima de estribos

30 cm < 12d,
Smax < 12 Brintong. Smax <36b,

menor dimension del nicleo de la seccion < dimensién del lado menor de la columna
Se obtiene una mayor separacion minima en la Se obtiene una menor separacién minima en la
colocacion de estribos colocacion de estribos.

- Armadura longitudinal: Separacion de barras longitudinales

>2cm >241(,)5 dp
Shpin = { = Bmax barralong. Stmind 4 = a0 mm
= Bmaxagregado grueso > 3 del tamafio maximo del agregado grueso
Se obtiene una menor separacion minima en la Se obtiene una mayor separacion minima en la
colocacion de barras longitudinales colocacién de barras longitudinales

Fuente: Elaboracion Propia
Tabla 87. Similitudes entre CBH-87 y APNB 1225001

SIMILITUDES

CBH-87 ‘ APNB 1225001

Similitudes referidas al disefio

Método de disefio:

Método de estados limites: Se mayoran las acciones y se minoran las resistencias.

Diseiio de vigas de H°A°®

- Disefio a cortante:

En el disefio asumen el modelo de celosia y con ello el fallo a cortante puede producirse de dos formas: por el
compresion oblicua del hormigon y por traccion en los montantes de la celosia.

- El esfuerzo cortante de agotamiento por traccion oblicua en el alma vale:

Vuz =Vsu+Vcu ‘ Vu=Vsu+Vc
-Contribucién de la armadura transversal del alma a la resistencia a esfuerzo cortante en el estado limite Gltimo:
VsuxS — (Vyp —Veu)*S _VsuxS (B, —@Vc)*S

As As

T090+d*fyd 090+d*fyd Td«fyd  @+d+fyd

Similitudes referidas a las armaduras

Diserio de columnas de H°A°

- Secciones minimas:

Columnas cuadradas : bmin=25 cm

Columnas rectangulares : b min lado menor=20 cm

- Armadura longitudinal: Didmetro minimo:

Omin = 12 mm dpmin = 12 mm

- Armadura longitudinal: NGmero de barras minimo:

Columnas rectangulares o cuadradas : 4 barras en cada esquina

Columnas circulares: 6 barras perimetrales.

- Armadura transversal : Didmetro minimo estribos

> 6mm
g . Bmax. 1 > 6mm
= ma); = dpe {2 0,25 d,

Fuente: Elaboracion Propia
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CAPITULO IV

5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

5.1. CONCLUSIONES.

Las conclusiones obtenidas con base en el desarrollo del presente proyecto, son las indicadas a

continuacion:

e El disefio de la estructura con ayuda del software SAP 2000 (version 20), proporciond
valores de tensiones en vigas y columnas menores entre 1,15 %y 1,59 % con relacién a las
tensiones obtenidos con el software Cypecad (version 2014), por lo que, se aceptan las
tensiones consideradas en el disefio estructural. Asimismo el disefio propuesto esta del lado
de la seguridad debido a la utilizacion de tensiones mayores obtenidos con Cypecad (versién
2014).

e En cuanto a las tensiones internas obtenidas, se observd que bajo la accién de las cargas
actuantes, los porticos mas cargados son los que se ubican en la direccién longitudinal del
edificio (direccion X, perpendicular a la fachada). Esto se debe a la disposicion de las
viguetas, las cuales se apoyan directamente sobre las vigas que estan ubicadas a lo largo del
eje X. Asi mismo se observa que las vigas en donde se apoyan las viguetas tienen mayor
seccion y mayor armadura que las vigas perpendiculares a éstas. Los porticos situados en
direccién transversal (direccién Y, paralela a la fachada), presentan tensiones internas
menores debido a que soportan menos carga.

e Se verificd que la clasificacion del suelo de fundacion del lugar de emplazamiento del
proyecto, con base en el estudio de suelos proporcionado por la entidad responsable del
proyecto, es correcta en los dos pozos de exploracién. Asi mismo en cuanto a la capacidad
portante del suelo, en el pozo 1 se verifica el valor de (on) dado en el estudio geotécnico,
mientras que en el pozo 2 no verifica el valor de on proporcionado, por lo que se considera
con mayor fiabilidad los resultados del pozo 1.

e Se realiz6 la comprobacion de los resultados de disefio en los elementos mas criticos de la
estructura (vease Cap. Ill), por lo que se aceptan los resultados obtenidos con el software
utilizado.

e Se elaboro las especificaciones técnicas, cronograma de ejecucion y se obtuvieron con ayuda
del software los planos estructurales de la obra gruesa del proyecto.

e Se elaboro6 el presupuesto Unicamente de la obra gruesa del bloque principal del centro de
salud, cuyo costo es de 1.433.860,23 Bs.
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e Del cronograma de ejecucion del proyecto se estima que la duracion de las actividades que
componen la obra gruesa del proyecto es de aproximada es de 238 dias.

En cuanto a las conclusiones referidas al aporte académico desarrollado en el capitulo IV, se

refiere lo siguiente:

e Respecto a los métodos de disefio de elementos estructurales ambas normativas se basan en
el método de los estados limites: Se mayoran las acciones y se minoran las resistencias,
donde la resistencia de disefio @Sn de una estructura o elemento debe ser por lo menos igual
a la resistencia requerida U, calculada a partir de las cargas mayoradas. La minoracion de
resistencias con base en CBH-87 esta en funcion del material (acero y hormigon), segun el
nivel de control adoptado y dafios previsibles, mientras que APNB 1225001 minora la
resistencia en funcion del tipo de esfuerzo estudiado (compresion, traccion, cortante, etc.).

e Se debe hacer hincapié en el analisis de mayoracion de cargas de ambas normativas: APNB
1225001 permite ajustar los factores individuales de carga para representar grados diferentes
de incertidumbre para los diversos tipos de carga, es decir, el margen de seguridad
proporcionado en el disefio puede ser mas realista y refleja la diferencia de niveles o
incertidumbres asociadas con diferentes condiciones de carga, por ejemplo, se usa un factor
de carga menor para las cargas muertas (1,2) que para las cargas vivas (1,6), lo cual refleja

una incertidumbre mayor en las cargas vivas, mientras que CBH-87 utiliza un coeficiente de
ponderacion para las acciones de ¥f=1,60 (para un nivel de control de ejecucion normal),

éste factor de seguridad no refleja las diferencias de niveles de las incertidumbres asociadas
con las diferentes combinaciones de carga, debido a que se utiliza el mismo factor de
mayoracion para cargas muertas y vivas. Por lo expuesto anteriormente se explica por qué
se obtuvieron solicitaciones mayores con base en CBH-87, y consecuentemente armados
mayores en los elementos estructurales respecto de APNB 1225001.

e El armado de elementos estructurales esta en funcién de las tensiones solicitantes, que son
resultado del proceso de mayoracion de cargas, y dependen de la norma a utilizar, en
conclusidn se obtienen solicitaciones menores si el disefio se rige en base a APNB 1225001,
que presenta 7 combinaciones de carga basadas en la Norma de Acciones ASCE/SEI 7-10,
a diferencia de la Norma CBH — 87 que utiliza un coeficiente de mayoracion de cargas y no
cuenta con una normativa de cargas propia, por lo que se consideré valores de carga
establecidos en la Norma Bésica de la Edificacion "NBE-AE/88. Acciones en la

edificacion”.
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e De acuerdo a la comparacion técnica, se concluye que se obtienen resultados de tensiones y
armados menores en los elementos estructurales si el disefio se realiza con base en APNB
12225001, en las siguientes comparaciones se puede evidenciar lo dicho:

e En el disefio de vigas de H"A® se obtienen envolventes de momento flector menores entre
18 % y 32% y esfuerzos cortantes menores en un rango de porcentaje de 13,71% y 22,98%
utilizando APNB 1225001.

- En el diseno de columnas de H"A® se obtienen tensiones axiales menores en un porcentaje
que varia entre 16,61 % y 19,80 % con APNB 1225001.

- En cuanto a la variacion de momentos respecto del eje X en columnas, se presentan
variaciones porcentuales entre 4,38% y 8,43%. Asi mismo los momentos respecto del eje Y
varian entre 20,13% y 23,43%. Asimismo se obtiene una variacion porcentual de tensiones
cortantes en eje X y Y de (3,44 % - 6,38%) y (19,08 % - 21,67%), respectivamente.

- En el disefio de zapatas de H°A’, se obtienen tensiones axiales menores con APNB 1225001
en un 17%.

- En cuanto a la variacion de momentos respecto del eje X en zapatas se presenta una variacion
porcentual de 20%. Asi mismo los momentos respecto del eje Y varian entre 39 % y 47,94
%.

- En el disefio de vigas se obtienen armados longitudinales (que resisten momentos negativos)
menores en un 33%, utilizando APNB 1225001. A su vez se obtienen armados longitudinales
(que resisten momentos positivos) menores en un 0,73 %.

- En columnas, no hay variacion en la disposicion de armaduras longitudinales y transversales.

- En los elementos de cimentacion, se presentan variaciones en el armado dispuesto y
armaduras requeridas a flexion en un porcentaje de 17 %, obteniéndose armados menores
con APNB 1225001.

- En cuanto a las deflexiones instantaneas calculadas en el portico mas solicitado (Portico No4)
se obtuvo una variacion de resultados entre 28,57% y 30% obteniéndose resultados mayores
con APNB 1225001, debido a la diferencia en las expresiones que ambas normativas utilizan
para determinar el médulo de elasticidad del hormigon (Ec). APNB 1225001 utiliza una
expresion que proporciona valores del mddulo de elasticidad del hormigdén menores, por
tanto, las deflexiones obtenidas son mayores respecto de las obtenidas con CBH-87.

En cuanto a la comparacion econdmica, se concluye lo siguiente:
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e Se obtienen costos menores de material si el disefio de elementos se realiza con base en
APNB 12225001, obteniéndose un costo de 151.450,92 Bs en materiales como hormigén y
acero, mientras que con CBH- 87 se obtuvo un costo de 156.565,77 Bs, la diferencia
porcentual es de 3,27 %, debido a que se requiere menor cantidad de armadura en el disefio
de elementos estructurales, es decir se obtiene un disefio estructural mas econémico en un
3,27 % si el disefio se rige con base en APNB 1225001.

e En cuanto al costo de la mano de obra no hay variacion alguna, utilizando ambas normas.

e En cuanto a cantidades de acero si se utiliza APNB 12225001 en el disefio estructural se
requiere un 7,705 % menos de acero en la construccion de la obra.

e En funcidn de los resultados obtenidos de tensiones, areas necesarias de refuerzo y costos en
el disefio estructural de elementos de H°A°, APNB 1225001 no vigente actualmente en
Bolivia, permite un disefio mas 6ptimo y econdmico del Centro de Salud Colonia Barredero.

e En funcion a la comparacion de niveles de seguridad y probabilidad de falla de la estructura
se concluye lo siguiente: si se varian los coeficientes (ym) de disminucién de resistencia y
(vf) de mayoracion de acciones, se varia la probabilidad de que la estructura quede fuera de
servicio. Asi, por ejemplo, un aumento de ys implicara mayores secciones de hormigon y
acero y, por consiguiente, mayor costo; a la vez y correlativamente, menor probabilidad de
fallo. Por el contrario, una disminucion de ys conduce a estructuras mas afinadas, méas
economicas, pero con mayor probabilidad de fallo (probabilidad que la estructura alcance
un estado limite), dentro del plazo previsto para su vida util.

Plasmando las diferencias en cifras se tiene que CBH-87 nos da un nivel de seguridad mayor
en el disefio del centro de salud de 17,143 % respecto del disefio obtenido con APNB
1225001.

e EIl CBH-87 no utiliza métodos simplificados en el calculo de secciones, la afirmacién dada
en la primera version del trabajo es totalmente errénea, lo que se queria expresar realmente
es que CBH-87 permite un célculo practico de secciones rectangulares a través de la
utilizacion de la tabla universal de calculo (véase tabla 19 en 2.3.3.1) que simplifica
notablemente, la resolucion de los problemas mas comunes en el dimensionamiento de
elementos.

e Cabe recalcar que las disposiciones de APNB 1225001, se basan en el cédigo ACI 3180S -
05, (American Concrete Institute), y CBH-87 se basa en la Norma Espafiola (EHE-1998).
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5.2. RECOMENDACIONES.

En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalles y especificaciones
técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.

No realizar modificaciones en cuanto a ambientes ya que algunas zonas estan proyectadas
especificamente para la funcién que ha de cumplir.

Conocer el método constructivo de los materiales ayudara a comprender el analisis vy el
comportamiento del elemento analizado.

Realizar méas pozos de inspeccién en el lugar de emplazamiento de la obra, para obtener con
mayor certeza las caracteristicas fisicas y mecanicas del suelo debido a que segun el estudio
geotécnico realizado, en el lugar de emplazamiento del centro de salud hay dos tipos de suelo
cuyas caracteristicas son diferentes.

Si los estudios necesarios para realizar el disefio estructural no fueron realizados por el
ingeniero calculista, se recomienda comprobar los datos proporcionados por la entidad
promotora.

Los programas de disefio estructural son herramientas practicas y de gran ayuda para los
ingenieros estructuristas, por este motivo es necesario tener el conocimiento adecuado en
analisis estructural para poder ingresar los datos correctos en el software e interpretar los
resultados obtenidos, la idealizacion de la estructura debe acercarse lo mejor posible a la
realidad. La introduccion correcta de datos debe ser justificada y analizada correctamente
para evitar errores de disefio, por lo que se recomienda no asumir valores de carga sin una
justificacion adecuada.

Se recomienda comprobar las tensiones consideradas en el disefio de elementos estructurales
utilizando diferentes software de disefio de estructuras.

La disposicion de armaduras del disefio estructural inicial proporcionado por el software
utilizado, debe ser revisada y corregida en caso que el programa disponga armadura en
demasia en los distintos elementos estructurales, de igual manera se debe verificar que los
espaciamientos de armado sean valores que son utilizados en la construccién. Asi mismo se
debe uniformizar secciones de vigas pertenecientes al mismo pdrtico, para mejorar y
optimizar el proceso de encofrado de ellas. De igual manera, se recomienda uniformizar las

secciones de zapatas de dimensiones parecidas.
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En el disefio de elementos estructurales donde se haga uso de elementos pre-fabricados, se
debe tomar en cuenta las dimensiones y caracteristicas de materiales ofrecidos por las
empresas que producen dichos elementos en el medio, en este caso, se hace referencia a
materiales como viguetas pretensadas y perfiles metalicos.

Para el mejoramiento del proyecto se debe realizar el disefio de instalacion eléctrica,
instalacion de agua potable, instalacion sanitaria y pluvial con base en los planos
arquitectonicos.

La edificacidn del presente proyecto estd conformada por elementos de hormigon armado,
por lo que es muy importante asegurar un control técnico calificado y permanente durante el
desarrollo de la obra, para lograr obtener la resistencia caracteristica del hormigon
especificada en los calculos y planos estructurales.

La elaboracién del Pliego de Especificaciones Técnicas de las actividades que componen el
proyecto, debe ser lo mas detallado posible, para no generar errores en el proceso de
ejecucion de las mismas.

Es importante que el ingeniero encargado de realizar el proyecto estructural, tenga
conocimiento de las nuevas disposiciones que surgen en los reglamentos de construccién o
codigos de disefio, debido a que estos sufren cambios que muchas veces mejoran y
simplifican el disefio de los elementos estructurales.

Es de fundamental importancia tomar en cuenta las caracteristicas climaticas del medio en
que se desarrollara la obra, el tipo de exposicion de los elementos, etc. a fin de adoptar un
recubrimiento adecuado en los elementos de hormigén armado, ya que el recubrimiento en

las piezas cumple la funcion de proteccion de las armaduras contra la corrosion.



