CAPITULO |
ANTECEDENTES

1.1. El problema

Es de conocimiento general que en nuestro pais existen grandes carencias médicas, como nos
dejé expuesta la pandemia del 2019. Por tanto, es necesario estar preparado para proximas

eventualidades y poder tratar a los habitantes post pandemia.

En la ciudad de Yacuiba se estima que para el 2025 se tendra una poblacion mayor a los
150000 habitantes. Dando como resultado un crecimiento masivo de la poblacion, de ahi la
necesidad de contar con otro hospital de segundo nivel y asi cubrir las necesidades de la

localidad de Yacuiba y de sus ciudades aledafias.

1.1.1. Planteamiento

Con el fin de una atencion médica Optima, es necesario contar con una estructura moderna y
apta para atencion de la poblacion y descongestionar los otros centros de salud, y estar

preparados para cualquier tipo de eventualidades post pandemia.

Como solucidn se plantea la construccion de un hospital de segundo nivel que consta de 4
plantas y un semisétano, donde el semisdtano serd utilizado como morgue, depdsitos,

centrales biomédicas, estacionamiento y entrada general de ambulancias.

Y la superestructura estd destinada a areas médicas, quirurgicas, de diagnostico, apoyo

clinico y ambientes para el personal.

1.1.2. Formulacion

Con el fin de satisfacer la necesidad, demanda de atencion de la poblacion y brindar una

infraestructura eficiente factible y de calidad es que se propone este proyecto.

El proyecto consiste en un “Hospital de Segundo Nivel” que constard de las siguientes

especialidades y sus respectivas solicitaciones técnicas:

e Anestesiologia

e Cuidados intensivos



e Medicina interna

e Pediatria

e Neonatologia

e Rehabilitacion

e Urgencias

e Cirugia general y digestiva
e Cirugia ortopédica y traumatologia
e Ginecologia y obstetricia

e Urologia

e Laboratorios clinicos

e Radiodiagnostico

e Farmacia

e Medicina preventiva

1.1.3. Sistematizacion

Realizados los analisis de los planos arquitectonicos, del estudio de suelos, levantamiento
topografico y de las cargas de servicio que actuaran en la estructura, se escogio en la etapa

de perfil los siguientes planteos estructurales mas viable.

Estructura de cubierta y entrepisos formada por losas reticulares en dos direcciones. Y la

estructura de sustentacion construida por vigas y columnas de hormigén armado.

En el estudio de suelos, en primera instancia, se pudo evidenciar que al nivel (-4,10 m) no es
viable para realizar una losa de fundacién por la poca capacidad del suelo para soportar
cargas, entonces se tomO como mejor alternativa la construccién de muro de sétano con
fundaciones corridas, zapatas combinadas y zapatas aisladas, 3,20 metros por debajo del nivel

de sbtano.

1.2. Objetivos

1.2.1.  Objetivo general

Elaborar el disefio estructural del “Hospital de Segundo Nivel Yacuiba”, siguiendo las

recomendaciones y requisitos del proyecto de norma de Hormigon Estructural NB 1225001.
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1.2.2. Objetivos especificos

e Realizar el levantamiento topografico del &rea del proyecto.

e Llevar adelante el estudio de suelos donde se emplazara el proyecto.

e Llevar a cabo el disefio de la estructura aporticada y fundaciones de la
edificacion.

e Efectuar los cbmputos métricos y evaluacion de costos.

e Desarrollar y efectivizar el cronograma para la ejecucion del proyecto.

e Elaborar los planos estructurales.

1.3. Justificacion

El proyecto ayuda a brindar apoyo para atencion médica mas eficiente y a su vez promover
educacion en salud y prevencion de enfermedades que son muy importantes para una

sociedad saludable.
Las razones de la propuesta del proyecto de ingenieria civil son las siguientes:

1.3.1. Académica

Consolidar y profundizar los conocimientos adquiridos en el disefio de cada uno de los
elementos que constituyen una edificacion y llevar a cabo en el campo practico la aplicacion

de la teoria. Asi como también investigar la aplicacion de técnicas de disefio.

1.3.2. Técnica

Al definir la alternativa de una estructura econémica sostenible y viable. Se realizara un buen
calculo estructural que es algo necesario que debe poder realizar un profesional, garantizar
la seguridad de la estructura del edificio, buscando la mejor alternativa de disefio para lograr
una larga vida util de la estructura. Se buscara que las condiciones de disefio de la
infraestructura sean de calidad y suficientemente (tiles para sus funciones. Haciendo uso de
la norma vigente, se usara el programa computarizado Cypecad para el calculo de estructuras
de hormigdn armado, y se verificard manualmente los resultados, con ayuda de planillas
Excel, usando como guia la distinta bibliografia. De igual manera se realizara el célculo
manual de elementos secundarios que no estan conectados a la estructura principal, como ser

la losa apoyada en el terreno para el estacionamiento.
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1.3.3. Social

El desarrollo del disefio estructural beneficiara a todos los habitantes de la ciudad de Yacuiba
y también de todas las ciudades y comunidades aledafias a la ciudad. Ademas, que esto traeria
un movimiento econémico importante para la ciudad y generaria fuentes de trabajo como la

contratacion de personal médico, enfermeria, limpieza, seguridad, choferes, camilleros, etc.

También es importante mencionar que, al contar con hospitales, centros de salud, postas, etc.
Estos ayudan a la concientizacion en diferentes aspectos que van desde tener una buena
alimentacion y limpieza del hogar, hasta tener una buena educacion sexual. Esto para

prevenir enfermedades como anemia, salmonella, chagas o enfermedades venéreas.

1.4. Alcance del proyecto

De acuerdo con la informacion recopilada en el perfil, la propuesta y los planos

arquitectonicos, se considera proyecto viable en lo social, técnico y econémico.

Cabe resaltar que en el proyecto no se realizara el disefio de las instalaciones de agua potable,
alcantarillado, electricidad ni el sistema de drenaje. En tal sentido se plantean los resultados

que se pretende lograr con el disefio estructural del proyecto.

1.4.1. Resultados a lograr

Se pretende lograr los siguientes resultados:

e Se pretende analizar un aproximado de monto de inversion total de la obra para su
posterior ejecucién de la construccion en cuanto a estructuras se refiere.

e Elaboracién del planteamiento estructural y posterior disefio de todos los elementos
pertenecientes como ser: Fundaciones, columnas, vigas, escaleras de H°A° y losas
reticulares.

e Elaboracién de ejemplares plasmado el disefio y calculo realizado conteniendo toda
la memoria de calculo, planos estructurales, especificaciones técnicas y costo

econdmico de obra bruta del proyecto.



1.4.2. Restricciones y limitaciones

Las siguientes restricciones fueron planteadas analizando el desarrollo del proyecto tomando

en cuenta el tiempo de ejecucién de la misma los cuales se indican a continuacion:

e Solo se realizar el disefio estructural del hospital de segundo nivel Yacuiba.

e Eldisefio de instalaciones (eléctricas, sanitarias, potables, drenaje) no se realizaré.

e No se realizara el presupuesto ni especificaciones técnicas de obra fina.

e No se considerard en el presupuesto de las instalaciones (eléctricas, sanitarias,
potables, drenaje)

e No se considerara en el presupuesto el coste de tablas estacas para la contencion

temporal del terreno.

1.4.3. Aporte académico

Como aporte académico se realizara el disefio estructural de un muro de so6tano con columnas
de fachada tomando en consideracion analisis que no son contemplados en los proyectos, que

pueden dar lugar a armaduras suplementarias.

Todo el marco teorico y los calculos estructurales se desarrollan en el capitulo 1V.

1.5. Localizacion del proyecto

El presente proyecto se encuentra localizado en el departamento de Tarija, provincia Gran
Chaco, primera seccion, municipio de Yacuiba, especificamente en el barrio Héroes del
Chaco.

La obra se encuentra emplazada en las siguientes coordenadas UTM:

Tabla 1.5-1 Coordenadas de ubicacion del proyecto

Zona Este Norte Altitud
20 430820.00m E 7568023.00m S 647 m.s.n.m.

Fuente: Elaboracion propia

El predio tiene los siguientes limites colindantes:

e Norte Av. Manuel Marzana.



Sud Calle Froilan Tejerina.
Este Calle Bernardino Bilbao.
Oeste  Calle German Duran.

Figura 1.5-1 Limites colindantes del proyecto
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Fuente: Elaboracion propia

El municipio de Yacuiba, se encuentra aproximadamente a 235 Km de la ciudad capital de

Tarija, esta ubicada en el sur de Bolivia. Yacuiba es la capital de la Provincia del Gran Chaco,

la mas grande y poblada del Chaco Boreal y estd ubicada en la linea de frontera con

Argentina, a orillas de la extremidad sur de la Serrania del Aguarague. Yacuiba esta a una

altitud media de 620 m s. n. m, con unas coordenadas de 22°00'50"S y 63°40'40"0O.

Figura 1.5-2 Localizacién de la provincia Gran Chaco y municipio de Yacuiba

Fuente: Mapas geogréficos de google



1.5.1.  Aspectos socioeconomicos relevantes
1.5.1.1.  Poblacion

Segun el censo de poblacién y vivienda del afio 2012, se pudo establecer que la Provincia
Gran Chaco tiene un crecimiento poblacional de 2,18%, con una poblacion de 147478

habitantes.
Tabla 1.5-2 Crecimiento poblacional de Tarija
Departamento, provincia y Censo 2001 | Censo 2012 Tasa de crecimiento intercensal
municipio (Hab.) (Hab.) (2001-2012)
Departamento de Tarija 391226 483518 1,94
Provincia Gran Chaco 116318 147478 2,18
Municipio de Yacuiba 83518 92245 0,9

Fuente: INE (Instituto nacional de Estadistica)

Aungue no se haya realizado estudios estadisticos recientes, el INE realiza constantes

actualizaciones con proyecciones de la poblacion.

Segun proyecciones oficiales para el afio 2018, el departamento de Tarija tubo una poblacion
de 563342 habitantes, la provincia Cercado y la ciudad de Tarija concentra el 45,10% de los
habitantes y el Gran Chaco tarijefio concentra el 29,92% de los pobladores. En la provincia
Gran Chaco la poblacién estimada alcanza a 166307 para el 2018, lo que significa un
crecimiento del 8,14% desde 2012. Los ritmos de crecimiento en la mayoria de los
municipios también muestran comportamientos crecientes, el municipio de Yacuiba crece en

un 3,71% por afio aproximadamente.

Este crecimiento notable de los ultimos afios ha generado la demanda que se justifica en el

presente proyecto. A continuacion, se mostrara una tabla de datos poblacionales en el 2018:

Tabla 1.5-3 Crecimiento poblacional por Municipios

Municipio 2012 (hab.) 2018 (hab.) Tasa de crecimiento (2012-2018)
Yacuiba 96402 101278 5,06
Carapari 16095 16890 4,94

Villamontes 41294 48139 16,58

Fuente: INE (Instituto nacional de Estadistica)
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1.5.1.2.  Actividad econdémica de la regién

La poblacion de Yacuiba se ha incrementado en los Gltimos nueve afios en mas de 40 mil
habitantes, debido principalmente a la actividad petrolera y la intensa actividad comercial

que hay en la region.

El Chaco se beneficia con la actividad petrolera porque recibe al menos el 45,00% de ingresos

economicos, del total que se destina al departamento de Tarija.

El comercio en la frontera con Argentina (Pocitos), es otra actividad econémica importante
en Yacuiba. Miles de personas viven de llevar mercaderia desde Bolivia a la Argentina y
viceversa. Ademas, ciudadanos argentinos ingresan cada dia hasta el centro de Yacuiba para

comprar ropa, electrodomesticos, entre algunos articulos.

1.5.2. Servicios basicos existentes

Los servicios basicos mas importantes que existen en el barrio Héroes del Chaco, del
municipio de Yacuiba, son el agua potable, energia eléctrica, alcantarillado sanitario, servicio

de telefonia e internet.

Para el desarrollo del proyecto se contara con los servicios suficientes para su ejecucion como

es el agua y la energia eléctrica.



CAPITULO Il

MARCO TEORICO

2.1. Levantamiento topogréafico

La topografia es la técnica que permite medir directa o indirectamente la representacion
grafica del terreno. Se trata del punto de partida de proyectos que requieren informacion

sobre la dimensidn, posicion o forma del terreno sobre el que se va a realizar la obra.

Los levantamientos son la representacién grafica de un terreno a través de equipos
topogréficos, en un levantamiento topografico localizamos objetos, medicion del relieve,

accidentes del terreno entre muchas otras cosas.

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

las formas y accidentes del terreno.
A grandes rasgos, el trabajo topografico se puede dividir en tres grandes partes:

Trabajo de campo. - Primeramente, se debe analizar el objetivo del trabajo y en funcién de
distintas consideraciones tomar una decision, seleccionando el método del levantamiento, el
instrumental mas adecuado, etc. La realizacion de las mediciones y el registro de los datos

en forma comprensible, rutinaria y estandarizada, constituyen el trabajo de campo.

Trabajo en gabinete. - El trabajo en gabinete consiste en la interpretacion y procesamiento
de la informacion capturada en terreno, lo cual da como resultado un plano topografico, un
informe topografico y la memoria de célculo. Estos respaldos son entregados en formato
fisico y digital. En efecto, los datos registrados en la libreta de campo, son procesados en

hojas de célculo, como Excel, para obtener coordenadas totales de los puntos relevados.

También incluyen la representacion grafica de los datos para obtener un plano un gréfico, o

para transferir los datos a un formato digital.

Trabajos de replanteo por sefialamiento. - El trabajo de replanteo comprende todas las

actividades para la colocacién de sefiales, ya sean mojones, estacas, para marcar linderos,



curvas de nivel o en términos genéricos, para iniciar los trabajos de construccion, como
canales, caminos, represas, nivelacion de tierras, plantas de tratamiento de aguas residuales,

etc. El trabajo también tiene su componente de gabinete o calculo y su parte campo “in situ”.

2.2. Estudio de suelos

Un Estudio de Suelo, también conocido como estudio geotécnico, es un conjunto de
actividades que nos permiten obtener la informacion de un determinado terreno. Es una de
las informaciones mas importantes para la planificacion, disefio y ejecucion de un proyecto

de construccion.

Es importante entender que la estructura es la que debe adaptarse al tipo de suelo y no el tipo

de suelo adaptarse al disefio estructural.

2.2.1. Distribucion granulometrica

La curva granulométrica de un suelo es una representacion grafica de los resultados obtenidos
en un laboratorio cuando se analiza la estructura del suelo desde el punto de vista del tamafio

de las particulas que lo forman.

2.2.2. Analisis granulométrico por mallas

El analisis granulométrico de un agregado se entenderd todo procedimiento manual o
mecanico por medio del cual se pueda separar las particulas constitutivas del agregado segun
tamafos, de tal manera que se puedan conocer las cantidades en peso de cada tamafio que
aporta el peso total. Para separar por tamafios se utilizan las mallas de diferentes aberturas,
las cuales proporcionan el tamafio maximo de agregado en cada una de ellas. En la practica
los pesos de cada tamafio se expresan como porcentajes retenidos en cada malla con respecto

al total de la muestra.

Este método de ensayo es usado para determinar la graduacion de materiales propuestos para
usarse como agregados o que estan siendo usados como agregados. Los resultados son
utilizados para determinar el cumplimiento de la distribucion del tamafio de las particulas
con los requerimientos aplicables especificados y para proporcionar informacion necesaria
para el control de la produccion de productos varios de agregados y de las mezclas que los

contienen.

10



Tabla 2.2-1 Tamario de tamices U.S. Standar

Tamiz N° | Tamafio (mm)
4 4.750
6 3.350
8 2.360
10 2.000
16 1.180
20 0.850
30 0.600
40 0.425
50 0.300
60 0.250
80 0.180

100 0.150
140 0.106
170 0.088
200 0.075
270 0.053

Fuente: Principio de Ingenieria de cimentaciones — Braja M. Das
2.2.3. Limites de tamafios de suelos

La siguiente tabla presenta los limites de tamafio recomendados en el sistema de la American
Association of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) y en el sistema
Unifled Soil Classification (Corps of Engineers, Department of the Army y Bureau of
Reclamation). La tabla muestra que las particulas de suelo mas pequefias que 0.002 mm son
clasificadas como arcilla. Sin embargo, las arcillas por naturaleza son cohesivas y pueden

convertirse en un filamento cuando estan himedas.

Tabla 2.2-2 Limite de tamaiio de suelos

Sistema de Clasificacion Tamano del Grano (mm)

Grava: 75 mm a 4.75 mm
Unificado Arena: 4.75 mm a 0.075 mm

Limo y Arecilla (finos): < 0.075 mm

Grava: 75 mm a 2 mm
AASHTO Arena: 2 mm a 0.05 mm
Arcilla: <0.002 mm

Fuente: Principio de Ingenieria de cimentaciones — Braja M. Das
2.2.4. Limites de atterberg

El limite liquido es un ensayo que se determina de forma estandarizada mediante la cuchara

de Casagrande. Para ello se mide la humedad de un suelo en un surco que se cierra una
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distancia aproximada de 13 mm tras dejar caer la cuchara de Casagrande 25 veces desde una

altura de 1 cm. El surco se realiza con un acanalador estandarizado.

El limite plastico se determina mediante la formacién de pequefios cilindros en la palma de
la mano sobre una superficie lisa de unos 3 mm de diametro y 25-30 mm de longitud. En el
momento en el que los pequefios elipsoides se cuartean en trozos de aproximadamente 6 mm

se ha alcanzado la humedad del limite plastico.

Una vez definidos el limite liquido y limite plastico puede determinarse el indice de
plasticidad puesto que es la diferencia entre ambos. Se representa con las siglas IP y la

formula del indice de plasticidad se muestra a continuacion:
IP=LL—LP
2.2.5. Sistema de clasificacion de suelos

Diferentes suelos con similares propiedades pueden clasificarse en grupos y subgrupos de
acuerdo a su funcidn ingenieril. La mayoria de los sistemas de clasificacion de suelos que
fueron desarrollados con propositos ingenieriles estan basados en un simple indice de

propiedades tales como la distribucion del tamafio de la particula y la plasticidad.

El sistema de clasificacion de suelos utilizado en el proyecto corresponde al sistema SUCS,
usado en ingenieria geotécnica. La evaluacion de los suelos dentro de cada grupo se realiza

por medio de un indice de grupo, que es un valor calculado a partir de una ecuacion empirica.

El comportamiento geotécnico de un suelo varia inversamente con su indice de grupo, es
decir que un suelo con indice de grupo igual a cero indica que es material “bueno” para la
construccion de carreteras, y un indice de grupo igual a 20 0 mayor, indica un material “muy

malo” para la construccion de carreteras.

Tabla 2.2-3 Simbolos usados en el método de clasificacién de suelos SUCS

G S M C 0 Pt H L w P

Crava Arena Limo Amilla - Limos Turba y suelos. Alta Baja Bien Mal
orgdnicos  altamente plasticidad  plastididad  graduados  graduados
yarclla ' orgénicos

Fuente: Principio de Ingenieria de cimentaciones — Braja M. Das

12



Figura 2.2-1 Carta de plasticidad
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Fuente: Principio de Ingenieria de cimentaciones — Braja M. Das
2.2.6. Método de analisis de capacidad portante (SPT)

El ensayo de penetracion estandar o SPT (del inglés Standard Penetration Test), es un tipo
de prueba de penetracion dindmica, empleada para ensayar terrenos en los que se quiere

realizar un reconocimiento geotécnico.

El ensayo SPT basicamente consiste en la hinca en el terreno de una puntaza metalica
mediante golpes por lo que da idea de la resistencia del terreno ya que se contabilizan el
numero de golpes necesarios para clavar el ensayo, pero debido a su amplio uso, este ensayo

puede correlacionarse con numerosos parametros geotécnicos.

Puede definirse como un ensayo que contabiliza el nimero de golpes necesarios para
introducir una toma muestras tubular de acero hueco o con puntaza ciega, mediante una maza
de 63,5 kg que cae repetidamente desde una altura de 76,2 cm. Son importantes estas medidas

ya que sirven para diferenciarlos de otros ensayos de penetracion.

El mismo que nos permite conocer la resistencia a la penetracion en funcién del nimero de
golpes (N) de los diferentes estratos que conforman el subsuelo a diversas profundidades.
Esta normalizado desde 1958 por la Norma D1586.

2.3. Disefio arquitectonico

Se define como disefio arquitectdnico a la disciplina que tiene por objeto generar propuestas

e ideas para la creacion y realizacion de espacios fisicos enmarcado dentro de la arquitectura.
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Mediante el disefio arquitectdnico se planifica lo que sera finalmente el edificio construido
con todos los detalles, imagen de estética, sus sistemas estructurales y todos los demas

sistemas que componen la obra.

2.4. Hormigdn armado

Se puede definir al hormigdn como una mezcla homogénea compuesta por una pasta de
cemento portland y agua, con agregados gruesos y finos, que presenta en estado fresco
propiedades como cohesion y trabajabilidad y que en estado seco, debido al fraguado
adquiere resistencia. En combinacion con el hormigdn se puede colocar armaduras de acero

para resistir esfuerzos de traccién dandole el nombre de Hormigén Armado.

El acero que se coloca puede ser en una malla de alambre o en barras de acuerdo al

requerimiento de la estructura.

2.4.1. Materiales
2.4.1.1. Cemento

El cemento es un conglomerante hidraulico, es decir, un material inorganico finamente
molido que amasado con agua, forma una pasta que fragua y endurece por medio de
reacciones y procesos de hidratacion y que, una vez endurecido conserva su resistencia y

estabilidad incluso bajo el agua.
2.4.1.2.  Aridos

Son fragmentos de roca o arenas que pueden resultar por trituracion, molienda y clasificacion
en caso de aridos por machaqueo que poseen superficies rugosas con aristas. En otro caso
pueden ser aridos naturales que se consiguen después de un lavado y clasificacion del mismo,

con superficies lisas y forma redondeada.
Tamafio maximo del agregado grueso

Segun la norma boliviana del hormigén NB 1225001, el tamafio maximo nominal del

agregado grueso no debe ser superior a:

e 1/5 de la menor separacion entre los lados del encofrado.
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e 1/3 de la altura de la losa.
e 3/4 del espaciamiento minimo libre entre las barras o alambres individuales de la

armadura, paquetes de barras, cables individuales, paquetes de cables o ductos.
2.4.1.3. Agua

El agua empleada en el mezclado del hormigén debe estar limpia y libre de cantidades
perjudiciales de aceites, acidos, alcalis, sales, materia organica u otras sustancias nocivas
para el hormigén o la armadura y debe cumplir con la norma ASTM C1602M y NB 637.
Es recomendable el uso de agua potable, o en caso contrario que cumpla con todo lo exigido

en un analisis para ver su calidad.

2.4.2. Propiedades del hormigon

Resistencia del hormigoén

A menos que se especifique lo contrario f’c debe basarse en ensayos a los 28 dias. Si el
ensayo no es a los 28 dias, la edad de ensayo para obtener f’c debe indicarse en los planos o

especificaciones de disefio.

Para el hormigdn estructural, la resistencia especificada f - " en la norma NB1225001 no debe
ser inferior a 17 Mpa. No se establece un valor maximo para f’c salvo que se encuentre
restringido por alguna disposicion especifica de la norma como los requisitos para el

hormigdn segun la clase de exposicion. Como se muestra en Tabla 1 del Anexo 2.5.

2.5. Analisis y disefio estructural

Segun la Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001, Las estructuras y los
elementos estructurales deben ser disefiados para que tengan en cualquier seccion una
resistencia de disefio al menos igual a la resistencia requerida, calculada esta Gltima para las

cargas y fuerzas mayoradas.
El requisito basico para el disefio por resistencia se puede expresar como:

Resistencia de disefio > Resistencia requerida



Ademas, debe cumplirse los requisitos necesarios bajo cargas de servicio.

2.5.1. Cargas

La resistencia requerida U debe ser por lo menos igual al efecto de las cargas mayoradas en
las ecuaciones siguientes. Debe investigarse el efecto de una o més cargas que no actlan

simultaneamente. Como se muestra en Tabla 2 del Anexo 2.5.

Como se menciono anteriormente la estructura esta sometida a cargas muertas y cargas de

uso, que son las cargas para la cual esta disefiada la estructura.

Pero a su vez también esta sometida a cargas dindmicas como la accién del viento y en casos

fortuitos a cargas accidentales que pueden ser la carga de choque de vehiculos.
e Cargas muertas

Estas cargas son las originadas por el peso propio de la estructura, que es la carga que
resiste debida a los elementos a los que sostiene, cuyas dimensiones van a determinarse
en el calculo. También forma parte las cargas permanentes que son las cargas debidas a

los pesos de todos los elementos constructivos, instalaciones fijas, etc.

La Norma Boliviana de Acciones sobre estructuras NB 1225002, nos brinda ciertos
valores minimos de cargas permanentes, cubiertas y enlucidos, etc. Para esto se debe ver
la Tabla 3.5. de la NB 1225002.

e Cargas de Uso

Son todas las cargas que puedan actuar sobre la estructura en funcién de su uso como
personas, muebles, vehiculos, etc. Para esto la Norma Boliviana de Hormigén Estructural

nos brinda la siguiente tabla con valores minimos para las cargas de uso.

Si bien esta tabla 2.5-2 expuesta en la parte inferior no esta completa, se recomienda la
verificacion de latabla 4.1. De la NB 1225002. Que nos recomienda otros valores a tomar
en cuenta que si las cargas de uso no se encuentran se debe tomar valores que se asemejen

al tipo de uso de la estructura.
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Tabla 2.5-1 Valores minimos de sobrecargas de uso en estructuras

Sobrecargas
Tipo se servicio Uniforme en | Concentrada
kN/m* en kN

Estadios

- Sin asienfos fijos 5,0

- Con asientos fijos (ajustados al piso) 4.0
Escaleras y vias de salida (2)

- Viviendas y hoteles en areas privadas 30

- Todos los demas ambientes 5.0
Escofillas y claraboyas 1.0
Fdbicas __________ |Véasedi2

- Manufactura liviana 6,0 9,0

- Manufactura pesada 12,0 14,0
Garajes

- para automoviles solamente 25 Véase 4.10

- Para vehiculos de hasta 9 pasajeros 5,0 Véase 4.10
Camiones y dmnibuses Véase 4103
Gimnasios, areas principales y balcones (3) 50
Hospitales

- Salas de operaciones, laboratorios 3,0 45

- Habitaciones privadas 20 45
- Sdas | 20 4.5

- Corredores en piso superiores a planta baja 40 45

- Salas para equipos especiales 50

Fuente: Norma Boliviana de Acciones sobre las Estructuras NB 1225002
e Cargas dinamicas

Las cargas dinamicas son cargas que generan vibraciones o sacudidas en la estructura, se
diferencian de las cargas de uso por aparecen y desaparecen de forma rapida y espontanea

como la fuerza del viento o sismos, también puede ser por el uso de ascensores.
Para la carga de viento se puede determinar mediante:
q, = 0,613 K, K, K,V?2I
Donde:
g: = Es la presion dindmica del viento

V =Es la velocidad del viento; donde la NB 1225003 indica que en la estacion de Yacuiba

Aeropuerto es de 18 m/s
Kz = Es el factor de direccionalidad del viento
Kzt = El factor de topografia del terreno

Kd = El factor en funcién a la exposicidn de la estructura
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| = Es el factor de importancia

Para el estudio y entendimiento de la presion ocasionada por el viento se debe leer a
detalle la Norma Boliviana de Accién del Viento NB 1225003.

e Cargas Accidentales

Son las cargas que pueden suceder eventualmente en la vida de una estructura, esta carga
no se debe al funcionamiento normal de la estructura si no a un agente externo y se
presenta de manera muy breve y pueden alcanzar grandes magnitudes como el choque de

vehiculos.

Para determinar la carga se debe realizar un andlisis de carga del vehiculo y también se
debe tomar en cuenta diferentes factores como la velocidad que puede alcanzar el

vehiculo y altura del choque.

2.5.2. Modulo de elasticidad
2.5.2.1.  Mddulo de elasticidad del hormigén

Segun la NB1225001, el modulo de elasticidad, Ec, puede tomarse:

e Para hormigdn de peso normal, Ec puede tomarse como:
E. =3830 |f',
Donde:

f’c debe estar en Mpa.

e Encaso de usar unidades en Sl para el peso:

Ec = W."* 34 f"
Donde:

Wc dado en KN/m? y f°c en Mpa. Resultado de Ec en Mpa.
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2.5.2.2. Maddulo de elasticidad de las armaduras

La NB 1225001 establece que el mddulo de elasticidad, Es, para el acero de la armadura no

pretensada puede tomarse como:
Es = 200000 MPa.

2.5.3. Luzde célculo

Segun la Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001, se puede tomar como

luz de célculo lo siguiente:
2.5.3.1.  Elementos simplemente apoyados

La luz de calculo, Lca, de los elementos que no estén construidos monoliticamente con sus
apoyos debe considerarse como la luz libre, Ly, méas la altura h del elemento, pero no debe

exceder la distancia entre los centros de los apoyos, Le.
2.5.3.2.  Elementos aporticados

En el analisis estructural de pérticos o elementos continuos, para determinar los momentos,

la luz, L, debe considerarse como la distancia entre los centros de los apoyos.
2.5.3.3.  Vigas continuas e integrales

Para vigas construidas monoliticamente con sus apoyos, se permite disefiar usando los

momentos en la cara de los apoyos.
2.5.34. Losas

Se permite que las losas macizas o nervadas construidas monoliticamente con sus apoyos,
con luces libres no mayores de 3 m, sean analizadas como losas continuas sobre apoyos

simples, con luces iguales a las luces libres de la losa, despreciando el ancho de las vigas.

2.5.4. Factor de reduccion de resistencia @

La resistencia de disefio proporcionada por un elemento, sus uniones con otros elementos,

asi como sus secciones transversales, en términos de flexion, aplastamiento, cortante y
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torsion, deben tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo con los requisitos
y suposiciones que presenta la Norma NB 1225001, multiplicada por los factores @ de

reduccién de resistencia.

Tabla 2.5-2 Factores de reduccion de resistencia &

Accion o Elemento é

Estructural Excepciones

Cerca de los extre-
mos de elementos
Momento, fuerza axial| 0,653 0,9 |Pretensados donde
o momento y fuerza | de acuerdo | 108 torones no se
axial combinados | con 2122 | hananclado total-
mente, ¢ debe
cumplircon21.2.3

a

Se presentan requi-
sitos adicionales en
Cortante 0,75 21.24 para Nesmm’
b) turas disefiadas
para resistir efectos
sismicos.

c) Torsién 0,75 —

d Aplastamiento 0,65 —

Zonas de anclajes de 0.85 _
e) pos-tesado !

f) | Cartelas y ménsulas 0,75 —

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

Figura 2.5-1 Variacion de @ en funcion de la armadura traccionada &

4 \¢
09
-~
Py
Con espiral -

075 - = =P~
0,65

— Controlada por Transicién Controlada por

| compresion traccién

: I i L A >

E = Epy &t =5,0%0

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

Para las secciones en que la deformacion unitaria neta a traccion, el acero mas traccionado
en el estado de resistencia nominal, & se encuentra entre los limites para secciones
controladas por compresion y las secciones controladas por traccion, se permite que @
aumente linealmente desde el valor correspondiente a las secciones controladas por
compresion hasta 0,90, en la medida que & aumente desde el limite de deformacion unitaria

controlado por compresion &y = fy/Es, hasta 0,005, como se muestra en la siguiente tabla.
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Tabla 2.5-3 Reduccion del factor de resistencia @, para momentos, fuerzas axiales o

combinacion de momento y fuerza axial

¢
Deforma-
cién unita- Clasifica- Tipo de armadura transversal
rianetaa cion
traccion i
Bt Espiral ql;-esc_’u?plen con Otros
Controlada por
e Sey Ccmpresiéﬁ: 0,75 (a) 0,65 (d)
gy <g: < — £ — &y £ — Epy
0,005 Transicion 0,75 + 0,15 0.005—¢, (b)| 0,65 +0,25 0,005 ¢, (e)
0,005 <& Co?ﬁiﬁfn por 0,90 (©) 0,90 )

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001

2.6. Estructura de sustentacion de la edificacion

2.6.1. Generalidades

Para elementos construidos de hormigén armado es importante tener en cuenta aspectos

fundamentales en la construccién como ser:

2.6.1.1. Recubrimientos de armadura

El recubrimiento geométrico es la distancia del recubrimiento que existe de la intemperie

hasta la armadura mas cercana, Los recubrimientos se pueden definir segun el tipo de

exposicion de la estructura como se muestra la siguiente tabla:

Tabla 2.6-1 Recubrimientos minimos de armadura de elementos estructurales

Recubrimiento
Exposicion del hormigén Elemento Armadura especificado,
mm
Construido contra el suelo y
permanentemente en con- Todos Todos 40
tacto con él
dp > 16 mm 30
Expuesto a la intemperie o Todos
en contacto con el suelo dp < 16 mm, alambre 25
MW200 6 MD200, y
db > 40 mm 25
Losas, vigue-
tas y muros
No expuesto a la intemperie db <40 mm 20
ni en contacto con el suelo
Vigas, colum- | Armadura principal,
nas, pedestales| estribos, espiralesy 20
y amarres a estribos cerrados
traccion para confinamiento

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001
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2.6.1.2. Factor de modificacion A

El factor de modificacion se utiliza para tener en cuenta la relacion entre la resistencia a
traccién y a compresion del hormigdn de peso liviano en comparacion con el hormigén del

peso normal. Para ello dichos valores se encuentran en la siguiente tabla:

Tabla 2.6-2 Factor de modificacion A

Factor de Valor
modifica- Condicion del
cion factor
Hormigén de peso liviano 0,75
Hormigén De
de peso Hormigén de peso liviano, acggrr]do
liviano donde f;; se especifica 19243
A
Hormigdn de peso normal 1,0

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001

2.6.2. Losas reticulares
2.6.2.1. Generalidades

El sistema consta de pequefias vigas en ambos sentidos que al entrecruzarse forman una
especie de reticula o entramado, el aligeramiento se logra a base de bloques de casetones ya
sean perdidos o recuperables, las vigas pequefias o llamadas también nervaduras se

construyen de hormigdn armado con una capa de compresion en la parte superior.

2.6.2.2. Predimencionamiento

Figura 2.6-1 Limitaciones dimensionales para losas nervadas

fd.istancia entre ejes de J"Jer'w'c:s\lv

L

h

h 9 < 3,5 bmin %

s <750 mm L s <750 mm

le ¢

bmin = 100 mm

X

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001
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Espesor de la base de la nervadura:
byin = 100 mm
Espaciamiento libre entre nervaduras:
s <750 mm
Altura de nervadura:
hnervio < 3,5 % b

Cuando se empleen como encofrados perdidos, casetones de ceramica u hormigon que tengan

una resistencia unitaria a la compresion por lo menos igual al f’c de las viguetas:

Se permite incluir la pared vertical del elemento de relleno que esta en contacto con
la vigueta en los calculos de resistencia al cortante y momento negativo. Ninguna otra parte

de los rellenos debe incluirse en los calculos de resistencia.

El espesor de la losa de hormigdn sobre los encofrados perdidos debe cumplir con:

40 mm
he>4 1

— % S

12
Cuando se utilicen encofrados, el espesor de la losa de hormigon:

50 mm
he >4 1

— % S

12

La separacion de armadura de retraccion y temperatura debe cumplir con:

S5h
Smax = {450 mm

2.6.2.3. Procedimiento de calculo

Las armaduras de flexion y cortante debe calcularse como una viga en T, siguiendo las

mismas indicaciones de los expuesto en 2.7.2. Vigas.

La armadura de reparto es la armadura de retraccion y temperatura que debe cumplir con lo

expuesto en la Tabla 2.10-1.
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La NB 1225001, indica que para la armadura minima a flexion para losas en dos direcciones

debe cumplir con:

Tabla 2.6-3 Armadura minima a flexién para losas en dos direcciones

Tipo de fy, As,min
armadura MPa mm?
Armadura <420 0.0020 A,
corrugada

Barras corru- 0,0018-420 A
gadas o ar- — Ay
madurade | 2420 M;g_or I

alambre elec- :
trosoldada 0,0014 Ag

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001
2.6.2.4.  Verificaciones

Generalmente este tipo de losas son susceptibles a fallar por momento y punzonamiento en
la zona cerca de la esquina donde se encuentra una columna, por tanto, es necesario verificar

si la losa es capaz de soportar dichos esfuerzos, caso contrario es necesario el uso de &bacos.

2.6.3. Abacos
2.6.3.1.  Abaco para Momento

El &baco para el esfuerzo de momento se hace uso cuando el momento limite que resiste la

losa es menor al momento maximo a la que esta sometida.
Mlim < Mmax

Para determinar el momento limite de la losa la Norma Boliviana de Hormigon Estructural

NB 1225001, indica que el bloque de compresiones limite sera:
3
Yiim = 0,85 * X;,,, ; Donde: Xy, = 3 d

2.6.3.2.  Abaco para punzonamiento

Se hace uso cuando el cortante limite es menor al cortante maximo a la que esta sometida la

losa, es decir:

Vlim < Vmax
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El cortante limite es el esfuerzo cortante que resiste el hormigon y se lo puede determinar

mediante las formulas expuestas en 2.7.2. Vigas.

2.7. Losas macizas

2.7.1. Predimencionamiento

Para los limites de disefio de losas no pretensadas sin vigas interiores que se extiendas entre
los apoyos en todos los lados y que tengas una relacién entre los lados no mayor a 2, la altura

de la losa no debe ser menor a los espesores de la siguiente tabla:

Tabla 2.7-1 Espesores minimos en losas no pretensadas bidireccionales

Sin abacos Con abacos P
fy Paneles Paneles Paneles Paneles
MPa exteriores interiores exteriores interiores
2 Sin vigas Con vigas Sin vigas Con vigas
de borde de borde ¥ de borde de borde B!
280 f]l erl frl F_]’l ei’l ei’l
33 36 36 36 40 40
420 ﬂn f?l f?l F_Tl yl’l yl’l
30 33 33 33 36 36
500 ﬂn f?l f?l f_]‘! !I’l !I’l
28 31 31 31 34 34

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

A menos que cumplan los limites de deflexiones, el espesor de la losa no debe ser menor:

Losas sin abacos > 150 mmy Losas con abacos >100 mm

2.7.2. Vigas
2.7.2.1. Generalidades

Las vigas son elementos estructurales, que generalmente estan solicitados a esfuerzos de

flexidn, cortante y torsion. Las méas usadas son las vigas rectangulares.
2.7.2.2.  Parametros de disefio

Tipos de falla

Falla duactil, es cuando el acero a traccion ha llegado primero a su estado de fluencia antes
que el concreto inicie su aplastamiento en el extremo comprimido; 6sea cuando la falla

Es>Ey, donde Ey es el valor de la deformacion para el cual inicia la fluencia del acero.
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Falla balanceada, se lleva acabo cuando la fluencia del acero y el aplastamiento del concreto

inician simultdneamente, es decir cuando Es=Ey.

Falla fréagil, se produce cuando primeramente inicia el aplastamiento del concreto antes que

el inicio de la fluencia del acero a traccion, es decir cuando en la falla Es<Ey.
Altura minima

Para vigas no pretensadas que no soporten ni estén ligadas a particiones susceptible de
dafarse debido a deflexiones grandes la altura total de la viga no debe ser menor que los

limites expuesto en la siguiente tabla:

Tabla 2.7-2 Alturas minimas de vigas no pretensadas

Condicién de apoyo h minimo ™
Simplemente apoyadas (/16
Un extremo continuo 18,5
Ambos extremos continuos €21
En voladizo t/8

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

Para fy distinto a 420 Mpa. Los valores de la tabla deben multiplicarse por:

(0,4 + %)

2.7.2.3. Procedimiento de calculo

Disefio a flexion

La Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001 establece, que el disefio por
resistencia de elementos sometidos a flexion y cargas axiales debe satisfacer las condiciones
de equilibrio y de compatibilidad de deformaciones, ademéas debe basarse en las siguientes
hipotesis:

Las deformaciones especificas en la armadura y en el hormigdn deben suponerse

directamente proporcionales 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
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deformaciones especificas. Alternativamente, se permite emplear el modelo de bielas y

tirantes.

La mé&xima deformacion especifica utilizable en la fibra extrema sometida a compresion del

hormigon, se supone igual a 0,003.
Cuando &; < ¢, (deformacion especifica de fluencia) As fs = As Es és
Cuando &5 < &, As fs = As fy

La resistencia a la traccién del hormigon no debe considerarse en los célculos de

elementos de hormigdn armado sometidos a flexion y a carga axial.

La relacion entre la distribucion de las tensiones de compresion en el hormigon y la
deformacidn especifica del hormigon se debe suponer rectangular, trapezoidal, parabdlica o
de cualquier otra forma que de origen a una prediccion de la resistencia que coincida con los

resultados de ensayos representativos.
Diagrama rectangular de tensiones

Los resultados requeridos para el disefio se satisfacen con una distribucion rectangular

equivalente de esfuerzos en el hormigon, definida como sigue:

Una tension en el hormigon de 0,85 f - uniformemente distribuida en una zona de compresion
equivalente, limitada por los bordes de la seccion transversal y por una linea recta paralela al
eje neutro, a una distancia a = ¢ f1 de la fibra de deformacidn especifica maxima en

compresion.

La distancia desde la fibra de deformacion especifica maxima al eje neutro, c, se debe medir

en direccion perpendicular al eje neutro.

Para f’c, entre 18 Mpa y 30 Mpa, el factor 41 se debe tomar como 0,85. Para resistencias
superiores a 30 Mpa, 41 se debe disminuir en forma lineal a razon de 0,008 por cada Mpa de

aumento sobre 30 Mpa, sin embargo, 41 no debe ser menor de 0,65.
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Figura 2.7-1 Distribucion rectangular equivalente de tensiones en el hormigén

, . E 1 <,

- SBggion.] };"a'faa__!.d'é viga

] Ecluarzos reales an la 3600k

o Bimgrama de Detarmacian edans

. T=Asls
e, Y

Esfuarics sgulssiantes .

Fuente: Disefio en concreto armado — Roberto Morales

La distribucion real de los esfuerzos en la seccion se tiene una forma parabélica, Whitney

propuso que esta forma real sea asumida como un bloque rectangular cuyas caracteristicas se

muestran en la figura.

Y los valores para 41 se encuentran en funcion a la resistencia del hormigon como se detalla

en la tabla a continuacion:

Tabla 2.7-3 Valores de f1 para la distribucion rectangular equivalente de esfuerzos en el

hormigon
fc B4
f'c <30 MPa 0,85
30MPa < f'c<60MPa|  0,85— 0,056 (f ‘- 30)
f'c > 60 Mpa 0,65

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

Calculo del area del acero de refuerzo

Angel Chuari Martinez en su libro Hormigén Armado nos presenta los dos diferentes

métodos para el céalculo del acero de refuerzo.

Método de ecuacion cuadratica:

OMn=0f, As (d )
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As *
a Iy

T 085+b+f,
M¢étodo de la cuantia mecanica:
R M,
@ @f.bd?
R
w = 0,85 — \[0,852 —-1,7 (—)
[
’C
p=w —
y

Donde:

w se denomina cuantia mecanica o indice de refuerzo.

Limites de armaduras a flexion

La NB 1225001 indica que la armadura minima a flexién no debe ser menor que:

Ve

4y

ASml'n = bd

A su vez, La norma ACI 318-14 también recomienda que la armadura minima a:

1,4
ASmin = f— bd
y

La armadura maxima, para que se garantice la ductilidad es:
ASpmax = 0,75p, b d
Para esto la cuantia balanceada es igual a:
0,003 &

Pp = 0,85 181 fif

fy
£+ 0003
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Espaciamiento maximo de la armadura longitudinal

El espaciamiento de la armadura mas cercana a una superficie en traccion no debe ser

mayor que el dado por:

( 280
380 —2,5Cc
S < { fs

fs

Donde:

Cc = El recubrimiento mas el didmetro del estribo

fs = Esigual a 2/3 de fy

Espaciamiento minimo de armadura longitudinal

La distancia libre minima entre barras paralelas de una viga de una capa debe cumplir con:
dyp

> 25mm
1,33TM,,

Smin

Donde:

dp = Diametro maximo de la barra longitudinal

TMag = Tamafio maximo del agregado grueso

Disefio a cortante

Los disefios de las secciones transversales sometidas a cortante deben estar basado en:
oV, =V,

Donde:

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada

Vn = Resistencia nominal al cortante calculado mediante:

Vo =Ve + Vs
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Donde:

V¢ = Resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigon

Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura de cortante
Resistencia nominal cortante proporcionada por el hormigon y acero

Para un célculo donde el elemento no esté sometido a esfuerzos de compresién se puede
determinar mediante:

_NT,

6bd

Vc

Para elementos no pretensados y para el calculo mas detallado se tiene:

Tabla 2.7-4 Métodos detallados para el calculo del cortante que resiste el hormigén a

cortante en vigas

AR v, .
(6 +17pw%bwd“ (a)

(’ﬂ“’{ﬁ + 17pw) b, d (b)

Ve

A

6

029Af bw-d (c)

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001
Donde:
Mu ocurre simultdneamente con Vu en la seccion considerada.
Resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura
Se permite armadura para cortante:

e Estribos perpendiculares al eje del elemento.
e Armadura electro soldada de alambre, con alambres localizados perpendicularmente
al eje neutro del elemento.

e Espirales, estribos circulares y estribos cerrados de confinamiento.

Para calcular Vs para los expuesto anteriormente se puede usar la siguiente expresion:
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_ Ay fed
S

As
Donde:
Av = Es el area de la armadura para cortante dentro del espaciamiento s

Para la resistencia del acero la NB 1225001, establece que los valores de fy y fy: usados en el

disefio de la armadura para cortante deben ser menores o iguales a 420 Mpa.

Segun la norma, el espaciamiento de la armadura de cortante colocada perpendicularmente

al eje del elemento debe cumplir con:

Tabla 2.7-5 Espaciamiento para armadura a cortante

S$ maximo, mm
Vs Viga no Viga
pretensada pretensada
d 3h
_ Jfebud El /2 /4
=73 menor de: 600 mm
d 3h
. Jfeb,d El /4 /g
3 menor de: 300 mm

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

Para el calculo Avmin se puede usar las siguientes expresiones:

(Vs
AvminZ% 16 I]:yt
| s
0,35—
k fyt

Cuando Vu excede a @ Vc, entonces se debe calcular la armadura que resista el cortante Vs

®|:<

Vs

v

—V

Con otra limitacion se tiene:




Debe colocarse un area minima de armadura para cortante, Avmin en todo el elemento de

hormigdn armado sometido a flexion donde Vu no exceda el valor de 0,5 @ Vc.
Para armadura constructiva
El diametro minimo es de 6 mm y el espaciamiento se determina mediante:

Tabla 2.7-6 Espaciamiento de armadura a cortante cuando no requiere armadura de

refuerzo
Tipo de viga Condiciones
De poca altura h =250 mm
h = que el mayor
de 251tr ¢ 0,58,
Integrales con la losa y
=600 mm

Construidas con hormigén | h <600 mm
de peso normal armado con
fibras de acero, de acuerdo | ¥
con 26.4.1.5.1a),26 42.2d)y

261251 a)ycon f s40 |, _
MPa Vu 6 [i] bw d
Viguetas en una direccion 3 EB acuerdo con

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

De manera reducida se tiene que:
Si:V, <0,5@0V,; Colocar armadura constructiva
Si:05@0V, <V, <@V,;Colocar armadura minima Av min
SiV, >@V,.;Colocar armadura de refuerzo y no debe ser menor que Av min
Disefio de refuerzo de torsion
Los esfuerzos por torsién pueden despreciarse cuando:
@Tth>Tu

El umbral de torsion para secciones sélidas en elementos no pretensados puede determinarse

mediante:
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Tth = _AVf’c AZCp
12 P,

La NB 1225001, nos indica que, si el momento torsional excede @ Tcr en una estructura
estaticamente indeterminada, este se debe disefiar para con @ Tcr en vez de @ Tth esto para
controlar el ancho de las fisuras.

3 Py

Tcr =

Disefio de refuerzo para torsion y cortante
Refuerzo minimo de armadura longitudinal para torsion

. Tu Ph
" @240 fy

Donde:
Ao = 0,85 Aon esto por recomendacion de la NB 1225001
El refuerzo minimo de armadura transversal para torsion y cortante:

At Tu
s ©2Aofy

La armadura de refuerzo se calcula mediante:

Av At

S S

Las dimensiones de la seccion transversales deben ser tales que cumpla con:

(Vu)z_l_(TuPh >2<®(Vc+2 ,>
va) T\t7az,) =Pat3{l

El espaciamiento maximo para armadura transversal para torsion:

Py
Smax = { 8

300 mm
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La NB 1225001 Nos indica que la longitud de armado transversal para torsion debe
disponerse por una distancia de al menos (b+d) mas alla del punto en el que se requiera por
analisis.

Cuando se requiera armadura para cortante y permitan que los efectos de torsion sean

despreciables la armadura minima debe cumplir con:

Tabla 2.7-7 Armadura minima a cortante cuando la torsion es despreciable

Tipo de viga A,,Jm—,,/s
Mo pretensadas r
ly pretensadas con \fﬁb_w a)
El 16 for
Apsfie < mayor ;
0.40(Apsf, +AsS,) | T 0357 | b)
¥t
pretensadas con El "’Eﬂ 0)
Mayor] 16 fye
Apsfoe 2 El de: 0.35 by
0.40(Apsf ,, + Asf,,) | mener e |9
A.O-\‘fpu i
80f,.d |by e)

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

Cuando se requiere armadura a torsion, la armadura transversal minima debe ser el mayor:

Av At> f'.bs
S s 16 fy

Av At bs
—+2—2>0,35—
S S fyt

2.7.3. Disefo de columnas
2.7.3.1. Generalidades

La Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001 establece, que 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
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vano adyacente del entre piso o cubierta bajo consideracion. También debe considerarse la

condicion de carga que produzca la maxima relacion entre momento y carga axial.

Para calcular los momentos debidos a cargas gravitacionales en columnas construidas
monoliticamente con la estructura, se pueden considerar empotrados los extremos lejanos

delas columnas.

La resistencia a la flexion en cualquier nivel de entre piso o cubierta se debe determinar
distribuyendo el momento entre las columnas inmediatamente sobre y bajo el entre piso bajo
consideracion, en proporcion a las rigideces relativas de las columnas y segln las condiciones

de restriccion al giro.
2.7.3.2. Pre dimensionamiento de columnas

Segun la NB1225001, la minima dimension de una columna rectangular hormigonada en

obra debe ser:
b >200 mm

Y el diametro de la armadura principal a utilizar en la columna debe ser:
dp >12 mm.

La armadura transversal debe ser mayor o igual a6 mm o la cuarta parte del diametro maximo

de las barras longitudinales comprimidas.
2.7.3.3.  Procedimiento de calculo

NUmero minimo de barras:

e 4 para barras dentro de estribos circulares o rectangulares
e 3 para barras dentro de estribos triangulares

e 6 para barras rodeadas por espirales
El espaciamiento entre barras de refuerzo a traccién debe cumplir con:
1,5d,

><{ 400 mm
1,33 TMgg

Smin
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Disefio a corte

La resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigén se puede determinar

mediante:

Vc

=’1‘/ﬁ(1+ Nu ) bd

6 14 Ag

0,29 Nu

Ve <0,291./fc bd |1+ 1

El espaciamiento maximo de la armadura a cortante debe cumplir con lo expuesto en Tabla
2.7-5

Efectos de la esbeltez en elementos comprimidos
Se permite ignorar los efectos de esbeltez en los siguientes casos:

Para elementos en compresion desplazables, pueden despreciarse los efectos de la esbeltez

cuando:

k1
—2 <22
'

En estructuras indesplazables, puede ignorar efectos de esbeltez en elementos si:

kL, M,
—=< 34+12(—> <40
T M,

El termino M1/M: es positivo si la columna esta flectada en curvatura simple y negativo si el

elemento tiene curvatura doble.

Para calcular las fuerzas y momentos en la estructura, se debe usar el analisis no lineal de

segundo orden cuando la relacion de esbeltez es:

k1
—£>100
T

Y estas expresiones, el radio de giro puede calcularse con la siguiente expresion:
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Determinacion de los factores K con nomogramas

Antes del analisis con computadora, el uso de los nomogramas fue el uso tradicional para

determinar longitudes efectivas de columnas indesplazables y desplazables.

Figura 2.7-2 Nomogramas para estimacion de factores de longitud efectiva

Vi ¥ k Wi

€

f
|

500

1000 —| 1000
100 500 — 500

50 300 — 50 300

10.0

Lol lulb*

3.0 200 —| i 200

l
T

104
9.0

1.0 70

08

=gy

RN

AETRRRET

TTTTT
[
[ N |

B

1
I

Fuente: Disefio de concreto reforzado — Jack McCoormac

Donde se analiza el valor ¥ en cada extremo de la columna:

% (%) de los miembros a compresion (columnas)
¥ =

D (%) de los miembros a flexion (vigas)

Procedimiento para magnificacion de momentos:

Las columnas y pisos en una estructura deben ser disefiados como parte de estructuras

desplazables (no arriostradas) o indesplazables lateralmente (arriostradas).

Se permite suponer como indesplazables a un entre piso en la estructura si:
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Donde:
> Pu = la carga vertical total mayorada.

Vus = El cortante horizontal mayorado en el piso bajo consideraciones es el desplazamiento

lateral relativo de primer orden entre la parte superior e inferior del piso debido a Vus.

Lc = longitud del elemento comprimido es un portico, medida entre los ejes de los nudos del
portico.

Para el disefio de diagrama de interaccion de columnas la NB 1225001 nos recomienda que
al considerar solo las combinaciones de carga mayoradas asociadas con fuerza axial maxima

y el momento de flexién maximo, no aseguran un disefio que cumpla con la norma para otras
combinaciones de carga .

Figura 2.7-3 Combinacion de carga critica en columnas del método de disefio de

diagrama de interaccion de columnas

R

\\\\ Ly (¢Mn-¢Pn)

umax =
R, u3 |

Carga axial, P

Mu1 Mu3 Mumal
Momento, M

Figura R10.4.2.1 — Combinacién de carga
critica en columnas.

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001
2.7.3.4. Armaduras
Limites para las armaduras de elementos comprimidos se toman la siguiente consideracion:

El &rea de la armadura longitudinal, Ast, Para elementos a compresion no compuestos se debe
cumplir con:

0,08 As > Ast > 0,006 Ag
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2.7.4. Muros

Los muros disefiados en el proyecto con muros de sétano que corresponden al aporte
académico, razdn por lo que su analisis, funcionamiento y disefio se encuentran escritos en

el capitulo 1V.

2.7.5. Juntas de dilatacion

Para la determinacion de juntas de dilatacion la Norma Boliviana de Cargas sobre estructura
NB 1225002 establece que:

La distancia estimada entre juntas de dilatacion en estructuras ordinarias de edificacion de
hormigon armado no debe sobrepasar los 40 metros, si los pilares son de rigidez pequefia
puede aumentarse hasta 50 metros. Y si los pilares son de rigidez grande debe reducirse a los

30 metros.

Para los coeficientes de dilatacion del hormigon armado es de 0,000011 m/m °C
2.8. Estructuras complementarias
2.8.1. Escaleras
2.8.1.1.  Generalidades

Se define una escalera como la estructura constituida por una sucesion de escalones para

subir o bajar de una planta a otra en un edificio.

Fernandez Chea, en su bibliografia Analisis y disefio de escaleras. Nos brinda ciertos

parametros y recomendaciones para un 6ptimo disefio de escaleras.

La huella para edificios con mayor conglomeracion de personas tiene que ser mayor a 20 cm.
El ancho del &mbito en edificios tiene que ser mayor a 1,20 metros. Y nimero de escalones

no tiene que ser mayor a 15, esto para evitar deflexiones considerables.
2.8.1.2.  Pre dimensionamiento de escalera

Segun la bibliografia de Roberto Morales y Chuari Martinez Angel se puede seguir el

siguiente procedimiento:
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El espesor de la losa de la escalera se puede determinar mediante el siguiente pardmetro:

L

L
=2t=2-c
20 25

El espesor equivalente de la escalera se puede calcular mediante:

¢= (CTH + cost(a))

Donde:

CH = Longitud de la contra huella.

H = Longitud de la huella.

Y se determina el &ngulo de inclinacion de escalera mediante:

CH
— -1
@ =tan (H)

Disefio a flexion
Se debe realizar el disefio a flexion de tal manera que cumpla:
@ Mn = Mu
Disefio a cortante
Para el disefio a cortante debe cumplir con:
B@Vec=Vu
Armaduras
El refuerzo de retraccion y temperatura debe cumplir con lo expuesto en la Tabla 2.10-1.

Las separaciones minimas y maximas entre las barras de refuerzo deben cumplir con lo

expuesto en 2.7.2. Vigas.
Esquema de armado

A continuacidn, se presenta un esquema de armado de referencia:
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Figura 2.8-1 Recomendacion de disposicion de armaduras en escaleras

P =]
h8c/25¢cm
L=115m

®8c/25cm
L=485m

,u— = ——
h8c/25cm L=206m
L=115m

Fuente: Hormigon armado — Angel Chuari Martinez

2.8.2. Disefo de losa apoyada en el terreno
2.8.2.1.  Generalidades

La Norma Boliviana del Hormigon Estructural NB 1225001, nos indica que los métodos de
disefio expuestos, no son aplicables en losas apoyadas en el terreno y nos brinda una

recomendacion de disefio mediante ACI 360R-10.

Para esto se utiliza el manual de disefio de pisos industriales que nos indica que el

procedimiento de disefio en base a la norma recomendada.
2.8.2.2.  Procedimiento de calculo

El radio de area cargada puede determinarse mediante lo expuesto en el libro de José Calavera

- Proyecto y Célculo de estructuras de Hormigon.

Donde:
r = Radio del area cargada mm

Po = Razon de poissson para el hormigon 0,15
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Q = Carga de una rueda del eje trasero

El espesor de la losa puede estimarse mediante las ecuaciones de Westergaard (1926):

l 4 E % h3
12+ (1 —p2) xK

Donde:

| = Radio de rigidez relativo losa-suelo plg.
M = Razon de poisson para hormigon 0,15
h = Espesor de losa plg

E = Mddulo de elasticidad Ib/plg?

El radio equivalente para ruedas dobles se puede calcular mediante la ecuacion:

2 2 2

Aeq S a S S%a
—=10,909 + 0,339485—+ 0,103946——0,017881 — — 0,0452229 ——+ 0,00436 —
a a l a? a?l a?

Sa3 S?a? S3a
—0,301805——=+ 0,034664 ——+ 0,001 ——

al® a® [? a3l
Donde:
S = espaciamiento de rueda doble
| = radio de rigidez relativo plg.
a = radio de contacto de una rueda plg.

a.q = radio de contacto equivalente de ruedas dobles plg.

Donde la ecuacion debe cumplir con ciertos limites de criterios:
S a
OSESZO}/0,0SSTSO,S

Los esfuerzos mas desfavorables en los cuales debe considerarse el disefio son:

Caso 1 Cuando la carga del camidn se encuentra en la esquina de la losa, El esfuerzo puede

calcularse mediante:
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3P aoVZ\°
Tesa =z *\ 1=\

Donde:

P = Carga puntual en las ruedas dobles

h = Espesor de la losa

a.q = radio de contacto equivalente de ruedas dobles plg.
| = radio de rigidez relativo plg.

Caso 2 Cuando la carga del camion se encuentra en el interior de la losa, el esfuerzo puede

calcularse mediante:

P
Gine = 0,316 1 (log(h*) - 4log( (1,602 + h2 - 0,675h) “log(k) + 6,48)

Caso 3 Cuando la carga del camion se encuentra en el borde de la losa, el esfuerzo puede

calcularse mediante:

P
Opor = 0'57ﬁ (log(h®) — 4log( /1,6aeq2 + h% — 0,675h) —log(k) + 5,77

Para la armadura minima para evitar el alabeo se recomienda que se disponga armadura para

la retraccion y temperatura:

as,. = Norhxl
T 24P fy

Donde:

Wo = carga lineal del peso propio de la losa

| = longitud de losa

fy = resistencia a fluencia del acero

Armadura minima recomendada por AASTHO:

ASpmin = 0,001 xh* b
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Verificaciones

Para garantizar un buen disefio de la losa se deben tomar en cuenta que la resistencia a

traccion del hormigon aproximadamente 0,1 £ ..

2.9. Fundaciones

2.9.1. Generalidades

Segun J. C. Mccormac y R. H. Brown, las zapatas son miembros estructurales que se usan
para soportar columnas, muros y transmitir sus cargas al suelo subyacente. No s6lo es
deseable transferir las cargas de la superestructura al suelo subyacente en forma tal que no se
generen asentamientos excesivos o disparejos y rotaciones, sino que también es necesario

proporcionar la suficiente resistencia al deslizamiento y volteo.
Presiones permisibles del suelo

Las presiones permisibles o admisibles del suelo deben obtenerse con el trabajo de un
especialista en geotecnia. Para obtener estos valores para el disefio de la cimentacion se deben
realizar sondeos y pruebas de carga. Para poder determinar el area requerida para la
cimentacion, se puede dividir la Gltima presion presente en el suelo entre la Ultima carga que

recibe la columna.

2.9.2. Zapata cuadrada o rectangular aislada
2.9.2.1.  Generalidades

Una de las opciones méas usadas para zapatas son las que tienen un espesor de losa constante,
sin embargo J. C. McCormac expone que, si este espesor llega a ser mas de 3 o 4 pies, se
puede optar por usar zapatas escalonadas por el hecho de que las fuerzas cortantes y
momentos generan mayores esfuerzos cerca de la columna. Otra opcion para esto son las
zapatas con declive, no obstante, este tipo de zapata genera mayor dificultad en la parte
constructiva, ya que el costo de la mano de obra resulta ser mayor. Ademas, deben hacerse
verificaciones de esfuerzos en mas de una seccion de la zapata al usar zapatas escalonadas o

con declive.
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2.9.2.2. Predimencionamiento

El &rea base de la zapata o el nimero y distribucion de pilotes debe determinarse a partir de
las fuerzas y momentos no mayorados transmitidos al suelo o a los pilotes a través del
cabezal, y debe determinarse mediante principios de mecénica de suelos la resistencia

admisible del suelo o la capacidad admisible de los pilotes.
Altura minima de las zapatas

La altura de las zapatas sobre la armadura inferior no debe ser menor de 150 mm para zapatas

apoyadas sobre el suelo, ni menor de 300 mm en el caso de cabezales de pilotes.

La altura de la zapata para que se considere un cuerpo rigido y la deformacion sea casi

inexistente debe ser 0,5 Ly, donde Ly es la longitud de vuelo de la zapata.

En el caso de zapatas piramidales la altura minima en el extremo no debe ser menor a 25 cm,

y el angulo de inclinacion debe cumplir para el anclaje de armaduras como indica la norma.

Figura 2.9-1 Hormigon de limpieza y recubrimiento en zapatas

50 mm

 F
a l jO mm
i/ i %/ L ﬁ/&%T

Suelo” Capa de hormigon d
limpieza (Art. 7.7.1)

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001
Distribucion de armaduras

En zapatas cuadradas en dos direcciones, la armadura debe distribuirse uniformemente a lo

largo del ancho total de la zapata.

Para el calculo del area requerida se emplea:

Donde:

B=L=vVA (Para zapata cuadrada)
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Para el calculo de excentricidades se tiene que:

M,

—<
P

o ™

e, =

Donde la capacidad del suelo equivale es equivalente a:

P 6e, 6e,
qsuelo max = Z(l'l' B +T)

2.9.2.3. Procedimiento de disefio

Cortante por punzonamiento

Se refiere al efecto en que la zapata trata de fallar por una superficie piramidal, como

respuesta a la carga vertical que le transfiere la columna o pedestal.
Donde la fuerza por punzonamiento en dos direcciones se puede calcular mediante:

— Qumax + Qu min

%
u 2

[(4) — (b + d) * (he + d)]

Figura 2.9-2 Cortante bidireccional en zapatas (punzonamiento)

T
Mlﬂ

Alase In
1] TT17

Fuente: Disefio y construccién de cimentaciones — Universidad Nacional de Colombia

Donde el esfuerzo que resiste el hormigdn puede estimarse mediante:

( M f'c
T bcp dd/z
7 40 colmna interior
MNf'c asd
! (2 + = d/2> bep dajo; as = { 30 columna de borde
12 20 columna de esquina

NS
IA

bep

NI
6

2
(1+2) by o
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El esfuerzo de corte critico se calcula mediante:

_ Qumax T Qua

Vu >

(L,—d)B

Disefio a flexion critica

La seccion critica en la cual se calcula el momento mayorado méaximo se determina pasando
un plano vertical a través de la zapata, justo en la cara de la columna, pedestal o muro si estos

son de hormigon.

El momento ultimo de disefio se calcula mediante:

_ | (9umax — Quc 2Lv2 va
Mu—[( > )( 3 >+quc73

Donde:
Ly = longitud de vuelo de la zapata

Figura 2.9-3 Seccion critica para el calculo del momento en zapata

Seccidn Critica B'd

I & b f—
Area Resisterte
(B2 -M2)8

Gl ib) {c)
Fuente: Disefio y construccién de cimentaciones — Universidad Nacional de Colombia

La cuantia minima a flexion la NB 1225001 indica que para zapatas aisladas y combinadas

las cuantias y separaciones deberan ser las minimas especificada en 2.6.2. Losas reticulares.

2.9.3. Zapata combinada o zapata corrida
2.9.3.1.  Generalidades

En ciertas condiciones normales, las zapatas cuadradas y rectangulares son econdémicas para

soportar columnas y muros, pero en ciertas circunstancias, puede ser deseable construir una
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zapata que soporte una linea de dos o0 mas columnas. Las zapatas combinadas se pueden

clasificar en:

e Zapata rectangular corrida
e Zapata trapezoidal corrida

e Zapata arriostrada
2.9.3.2.  Predimencionamiento

El procedimiento para determinar el area de la zapata, es la sumatoria de las cargas axiales
de las columnas sin mayorar entre el esfuerzo admisible neto del suelo, esto para determinar
un area minima. Esto generaria que en la mayoria de las veces la zapata no esté en equilibro

y resultaria que el disefio sea una zapata trapezoidal que afecta en el tiempo de construccion.

Para definir el sentido de la zapata corrida se puede tomar en cuenta aspectos constructivos
como los limites de la propiedad, pendiente del terreno, etc. También aspectos de disefio

como el analisis del sentido de momentos maximos y el analisis de la rigidez de la estructura.
Célculo de altura de la zapata

Para esto se puede determinar en funcion a la cortante o al momento altimo, pero, esto se
puede optimizar con construccion de una viga de arriostre que absorba los momentos y
cortantes, de tal modo que la altura de base de la zapata sea mucho menor. Esto generaria el

disefio como una viga en T invertida.

Figura 2.9-4 Vista en corte de zapata combinada con viga de arriostre

Fuente: Elaboracion propia
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En caso de que necesariamente la viga sea de una base mayor, se puede hacer la construccion
de los dados que no es més que un encamisado de la columna hasta la altura de la viga, previo

calculo y verificacion para que no falle a cizallamiento.
2.9.3.3.  Procedimiento de célculo

En caso de no tener restricciones en un lado o en ambos lados de la zapata, se puede ampliar
la misma a un lado, esto con la finalidad de que la zapata sea rectangular y esté en equilibrio,

esto se lo puede determinar de la siguiente manera.

El &rea de la zapata se puede determinar mediante:

20

Uneto

Azap =

La ubicacién de la resultante de las cargas de las columnas se determina mediante:

Q2 L3
X =273
Q; +0;

Figura 2.9-5 Resultante de las cargas de las columnas en zapatas combinadas

0, + 0,

L,

Fuente: Fundamentos de ingenieria de cimentaciones- Braja M. Das

El célculo de la longitud total de la zapata para que la resultante de las columnas pase por el

centroide de la cimentacion:
L=2(,+X)
La longitud de ampliacién de la zapata:

L1:L_L2_L3
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Donde:
L2 se conoceré o puede estar restringido
Para el célculo de la base se utilizara:

B_A
L

Una vez teniendo la geometria definida se procede de a determinar la cortante y momentos
de disefio donde se emplea las cargas mayoras.

Figura 2.9-6 Diagrama de cortante ilustrativo en zapata combinada

~ N

Fuente: Disefio de concreto reforzado — Jack McCoomac

Figura 2.9-7 Diagrama de momento ilustrativo en zapata combinada

JAERN

T

Fuente: Disefio de concreto reforzado — Jack McCoomac

Como se puede observar en la figura existe una discrepancia de momentos, esto es debido al

redondeo de la longitud y a los diferentes factores de cargas de las columnas.
2.10. Armaduras
2.10.1.1. Armadura minima de retraccién y temperatura

La NB 1225001 nos indica que debe cumplir con:
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Tabla 2.10-1 Cuantia minima de armadura por retraccion y temperatura

Tipo de ar- f, ,MPa Cuantia minima de
madura y> armadura

Barras corru-

gadas <420 0,0020
Barras corru- 0,0018-420
gadas o, ar- Ma- f—

madura de =420 yor Y
alambre elec- de:
trosoldada 0,0014

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001
2.10.1.2. Longitudes Empalmes y traslapo
La longitud de empalme y traslapo deben cumplir con lo expuesto en Anexo 2.5. (Tabla 3).
2.10.1.1. Longitudes de ganchos de barras corrugadas

Para el diametro minimo de doblado y geometria del gancho estandar para los estribos debe
cumplir con lo mostrado en Anexo 2.5. (Tabla 4). Y para las geometrias de ganchos para

anclaje de barras a traccion debe cumplir con lo indicado en Anexo 2.5. (Tabla 5).
2.10.1.2. Longitudes de anclaje de prolongacién recta a compresion

Para elementos sometidos a compresion la norma indica que la longitud de empalme o anclaje

es suficiente usar la longitud de 40 veces el didametro de la barra.
2.10.1.3. Longitud de anclaje de prolongacion recta minima a traccion

La NB 1225001. Establece que puede determinar mediante la siguiente ecuacion:
= 12fy ¥ ¥
“T 25 ffc "

Donde:

¥t = coeficiente del recubrimiento del hormigdn

e = coeficiente de hormigdn por debajo de la armadura
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2.11. Estrategia para ejecucion de proyecto

2.11.1. Especificaciones Técnicas

Es el documento que define la calidad de una obra, donde se coloca las indicaciones

necesarias para ejecutar cada parte de la obra.

Para garantizar la calidad de la obra es que en el pliego de especificaciones debe estar
indicado la calidad de los materiales que han de emplearse y los ensayos requeridos para
verificar su funcionalidad y calidad, el procedimiento a seguir para cada parte de la obra,

precauciones a tomar en cuenta en la construccion entre otras.

Por lo general para cada item de la obra, se cubre los siguientes puntos:
e Definicion
e Materiales, herramientas y equipo

e Procedimiento de la ejecucion

e Medicién y forma de pago
2.11.2. Precios unitarios

En la construccion al realizar el presupuesto de obra lo mas eficaz es calcular el precio por
unidad de una actividad, en este caso pudiendo ser metro cuadrado, metro cubico, pieza,

global, punto de instalacion, dependiendo del tipo de actividad.

De esta manera se puede conocer el costo de materiales empleados, el costo de la mano de

obra y costo del equipo para una unidad de la actividad determinada.

Ademas, en este precio unitario se debe incluir el costo por beneficios sociales, costo por

herramientas menores, gastos generales de la empresa ejecutora e impuestos.

De esta manera se puede saber el precio total tomando todo esto en cuenta por una unidad,

dando facilidad para calcular el costo total para completar dicha actividad o item de la obra.

2.11.3. Computos métricos

Los computos métricos son las mediciones de longitud, superficies y volimenes de todas las
partes de la obra, para lo que se requiere un conocimiento de férmulas geométricas y su

correcta aplicacion.
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Estos computos métricos deben ser realizados con el mayor cuidado posible, ya que lo

mismos pueden acarrear problemas al calcular el precio de la obra.

Es recomendable que el cbmputo métrico sea detallado para que sea simple su revisién, y se
pueda realizar una modificacion o correccion de ser necesario, ademas es necesario una
constancia de las operaciones realizadas y que las mismas sean ordenadas en un orden simple,

basandose en los planos del proyecto.

2.11.4. Presupuesto

Se define como el costo total estimado que pueda tener una edificacion al ejecutarse
completamente, su exactitud dependera del tipo de obra y las actividades que se realizan para

ejecutar la misma, ya que algunas actividades estaran condicionadas a diversos factores.

2.11.5. Planteamiento y cronograma de obra

Todo proyecto requiere que se realicen actividades en un cierto orden, dichas actividades
estaran relacionadas ya que en algunos casos una actividad requiere que otra acabe para

comenzar.

Para lograr una obra con la mayor calidad posible, con un costo adecuado y en un tiempo
aceptable se debe programar las actividades de la obra de la mejor manera posible y elaborar

un plan para la realizacion del proyecto.

Ademas, se debe contar con un cronograma, que pueda servir de guia para ejecutar la obra

completamente sin retrasos y en el tiempo requerido.
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CAPITULO I

INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Analisis de levantamiento topogréfico

Toda la informacidn sobre el levantamiento topogréafico fue realizada por mi persona, ya que
el terreno muestra en primera instancia un desnivel constante y no tan importante en todo el

terreno.

Figura 3.1-1 Curvas de nivel del terreno

Fuente: Elaboracion Propia

Con la planimetria, altimetria y las curvas de nivel obtenidas en el levantamiento topogréfico,
se pudo determinar que el terreno del lugar de emplazamiento es ligeramente suave, la forma
del terreno y el sentido con el valor de su pendiente favorecen al disefio arquitectonico y a la

instalacion de servicios basicos. La pendiente esta dirigida hacia la calle.
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Los datos y el plano del levantamiento topografico se aprecian en el ANEXO - 10 PLANOS

Figura 3.1-2 Planimetria del lugar de emplazamiento

VNI MANIE iy k

CaAlLe
TCNL, BERNARDINO BiLgs0

g | I

Fuente: Elaboracion Propia

3.2. Analisis del estudio de suelos
El estudio de suelos fue realizado por “Laboratorio de suclos y Hormigones Copas” siguiendo
rigurosamente parametros y normativas aplicadas al estudio de suelos.

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de penetracion

estandar “SPT” en tres fosas para una mayor seguridad de que el suelo es uniforme en el area
de emplazamiento.

El respaldo y las planillas donde se especifica en el estudio de suelos y todas sus
caracteristicas se encuentra detalladas en el ANEXO 1 ESTUDIO GEOTECNICO.
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En primera instancia se realizo el estudio de suelos en tres puntos hasta una altura de 5 metros,
pero por motivos de la fundacion y del s6tano se volvid a hacer el estudio en los 2 puntos con

menor esfuerzo llegando hasta los 10 metros.

Figura 3.2-1 Ubicaciones de los posos de estudio de SPT

Fuente: Google Earth

El analisis en el laboratorio de mecanica de suelos, se evidencia que los suelos existentes son
arenas limosas, limos inorganicos con arenas muy finas y arcillas inorganicas de baja

plasticidad.

En las fosas no se encontrd nivel freatico.
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Figura 3.2-2 Tensiones admisibles del terreno por cada metro de profundidad visto de

perfil en funcion con la fundacion de la estructura y el nivel de sotano

430856.11mN

7568073.63mE
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430822.00mN

7568031.00mE
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Alt. 647 m.s.n.m
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FOSA2
Alt. 648 m.s.n.m
+1.00
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—CL__ 057kglem2

CL___ 1.05kglcm2

I:l —CL___ 200kglm2

—CL 209kglem2
—CL__ 219kglem2

—CL  228kglem2

__CL___ 233kglem2

Fuente: Elaboracién Propia

Como se detecto una baja tension admisible baja en el suelo de emplazamiento, se llega a la
conclusion que es un terreno rellenado y la fundacidn es de zapatas aisladas, pero también se
realizara el uso de zapatas combinadas a una cota de -7,20 m. Considerando el nivel +1,00

m el nivel de planta baja terminada.

Para el disefio de las zapatas se tomara la tensién admisible de 2,09 kg/cm?.

3.3. Andlisis del disefio arquitectdnico

La arquitectura del proyecto fue realizada por la entidad encargada del proyecto la cual consta
de cuatro plantas y el semisotano. La arquitectura esta proyectada sobre un area de 12637,92

m? con un area de construccion de 3142,18 m?.

La arquitectura propuesta y la distribucién de los ambientes son detallados a continuacién:
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Tabla 3.3-1 Ambientes de las estructura por plantas

FUNCIONALIDAD
N° Planta baja Primera planta Segunda planta Tercera planta M3y M4
1 Bafios Almacenes Almacenes Bafios
2 Cocina Bafos Baros Jefatura médica
3 Despensas Central de enfermeria Central de Jefatura de enfermeria
enfermeria
4 Dep0sitos Cocinetas Cocinetas Jefatura de contabilidad
5 Pasillos Depositos Depositos Oficina de servicio social
6 Farmacia Estaciones de Dormitorios Oficina de administracion
enfermeria
7 Consultorios Habitacién Estacion de Oficina del director del
enfermeria hospital
8 Salas de Sala de Quir6fano Oficinas Oficina de gestor de calidad
observacién
9 Salas de estar Sala de esterilizacion Pasillos Sala de estadistica
10 | Salas de camillasy Sala de recuperacion Sala para aire Sala de epidemiologia clinica
carritos acondicionado
11 Sala comedor Sala situacionales Sala de partos Sala de secretaria
12 Patio jardin Sala de estar Sala de partos
tradicional
13 Sala de archivos Sala de terapia Staff
intermedia
14 Sala de consulta Sala de Sala posparto
externa hospitalizaciones
15 Sala de estudios Sala de aislados Sala de
recuperacion
16 Oficinas Oficinas Sala de
recuperacion recién
nacidos
17 Vestidores Pasillos Sala situacional
18 Vestidores Sala de estar
19 Sala de cunas
20 Salas de
observacién
21 Sala de
hospitalizacién
22 Sala de curaciones
23 Vestidores

Fuente: Elaboracion Propia

El disefio arquitectonico, vistas en planta, fachada, cortes y la distribucion de ambientes se
lo puede apreciar detalladamente en el ANEXO — 10 PLANOS
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3.4. Planteamiento estructural

A partir de lo establecido en el perfil del proyecto, se considerd la alternativa mas viable
tanto técnicamente como economicamente desde un punto de vista estructural para el disefio

final.

Figura 3.4-1 Modelo 3D de la estructura

Fuente: Elaboracion Propia
3.4.1. Estructuras de sustentacion

La estructura de sustentacion aporticada de hormigén armado con losas nervadas, con altura

entre plantas de 4,08 m.

La estructura se conforma de losas nervadas bidireccionales, vigas de hormigon armado,

columnas de hormigon armado, zapatas aisladas y zapatas combinadas de hormigdn armado.
La estructura también se conforma de muros y pantallas de hormigén armado.
Para el proyecto se usa hormigdn y acero con las siguientes caracteristicas:

e f’c =25 Mpa. La resistencia especifica del hormigon a compresion a los 28 dias.

o fy =500 Mpa. Resistencia especificada a la fluencia del acero.
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3.4.2. Estructuras complementarias

En las estructuras complementarias entra las escaleras de H°A®, vitales para la estructura y
para su uso. Por otra parte, la losa apoyada en el terreno también ser& de H°A° bajo las normas

adecuadas para el disefio.

3.5. Analisis, célculo y disefio estructural

Para modelar la estructura, y poder realizar el analisis, calculo y disefio de la estructura se
usara el software de analisis estructural CYPECAD en su version 2018, realizando
verificaciones manuales de los elementos estructurales que estén sometidos a las situaciones

mas desfavorables.

Tanto para el disefio y verificaciones manuales se usa la Norma Boliviana de Hormigén

Estructural NB 1225001, siguiendo las recomendaciones y exigencias que brinda la misma.

3.5.1. Juntas de dilatacion

Figura 3.5-1 Denominaciones de los bloques y ubicaciones de las juntas de dilatacion

§

™ 5 5 5} 5 ™ = ISt

= =) =) [=s) =) = 5

BLOQUE 1

55} ™ N N Y N ™

=] =) =) [=s) =) = &S s =) =) s =) s 5

BLOQUE 3 | BLOQUE 4

&

Fuente: Elaboracion Propia
Para el calculo de la junta de dilatacién se tienen los siguientes datos:
Temperaturas extremas :
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T max =43,6°C
Tmin=-7,0°C
L max del bloque = 30,48 m
AL=aAtL
Donde:
At =46,6 — (-7,0) =50,6 °C
Entonces:
AL = 0,000011 = 50,6 * 30,48
AL =0,017m
Para un aspecto constructivo, ademas el minimo recomendado en diferentes nomas se adopta:
Longitud de junta = 2,00 cm

3.5.2. Disefio de los elementos estructurales de sustentacion de la edificacion
3.5.2.1.  Cargas que se consideran en la estructura

Las cargas que se consideran en la estructura se encuentran detallas en el ANEXO - 2
ANALISIS DE CARGAS EN LA ESTRUCTURA, A continuacion, se presenta cuadros

de resimenes de las cargas que esta sometida la estructura.

e (Cargas muertas en la estructura

Tabla 3.5-1 Cargas muertas utilizadas en la estructura

PLANTAS DESCRIPCION CARGA | UNID.
Baldosa Ceramica 0,36 KN/m?

Sétano Carpeta de nivelacion 0,84 KN/m?
Muro ladrillo cerdmico. Tipo 3 6,75 KN/m?

Baldosa ceramica 0,36 KN/m?

Carpeta de nivelacion 0,84 KN/m?

Cielo falso para ambientes comunes 0,2 KN/m?

Muro ladrillo ceramico. Tipo 1 5,50 KN/m

Muro ladrillo ceramico. Tipo 2 8,00 KN/m

Planta Baja Muro barandado jardin 2,88 KN/m
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Tierra para jardin 9,00 KN/m?
Ventanal Tipo 1 0,78 KN/m
Ventanal tipo 2 0,95 KN/m
Baranda 1,00 KN/m
Baldosa ceramica 0,36 KN/m?
Carpeta de nivelacion 0,84 KN/m?
Cielo falso para ambientes comunes 0,2 KN/m?
Cielo falso para quirdfanos y laboratorios 0,1 KN/m?
Primera planta Cubierta de policarbonato 0,15 KN/m?
Muro ladrillo ceramico. Tipo 1 5,50 KN/m
Muro ladrillo ceramico. Tipo 2 8,00 KN/m
Muro de redondeo de esquina para quiréfanos 4,35 KN
Ventanal Tipo 1 0,78 KN/m
Ventanal tipo 2 0,95 KN/m
Baranda 1 KN/m?
Baldosa ceramica 0,36 KN/m?
Carpeta de nivelacion 0,84 KN/m?
Cielo falso para ambientes comunes 0,2 KN/m?
Segunda Planta Cielo falso para quiréfanos y laboratorios 0,1 KN/m?
Muro ladrillo cerdmico. Tipo 1 5,50 KN/m
Muro ladrillo cerdmico. Tipo 2 8,00 KN/m
Muro de redondeo de esquina para quiréfanos 4,35 KN
Ventanal Tipo 1 0,78 KN/m
Ventanal tipo 2 0,95 KN/m
Carpeta de nivelacion 0,84 KN/m?
Azotea Pilar para sostener el barandado de muro 20x20 cm. 0,96 KN
Muro ladrillo ceramico. Tipo 4 3,75 KN/m
Muro ladrillo cerdmico. Tipo 6 1,5 KN/m
Carpeta de nivelacion 0,84 KN/m?
Sala de méaquinas Muro ladrillo cerdmico. Tipo 5 3 KN/m
Cubierta Cubierta de sala de maquinas 0,2 KN/m?
Acabado 1,2 KN/m?
Escalera Barandado 1 KN/m?

Fuente: Elaboracion Propia
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e Cargas de uso
Para las cargas que no tienen ninguna observacion, son las cargas minimas indicada por la
NB 1225002. Para las cargas que en la observacion indican VER ANEXO, son cargas que se
estimaron en funcién a cargas brindadas por catdlogos de los fabricantes y calculados
mediante ACI 360, que es la norma recomendada por la NB 1225001 que no es utilizable

para losas apoyadas en el terreno.

Tabla 3.5-2 Cargas de uso utilizadas en la estructura

PLANTAS DESCRIPCION CARGAS (KN/m?) OBS.

Almacén de archivos 4

Bafios

Dpto. De ing. Biomédica

Dep6sitos muy livianos

| W N W

Depositos livianos
Estacionamiento VER ANEXO

Sétano Lavanderia

Morgue

Salas

gl N O O

Sala de Equipos especiales
Talleres destinados al mant. Vehiculos VER ANEXO
Talleres destinados al mant. Estructural VER ANEXO

Vestidores

n
ol

Almacén de material

Barios

Consultorios

Comedor

Cocinas

Cocinetas

Despensas

Depdsitos muy livianos

Planta baja Dep6sitos livianos

Farmacia

Patios

gl O Bl O Wl O N B O] N W b

Pasillos
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Salas

Salidas de emergencia

Shaft

Vestidores

N
()]

Primera planta

Almacén de material

Ambientes de operaciones

Bafios

Cocinetas

Dep6sitos muy livianos

Depositos livianos

Dormitorios

Oficinas

Pasillos

Salas

Salas de equipos especiales

Shaft

Salidas de emergencia

Ol o O N B N N O W N w w

Vestidores

n
ul

Segunda planta

Almacén de material

Ambientes de operaciones

Barios

Cocinetas

Depositos muy livianos

Depositos livianos

Dormitorios

Oficinas

Pasillos

Salas

Salas de equipos especiales

Shaft

Salidas de emergencia

O o O N Bl N N O W N w w >

Vestidores

N
ol

Azotea

Accesible privadamente

w

Cubierta

Inaccesibles

[N

Escalera

Todos los tramos

(¢, ]

Fuente: Elaboracion Propia
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e Cargas dinamicas
A continuacion, se demuestran las cargas a la que esta sometida la estructura por medio de

procedimientos mecanicos.

Tabla 3.5-3 Cargas dinamicas a la que estd sometida la estructura

PLANTA DESCRIPCION CARGA (KN/m?)
Elevador convencional 40
Sala de Maquinas Elevador para camillas 40
Montacargas 40

Fuente: Elaboracién Propia

e Carga accidentales
Tabla 3.5-4 Cargas accidentales a la que esta cometida la estructura

PLANTA DESCRIPCION CARGA (KN)
Sétano Choque de vehiculo 10,75

Fuente: Elaboracién Propia
3.5.2.2. Disefio de losa reticular

Para el disefio y célculo de la losa reticular primeramente se procede a hacer un
predimensionamiento geométrico tomando en cuenta las dimensiones minimas como indica
la NB 1225001.

3.5.2.2.1. Verificacion del forjado reticular
Datos:
'. = 25 Mpa
fy =500 Mpa
KN

YHQAQ = 23,5 ﬁ

Dimension del caseton perdido = 0,6 * 0,6 * 0,35

Los esfuerzos mas criticos de momento, cortante y punzonamiento de la losa se dan en la
siguiente combinacion de cargas:
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U=12D,+161L,
Dimension del pafio:

Figura 3.5-2 Dimension geométrica transversal de la losa reticular

z
: |
P < A 4.4

a9

40
35
4
>N

15 60 15

Fuente: Elaboracién Propia
Verificacion de espesor minimo de losa nervada adoptada
Segun Florentino Regalado Tesoro:
Florentino Regalado Tesoro, expone en su libro que el espesor de la losa puede estimarse

mediante:

L . L
20 T 24

Para una longitud de 7,7 m se tiene:
039m=H=>=032m

Por recomendaciones constructivas es imporante redondear a multiplos de 5 para mejor
trabajabilidad. Ademas; Florentino Regalado Tesoso, en su libro nos brinda otra
recomendacion, que nos indica que para evitar deformaciones ecxesivas, resulta mas éptimo

y econdmico aumentar la altura de los nervios que aumentar la base de los mismos.

Cabe mencionar, que al ser una estructura destinada a la atencién médica, esta sometida mas

cargas en comparacion con otro tipo de estructuras.
Por tanto; se escoje:

H=040m
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Espesor minimo segun la NB 1225001

Figura 3.5-3 Ancho efectivo para vigas con la losa integrada

he <4y
T \ i P Dw + 2y < by + 8 Iy o
- | %

- I L
hrg 7 i Y

W
o
&
=
4/

—» e

Dy bw

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB 1225001

Figura 3.5-4 Dimensiones de la losa reticular y su disposicion de a

‘ 7.575 ‘L 7.500 ‘L 7.355 i

7.625

7.625

Fuente: Elaboracion Propia

Dimenciones de las vigas:
Vigas en lado X = 35*60
Vigas en lado Y = 35* 60
Para vigas centrales:
b+ 2hb < b + 8hf
035m+2+x02m<030m+8x%0,4m
0,75m<3,5m
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Figura 3.5-5 Dimensiones de vigas con su ancho efectivo

70cm

40cm

60cm

20cm

\_17,Scm 35cm 17,5cm
|

Fuente: Elaboracién Propia
Inercia de las secciones:
1 Vigacentra = 0,05376 m*
Inercia de las losas:
I losa,, = 0,04000 m*
I losay,, = 0,04106 m*
I losay,; = 0,04000 m*
I losay, = 0,04160 m*
Determinamos el valor de af:
ap, = 1,344
ap, = 1,309
ap; = 1.344
aps = 1,309

1,344 + 1,309 + 1,344 + 1,309
A = 7 = 1,327

0;2 Safm <2

0,2 <1,327 < 2;CUMPLE!
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Entonces, el espesor minimo sera el mayor de las siguientes opciones:

fy
» (0,8 + 400)

>
™ =36 + 58(ap, — 0,2)
120 mm

h

Calculo de la relacion de luces de la losa:

_7,70m
"~ 750m

= 1,027

El espesor minimo sera:

213,22 mm
120 mm

Bonin 2 {
hpin = 243,13 mm
El espesor adoptado 0,40 m = h ,,;,, ; CUMPLE!
Dimensiones geométricas:
Espesor de la base de la nervadura :
Adoptamos: b = 150 mm
Espaciamiento libre entre nervaduras:
Adoptamos:s = 600 mm
Espesor de la capa de compresiones:

Para encofrados removibles o aligeramientos distintas a arcillas o concreto se elige el mayor:

50 mm
hp >4 1

— % S

12

Adoptamos: hy = 50 mm

Altura de nervaduras:

hnervio < 3'5 * b
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Rpervio < 525 mm
Adoptamos: hyeryio = 350 mm
Calculo de armaduras de la losa nervada (Modulo 1 — Planta (+5,08))

Figura 3.5-6 Dimension del ancho efectivo de la losa

75

40
35
N

15 60 15 60 15

Fuente: Elaboracion Propia

Determinamos el ancho de estudio, que se debe tomar el menor de los valores siguiente para

el ancho del ala sobresaliente a cada lado del alma:
8hs=8%0,05=040m
05s=05%06=03m
Entonces, el ancho efectivo sera:
b,=03m+03m+0,15m

b, =0,75m
3.5.2.2.2. Disefio a flexién

Datos:

Momentos para 1 metro de ancho:
Mux (+) =27,0 KN m

Mux (-) =44,0 KN m

Muy (+) =38,8 KN'm

Muy (-) =47,2KN m
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Figura 3.5-7 Diagrama de momentos en losas

Momentos en direcciéon “X” Momentos en direccion “Y”
AL sl g rd i e | gl
4_%& - T 1 — f
| Tl
4 j\
, ‘;‘
\ \

Fuente: Cypecad — V2018

Momentos ltimos de disefio para 0,75 m de ancho:
Mux (+) = 27,0 KN m * 0,75 = 20,25 KN m

Mux (-) = 44,0 KN m * 0,75 = 33,00 KN m

Muy (+) = 38,8 KN m * 0,75 = 29,10 KN m

Muy (-) =47,2 KN m * 0,75 = 35,40 KN m

Figura 3.5-8 Diagramas de cuantias longitudinales en losas

Cuantia inferior y superior en direccion “X”
ﬁ \JLL_Q%“Q‘-‘;——%UJ )I ﬁ %‘ g | N “}’nﬁb:j =
r ST

0 L —]

\

N\

\E}“
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Cuantia superior e inferior “Y”

|

[

h0.007
e
X\ —

Fuente: Cypecad — V2018

Cuantias para 0,75 m de ancho:

Asx (+) = 1,90 cm? * 0,75 = 142,50 mm?
Asx (-) = 3,05 cm? * 0,75 = 228,00 mm?
Asy (+) = 2,97 cm? * 0,75 = 222,75 mm?

Asy (-) = 3,28 cm? * 0,75 = 246,00 mm?

e Calculo de la armadura positiva de la losa

Datos:

f'c =25 Mpa
fy =500 Mpa
h=40cm
b=75cm
Tmee = 3,50 cm
d =36,50cm

@ =0,9 (Flexion)

73




Momentos Ultimos de disefio méaximos:

Mux (+) = 20,25 KN m

Muy (+) = 29,10 KN m

Cuantias resultantes de los momentos altimos:
Asx (+) = 142,50 mm?

Asy (+) = 222,75 mm?

Para momento positivo X

Calculo del bloque de compresiones:

g1 1 2xMu
= * —_ —_
@ @ 0,85 fc*bxd?

a=0,00389m = 3,89mm
Célculo del area de acero necesaria:

0,85 * f’c* bx* a
ASTL@C - fy

ASpee = 123,99 mm?

Para momento positivo Y

Caélculo del blogue de compresiones:

g1 1 2*Mu
=d * — —
@ @*085x*fcxbxd?

a = 0,00560m = 5,60 mm
Célculo del area de acero necesaria:

0,85 = f’c* bx* a
ASTLBC - fy
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As, .. = 178,50 mm?

Célculo armadura minima a flexion:

Donde el area geométrica de la losa es:

Ay = 90000 mm?

fy=500 Mpa
0,0018 = 420
Asmin = fy
0,0014 4,
136,08 mm?
As, . =170
Smin = {126,00 mm?

Tabla 3.5-5 Resumen de comparacion de armadura longitudinal positiva en losa

Resumen de armaduras (+)
Momentos As nec As min @ usados As adop Cumplimiento
mm? mm? mm?
MX (+) 123,99 136,08 2010 157,08 Cumple
My (+) 178,50 136,08 2012 226,2 Cumple

Fuente: Elaboracion Propia

e Calculo de la armadura Negativa de la losa

Datos:

f'c =25 Mpa
fy =500 Mpa
h=40cm
b=15cm
Tmee = 3,50 cm
d =36,50cm

@ =0,9 (Flexion)
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Momentos negativos Ultimos maximos de disefio:
Mx (-) = 33,00 KN m

My (-) = 35,40 KN m

Cuantia de momentos ultimos negativos:

Asx (-) = 228,00 mm?

Asy (-) = 246,00 mm?

Para momento Negativo X

Calculo del bloque de compresiones:

g1 1 2* Mu
= * —_ —_
4 O 0,85 [, b *d?

a=0,03301m = 33,01 mm
Célculo del area de acero necesaria;

0,85 * f’c* bx* a
ASTL@C - fy

ASpee = 210,44 mm?

Para momento Negativo Y

Caélculo del blogue de compresiones:

g1 1 2*Mu
=d * — —
@ @ *0,85% f'.xb=*d?

a = 0,03555m = 35,55 mm
Célculo del area de acero necesaria:

0,85 = f’c* bx* a
ASTLBC - fy
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As, .. = 258,19 mm?

Tabla 3.5-6 Resumen de comparacion de armadura longitudinal negativa de la losa

Resumen de armaduras (-)
Momentos As nec As min @ usados As adop Cumplimiento
mm? mm? mm?

Mx (-) 210,44 136,08 2012 226,2 Cumple

My (-) 258,19 136,08 3012 339,29 Cumple
Fuente: Elaboracién Propia

3.5.2.2.3. Disefio a cortante
Datos:

@ = 0,75 (Cortante)

Cortantes mas desfavorables cerca del pilar a lo que esta sometida la losa para 1 metro de

ancho.

Figura 3.5-9 Diagrama de cortantes en la losa

Cortante en direccién “X”’ Cortante en direccion “Y”

{

)

Fuente: Cypecad — V2018

Cortante ultima méaxima para 0,75 m de ancho:

Vux = 21,8 KN * 0,75 m = 16,35 KN
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Vuy = 26,1 KN * 0,75 m = 19,50 KN

Cortante a una distancia d cuando varia linealmente, como no es el caso adoptamos:

Vumax = 19,50 KN

Célculo del cortante resistido por el hormigon:

NP

Veum = 45,62 KN
BVe>Vu

34,22 KN > 19,50 KN ; (No es necesario el uso de estribos en la losa)

e Verificamos el uso del abaco

Momentos mas desfavorables a lo que estad sometida la losa cerca del pilar para 1 metro de

ancho:

Figura 3.5-10 Diagrama de momentos cerca de la esquina de la losa

Momentos en direccion “X” Momentos en direccion “Y”

I L ] i
! 808

1) 4@ 36 a@ﬁzrr [ k=

7

T
I
|

e

Fuente: Cypecad — V2018

Momentos para el ancho de estudio de 0,75 m:
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Mx (+) =40,2 KN m*0,75=30,15 KN m

Mx (-) = 61,8 KN m* 0,75 = 46,35 KN m

My (+) = 49,1 KN m * 0,75 = 36,83 KN m

My (-) = 90,10 KN m* 0,75 = 67,58 KN m

Figura 3.5-11 Cuantia de armadura longitudinal cerca de la esquina de la losa

Cuantia inferior y superior en direccion “Y”

A=l Gl
(- 1=
7 ;"_20/ 2 —\ ,«
1T =
e Cop— ooo—t—rx_,_::j b=
3 w0 § — 09!7_/ L
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0

Fuente: Cypecad — V2018
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Cuantias para un ancho de 0,75 m:

Asx (+) = 2,72 cm? * 0,75 = 204,00 mm?
Asx (-) =5.00 cm? * 0,75 = 374,25 mm?

Asy (+) = 3,53 cm? * 0,75 = 264,75 mm?
Asy (-) = 6,85 cm? * 0,75 = 513,00 mm?

Figura 3.5-12 Diagrama de cortantes cerca de la esquina de la losa
Cortante en direcciéon “X” Cortante en direccion “Y”

.

-2 ;_.i_i_l':_,_ﬂ

S

Fuente: Cypecad — V2018

Cortante para 0,75 m de ancho:

Vux = 70,5 KN * 0,75 m = 52,88 KN

Vuy =117,9 KN * 0,75 m = 88,43 KN

Abaco para momento

Caélculo del momento limite capaz de resistir la losa

Donde:



Xiim = 136,88 mm

Célculo del bloque de compresiones limite para la losa casetonada:
Yiim = 0,85 * X
Yiim = 116,35 mm

Entonces:

ylzim)

My = 0 085 f'c b Yy (d —
My = 102,54 KN m
El momento méximo negativo a la que esta sometida la losa para un ancho de 0,75m es:
Mo (=) = 67,58 KN m
My 2 Mmax
102,41 KN m = 67,58 KN m ; (No requiere abaco para momento)

Abaco para punzonamiento

Célculo del cortante resistido por el hormigon:

A !
Vlim:%bd

Viim = 45,63 KN
Viim 2 Vinax
45,7 KN > 88,43 KN; (Requiere abaco)
Comprobacion con abaco:

d = 365 mm

NI

6bd

Viim =

Vim = 228,13 KN
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Vlim = Vmax
228,13 KN > 88,43 kn; CUMPLE!

Se verificara si necesita armadura de corte en la transicion de los nervios con el abaco.

3.5.2.2.4. Disefio del abaco

Calculo de la armadura negativa del baco
Datos:

Mx (-) = 46,35 KN m

My (-) = 67,58 KN m

Asx (-) = 564,7 mm?

Asy (-) = 488,3 mm?

f'c = 25 Mpa

fy =500 Mpa
h=40cm

b=75cm

Tmee = 3,50 cm

d =3650cm

@ =0,9 (Flexion)

Para momento negativo X

Caélculo del blogue de compresiones:

g1 1 2* Mu

= * — —

a @ *0,85% f'.xbx*d?
a = 0,00896 m =896 mm
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Calculo del area de acero necesaria:

0,85 * f’c* b+ a
Asnec = fy

ASpec = 285,60 mm?

Para momento negativo Y

Calculo del bloque de compresiones:

g1 1 2*Mu
= * - -
¢ 00,85+ f, +b *d?

a=0,01314m = 13,15mm
Célculo del area de acero necesaria:

0,85 * f’c* bx* a
ASpec = fy

ASpec = 419,16 mm?

Se debe tomar en cuenta para evitar un sobre dimensionamiento la armadura de retraccion y

temperatura que se dispone en la losa y minimamente se adopta un @ 6 c/25.

Tabla 3.5-7 Resumen de armaduras en abacos

Resumen de armaduras dbacos
Momentos As nec As min @ usados As adop Cumplimiento
mm? mm? mm?
Mx (-) 285,60 136,08 4012 452,40 Cumple
My (-) 419,16 136,08 2016 486,94 Cumple

Fuente: Elaboracion Propia
Comprobacién de cortante en el abaco
@ = 0,75 (Cortante)

Cortantes para 1 metro de ancho:
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Vux = 135,1 KN

Vuy = 87,3 KN

Cortante maxima en el abaco para una distancia d para 0,75 m:
Vumax = 63,08 kn

Calculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigén:

AT,

6

Vclim = bd

Veym = 228,13 KN
0,50V, =8555KN
050V, >Vu
85,55 KN > 63,08 KN ; (No es necesario el uso de estribos en el abaco)
Comprobacién de cortante en losa en el final del abaco

Figura 3.5-13 Diagrama de cortantes a la salida del abaco

Cortante en direccién “X” Cortante en direccion “Y”

S T 1 A

Fuente: Cypecad — V2018

84



Distancias entre abacos = 4,15 m

Cortantes para 1 metro de ancho:

Vux = 51,5 KN

Vuy = 53,00 KN

Cortante maxima de la losa a una distancia d para 0,75 m:
Vimay = 39,51 KN

Calculo del esfuerzo cortante que resiste el hormigon:

A/’
Vclimz 6fcbd

Vcim = 45,63 KN
050V, =17,11KN
Vu>0V
39,51 KN > 34,22 KN ; (Disponer armadura de corte)

Célculo de refuerzo de acero:

|4 Vu |4

s=—=Vc
@

Vs =7,05KN

Caélculo de armadura y espaciamiento de la armadura transversal de cortante:

Av d
Vs = fy
S
Av
— = 0,046
S

Espaciamiento maximo para armaduras de cortante:

Jfbd
T = 91,25 KN
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Entonces:

JFebd
LN

Vs

d
<] =1825mm

Smax =) 2
600 mm
Smax < 182,5mm
Adoptamos un espaciamiento s = 150 mm
Armadura a cortante:
Av =0,046 % s
Av = 6,9 mm?

Armadura transversal minima;:

(Jf' ' bs
1f6cf— = 16,74 mm?
Avmin > 4 byt
S
IKO’35_ = 18,75 mm?
fyt

Entonces:

Av nec = 18,75 mm?
Si el @ de barra transversal es de 6 mm
Area de 2 @ 6 = 56,54 mm?

Asge = As,
56,54 mm? > 18,75 mm? ; CUMPLE!

Adoptamos; ® 6 ¢/15

Célculo de armadura de reparto (retraccion y temperatura)

Si; fy =500 Mpa
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00018+420
Pmin = fy o
0,0014
prim = 0,00151

Entonces:

P=h+d
As = 0,00151 * 1000 mm = 50 mm
Ay =755 mm?/m
Siel @ de barra es de 6 mm
Area de @ 6 = 28,27 mm?

Espaciamiento:

_ AS@6
5= As
s=037m

Espaciamiento maximo entre armaduras longitudinales:

S {5 h= 250mm
max — 450 mm

Smax < 250 mm

Adoptamos; ® 6 ¢/25

3.5.2.25. Verificacion de flecha
Datos:
Lmayor =7,65 m
Lmenor = 7,38 M

Flecha en la losa = 5,7 mm
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Figura 3.5-14 Deflexion méxima de la losa

Fuente: Cypecad — V2018

Deflexiones permitidas segun la norma:

factiva < m y ﬁrotal < m

Verificacion de flecha activa:
factiva S 15,38 mm

Segun memoria de célculo de CYPECAD indica que para la flecha activa se debe multiplicar
por 1,75 la flecha instantanea, y a su vez para obtener la flecha instantanea debe multiplicarse

por 1,25 la flecha obtenida por el programa.
12,47 mm < 15,38 mm ; CUMPLE!
Verificacion de flecha total:
frotar < 30,75 mm

Segun memoria de célculo de CYPECAD indica que para la flecha total es la suma de la

flecha instantanea mas la flecha diferida, y ambas flechas son aproximadamente iguales.
Y de la misma manera indica que debe multiplicarse por 2,5 la flecha instantanea.
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17,81 mm < 30,75 mm ; CUMPLE!

Figura 3.5-15 Esquema de armado de losa nervada

75cm
Armadura de reparto @6 ¢/20
[ Wl A
) T P T ) 4
Kl
Mmadura longitudinal 3@12 Armadura transversal 206 c/15
. g £
4 4 8 =
[sr]

Casetén perdido Casetdn perdido

Mmadura longitudinal 2&12 60cm 15em

@6 c/20 Armadura de reparto

100cm

100cm

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.2.3.  Disefio estructural de viga
Disefio de viga simplemente armada (Modulo 1, Pértico 10, Planta baja, V-34)

Datos:
f'c =25 Mpa
fy =500 Mpa

h=60cm
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b=35cm

T

yeo = 20mm

Los esfuerzos mas criticos de momento, cortante y torsion de la viga se dan en la siguiente

combinacion de cargas:
U=12D,+161Ly,
Considerando una armadura longitudinal de ® 16 mm y armadura transversal de ® 8 mm.
Tmec = 36 mm
d =5650cm
3.5.2.3.1 Disefio a flexion

Figura 3.5-16 Diagrama de envolventes de momentos de la viga

-344,18 KN'm

Fuente: Cypecad — V2018

Disefio para momento positivo maximo
Datos:

Momento ultimo positivo:

Mu = 136,13 KN m

Acero dispuesto en la viga:

Areade 3 ® 16 = 603,18 mm?

90



Canto util de la viga:

d =566 mm

@ =0,9 (Flexion)

Se disefia como viga simplemente armada:

Calculo del bloque de compresiones:

g1 1 2*Mu
= E3 —_— —_—
¢ 00,85 [, % b * d?

a=0,03722m = 37,22 mm
Célculo del area de acero necesaria:

085 f' *x bxa
ASpec = fy

ASpec = 553,65 mm?

Célculo armadura minima a flexion:

i

4y

Asmin =

ASpin = 494,38 mm?

1,4
Asmin = 319 d

ASpin = 553,7 mm?
Entonces:
As,.. = 553,7 mm?
ASplong = ASnec

603,18 mm? > 553,7 mm? ; CUMPLE!
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Verificacion de espaciamiento
Siel @ de barra es de 16 mm
Célculo del espaciamiento de armaduras longitudinales:

= b — 21, — N2 barras * ﬂlong — N@barras * @pqns

N2 barras — 1
s =125,0 mm
Espaciamiento minimo entre armaduras longitudinales:

dp
Smin = { 25mm
1,33 TMag

16 mm
Smin = { 25mm
19,95 mm

Espaciamiento maximo entre armaduras longitudinales:

( 280
380
T
Smax —
300

—25Cc
280
fs

{249,20 mm
max = 252,00 mm

Limitaciones de espaciamiento:
Smin = 25 mm
Smax = 249,20 mm
Entonces:
Smax > Scalculado 2 Smin

249,2mm = 125mm = 25 mm ; CUMPLE!

Célculo de armadura méxima a flexion:
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A <3 b d 0,85 I
Smax—7 ) ,81 fy

ASpax < 3061,59 mm?
Verificacion de momento
@ Mn = Mu

Célculo del bloque de compresiones real:

ASyeqr = N2 barras * ASpiong
ASyeq = 603,18 mm?

a _ Asreal * fy
real — 0,85 * b *f,c

Areqr = 40,55 mm

Célculo del momento nominal:

ar;al)

Mn = f, * Asreq * (d
Mn = 164,28 KN'm
Entonces:
@ Mn = Mu
147,85 KN m > 136,13 KN m ; CUMPLE!
Verificacion de fluencia
Deformacién maxima del concreto éc = 0,003

Deformacion maxima del acero &; 1, = 0,005

Profundidad del eje neutro:
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Donde:
ﬁl = 0,85
c= 47,71 mm

Deformacién del acero:

d—rc 565 mm — 47,71 mm
Etz( )* C=<

4771 mm ) * 0,003 = 0,033

c
$¢ =2 $tlim
0,033 = 0,005 ;CUMPLE!
Verificacion de equilibrio
Fuerza del refuerzo a traccion:
T=Asf,
T =301,59 KN
Fuerza del hormigon en compresion:
Cc=085f'.ab
Cc =301,59 KN
Cc=T
T = Cc;CUMPLE!"existe equilibrio"
Disefio para momento negativo maximo
Datos:
Momento Gltimo negativo:
Mu = 344,18 KN m
Acero a compresion dispuesto en la viga:

Areade 3 @ 16 = 603,18 mm2
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Canto (til de la viga de armadura a compresion:
d =565 mm

Acero a traccion dispuesto en la viga:

Area de 5 ® 20 = 1570,8 mm2

Canto util de la viga de armadura a traccion:

d =564 mm

@ =0,9 (Flexion)

@ = 0,65 (Aplastamiento)

Calculo del bloque de compresiones:

g1 1 2*Mu
= * —_ —_
4 O 0,85 [, b *d?

a=0,10004m = 100,04 mm
Célculo del area de acero necesaria:

0,85 * f’c* bx* a

ASpec Fy

Aspec = 1488,1 mm?
Calculo armadura minima a flexion:
La misma calculada para momento positivo:

Aspin = 553,7 mm?
Entonces:

As, .. = 1488,1 mm?

ASplong = ASnec

1570,8 mm? > 1488,1 mm? ; CUMPLE!
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Verificacion de espaciamiento:
Siel ®@ de barra es de 20 mm
Célculo del espaciamiento:

= b — 21, — N2 barras * ﬂlong — N@barras * @pqns

N2 barras — 1
s = 49,5mm
Espaciamiento minimo entre armaduras longitudinales:

dp
Smin = { 25mm
1,33 TMag

16 mm
Smin = { 25mm
19,95 mm

Espaciamiento maximo entre armaduras longitudinales:

( 280
380
T
Smax —
300

—25Cc
280
fs

{249,20 mm
max = 252,00 mm

Limitaciones de espaciamiento:

Smin = 25mm Y Spax < 249,20 mm

Entonces:

Smax = Scalculado = Smin
2492 mm = 49,5mm > 25 mm ; CUMPLE!

Célculo de armadura méxima:

3 f'.
Asmax < 7 bd 0,85 ,81 ?
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ASpq < 3056,18 mm?
Verificacion de momento:
Célculo del bloque de compresiones real:
ASyeqr = N2 barras * ASpiong

ASyeq = 1570,8 mm?

Entonces:

a _ Asreal * fy - Aslreal * f’s
real — 0,85 % b *flc

. a—pd’
fS—ECEs< " >

Reemplazando tenemos:

f = ks (1 0,85 f'cpd >

B ASreal * fi/ - AS,real * f,s
f's = 646,84 Mpa
Areqr = 53,14 mm

Calculo del momento nominal:
0 Mn =0 4s fy (d - %) +04s'fs'(d ~d)
@ Mn = 514,05 KNm
Entonces:
@ Mn = Mu

514,05 KN m = 344,18 KN m ; CUMPLE!

Verificacion de fluencia:

£c=0,003 y &y = 0,005
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Profundidad del eje neutro:

a
A
Donde:
p1 = 0,85
c= 62,52mm

Deformacién del acero:

d—c 564 mm — 62,52 mm
ftz( >>|< =<

c 62,52 mm

$¢ = $tlim
0,024 = 0,005 ; CUMPLE!
Verificacion de equilibrio:
Fuerza del refuerzo a traccion:
T=Asf,
T =7854KN
Fuerza del hormigon en compresion:
Cc=085f"cab+As req *f'
Cc =7854KN

T =Cc;CUMPLE!

3.5.2.3.2. Disefio a corte
Datos:
f'c =25 Mpa
fy =420 Mpa
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d = 664 mm
L=735m
Nu=0KN

Figura 3.5-17 Diagrama de envolventes de cortantes de la viga

vel- - e e e ST e +-J-

Fuente: Cypecad — V2018
Célculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigon:

NG

6bd

Veiim =

Ve =164,5 KN
Disefio del refuerzo cortante:
@ = 0,75 (Cortante)

Vu = 222,82 KN Valor obtenido del diagrama de envolventes de cortantes a una distancia d

del apoyo mas critico.
BVe=Vu
123,37 KN = 222,82 KN ; NO CUMPLE (Necesita armadura de refuerzo)

Célculo de refuerzo de acero necesario:
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Vs =——-Vc
[

Vs = 173,72 KN

Célculo de armadura y espaciamiento de la armadura transversal de cortante:

Av d
Vs = fy
S
Av
— =0,733
S

Espaciamiento maximo para armaduras de cortante:

JF.bd
T =3290KN

Entonces:

<) 5=1282,0mm

Smax =3 2
600 mm

Smax < 282 mm
Adoptamos; s = 50 mm
Siel @ de barra transversal es de 6 mm
Area de 2 @ 6 = 56,54 mm?

Armadura a cortante:

Av =10,733 s
Av = 36,65 mm?

Armadura transversal minima:
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(Vfcbs

Avmin = 4 16 E - 130z m

| bs 2

kO'BSE = 14,58 mm
Entonces:

Av nec = 36,65 mm?
Asge = As,
56,54 mm? > 36,65 mm? ; CUMPLE!
3.5.2.3.3. Disefio de refuerzo de torsion

Datos:
f'c = 25 Mpa
fy =420 Mpa
d = 664 mm
L=735m
Nu=0KN

Acp = 189336 mm?
P., = 1876 mm?

Figura 3.5-18 Diagrama de torsion de la viga

Mt - - - B3ZKNm i
g [2.48 kNl g

Fuente: Cypecad — V2018
@Tth = Tu
@ =0,75 (Tosion)

Tu = 0,34 KN m. Valor del diagrama de envolventes de torsién para una distancia d.
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T Ko

12 P,

Tth

Tth =657KNm
@ Tth>Tu

493 KNm = 2,48 KN m (La torsion se desprecia)

3.5.2.3.4. Armadura de montaje

Es la armadura que se usa para el montaje de estribos donde la NB 1225001 indica que en

vigas que estén sometidas a torsion no deben estar separadas por mas de 300 mm.

Figura 3.5-19 Esquema de armado de la viga simplemente armada

i
f i
| |
‘ 3310 L=550 —
I ee— 20— -"‘I;L .
| 5@20 L=300 3 3
o i
V34
| I—-—t—-‘_
T T
[ !
[ Ll
@ 2x(1810) A. Piel L=820 !
| |
&l 3016 L=850 -
| T
| |
| |
| |
| . 30xle@6CS | 28x1606 c/15 L 0xte@6es )
| 1 o
L ¥ o
L L] w0

Fuente: Cypecad — V2018
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3.5.2.4. Disefio de columna

Columna 11, Mddulo 4 (+1,00;+5,08)
Datos:

Lu=4,08m

h=060m

b=0,60m

Toeo = 0,02 m

Ec =19366,48 Mpa

Los esfuerzos mas criticos de momento, cortante y carga axial de la columna se dan en la

siguiente combinacion de cargas:
U=12D,+16L,
Verificacion de esbeltez

(ET) (Colunas que concurrenen A)

Y, =
> (E I) (Vigas que concurrenen A)
(ET) (Colunas que concurren en B)
Vg =

» ( ) (Vigas que concurren en B)

Figura 3.5-20 Representacion gréafica de los elementos que concurren en la columna

Fuente: Elaboracién Alvaro Duran
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Tabla 3.5-8 Caracteristicas de los elementos que concurren en la columna

Elemento Longitud B H IX ly
m m m *1076 m* *1076 m*
Columnal 4,08 0,6 0,6 10800 10800
Columna 2 4,08 0,6 0,6 10800 10800
Columna 3 6,5 0,65 0,65 14875,52 14875,52
Viga 1 x 7,5 0,3 0,6 5400 1350
Viga 2 x 7,3 0,3 0,6 5400 1350
Viga 3 x 7,5 0,3 0,6 5400 1350
Viga 4 x 7,3 0,3 0,6 5400 1350
Vigaly 7,35 0,3 0,6 5400 1350
Viga2y 7,5 0,3 0,6 5400 1350
Viga3y 7,375 0,3 0,6 5400 1350
Vigady 7,475 0,3 0,6 5400 1350
Fuente: Elaboracion Propia
Direccion X
vY,=3,627 y ¥Yp=23,381
Direccion Y

Figura 3.5-21 Factor de longitud efectiva para la columna

W, =3,639 y ¥, =339

Ya

500 X:

100 —

50—

k

T 10

30—

a) Marc

U9

[T 4

[T T TTTTITT TTTTT

—— 035 —

cos riostrados

5

50.0
10.0

50
30

IS

10
09
08
0.7
0.6

05
04

Fuente: Disefio de concreto reforzado — Jack McCoormac
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Kx= 0,91
Ky= 0,92

Figura 3.5-22 Esfuerzos de la combinacion de carga més desfavorable de la columna

Fuente: Cypecad — V2018

Verificacién de portico desplazable o indesplazable
Un entre piso puede considerarse indesplazable si:

_ZPuA
" Vuslc

< 0,05

> Pu=3697,37 KN
Vus = 23,53 KN

Lc =4080 mm

A =0,8 mm

3697,37 kn * 0,8 mm
= < 0,05
23,53 kn * 4080 mm

0,03 < 0,05; (El portico es indesplazable)
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Para el eje X:
Pu = 3697,37 KN
Mu =1,91 KN m

klu
- < 22 (se desprecia los efectos de esbeltez)

21,43 < 22 ;CUMPLE! (columna corta)
Paraeleje Y:
Pu = 3697,37 KN
Mu =42,93 KN m

klu ]
— < 22 (se desprecia los efectos de esbeltez)

21,67 < 22 ; CUMPLE! (columna corta)
Disefio del acero de refuerzo
Calculo de area de acero minima:
ASpm = 0,006 Ag
ASpin = 2160 mm?
Calculo de area de acero maxima:
ASpmax < 0,08 Ag
ASpax < 28800 mm?
Armado de la seccion
Refuerzo longitudinal de la seccion 12 ® 20 mm
Area de 12 @ 20 = 3769,92 mm?
Limitaciones de area de acero:

Asmin < Aslong < Asmax
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2160 mm? < 3769,92 mm? < 28800 mm? ; CUMPLE!
La recomendacion es que se use una cuantia menor al 3% para asegurar la ductilidad de la

columna.

_ A5 0,03
p_Ag—’

1,05 % < 3 % ; (Se cumple con la recomendacion)
Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccion:
® del estribo =6 mm
1,5 dnax

> 40 mm
1,33 TMax,,

Smin

24 mm
=>1{ 40mm
19,95 mm

Smin

Smin = 40 mm

b —2rmec — 2@, — Nbarras * ®yp

S =
cal Nbarras — 1

Sear = 156 mm
Scal = Smin
156 mm = 40 mm ; CUMPLE!
Disefio por diagrama de interaccion de la columna

Datos:
Bl = 0,85
fy =500 Mpa

h =600mm

b =600mm
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Tgeo = 20 mm
As = 3769,92 mm?
Ag = 360000 mm?
@ =0,9 (Flexion)
@ = 0,75 (Aplastamiento)
Calculo del punto concéntrico Pn (Compresion pura)
@ = factor de minoracion de aplastamiento
@ Pnpg = 00,8 (0,85 f'c (Ag — As) + As fy)
@ Pngqr = 4916,52 KN
Calculo del punto concéntrico Pnt (Traccion pura)
@ = factor de minoracion de traccion
@Pnt=0As*fy

@ Pnt = 1696,46 KN
Célculo del punto concéntrico de carga balanceada
Célculo del bloque de compresiones:

a = 0,85c¢,

0,003
Cp =

- fy
0,003 + £

Entonces:
¢, = 307,64 mm
a= 261,49 mm

Célculo de deformacidn unitaria del acero en cada fila de armado:
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Figura 3.5-23 Esfuerzos del hormigon y esfuerzos en cada fila del acero

0.003 !0.85f'c
—_ | (X1 2 -
$ &2 // . Astfss
Yo! ¢ ~Agatso
: / S A
S S 1O | DS | I . . | (- A

‘_“ PO

- N.
C.P. / -
Asa dy €4 L Agafsa
As; d{ / Es4 ’As4fs4 .

b —»

<

Fuente: Disefio en concreto armado — Roberto Morales

Donde:
d, =36mm
d, =212 mm
d; = 388 mm
d, = 564 mm
0003 _ it ; & = 0,00265
307,64 307,64 —d,’ =0,
0003 _ &2 : &, =0,00093
307,64 307,64 —d,’ $2=0,
0003 _ & ; & = —0,00078
307,64 307,64 —ds;’ ¢ =0,
0,003
4 £, = —0,00250

307,64 307,64 —d,’
Célculo de esfuerzos en la fila de barras:
fs, = & Es = 0,00264 * 200000 = 530 Mpa
fs, = & Es = 0,00135 * 200000 = 186 Mpa
fs3; =& Es =—0,00007 x 200000 = —156 Mpa
fs, =&, Es = —0,00250 * 200000 = —500 Mpa
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Calculo de fuerzas en cada fila de barras:

* 1256,64 mm? = 666,02 KN

= A =
fi=fs1 4s; 530mmz

* 628,32 mm? = 116,87 KN

= As, = 186
f2 = fs; As, mm2

f3s = fs3 As; = —156 * 628,32 mm? = —98,02 KN

mm?

fo = fs4 As, = =500 * 1256,64 mm? = —628,32 KN

mm?
Célculo de la fuerza de compresion del concreto:
Cc, =085f'cab
Cc, = 3334,00 KN
Célculo de carga axial nominal balanceada:
Py = Cep + Xf;
P,, = 3390,55 KN
Calculo de carga axial nominal balanceada afectada por el factor de minoracion @:
@P,, = @Ccy + Y.0f;
@P,, = 2167,10 KN

Célculo del momento nominal balanceado:

h a h
Mn,, = Cey (E_E>+Zﬁ(i_d‘>
Mn, = 671,80 KNm

Célculo del momento nominal balanceado afectado por el factor de minoracion @:

OMn,, = BCc, (g _ %) + 05 f (g - dl-)
@Mn,, = 419,90 KN m
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Calculo de un punto en la zona de falla fragil

c > cp ; Entonces:c = 411,765 mm
Calculo del bloque de compresiones:
a = 0,85¢,
a =350mm

Determino deformacion unitaria del acero en cada fila de armado:

0003 _ il ; & = 0,00274
411,765 411,765 —d,’ =0,
0003 _ 2 . & = 0,00146
411,765 411,765 —d,’ %~
0005 _ 3 : &, =0,00017
411,765 ~ 411,765 —d3’ >3~
0,003
4 &, =—0,00111

411,765 411,765 — d,’
Calculo de esfuerzos en la fila de barras:
fs, = & Es = 0,00274 * 200000 = 548 Mpa
fs, = &, Es = 0,00146 * 200000 = 292 Mpa
fs3 =& Es = 0,00017 * 200000 = 34 Mpa

fsy =& Es = —0,00111 x 200000 = —222 Mpa

Célculo de fuerzas en fila de barras:

fl =f51 ASl = 54’8

v S 1256,64 mm? = 688,64 KN

fz :fSZ ASZ = 292

vy S 628,32 mm? = 183,47 KN

f3 = fs3 As3; =34

N
5 * 628,32 mm? = 21,36 KN
mm

111



fo = fsy As, = —222 «1256,64 mm? = —278,97 KN

mm?
Célculo de la fuerza de compresion:
Cc, =085f'cab
Ccp, = 4462,5 KN
Célculo de carga axial nominal balanceada:
Pyp = Cop + Xfi
P,, = 5077 KN
Célculo de carga axial nominal balanceada afectada por el factor de minoracion @:
@P,, = @Ccy + Y. 0f;
@P,, = 3230,31 KN

Célculo del momento nominal balanceado:

h a h
Mn, = Cey (z—§)+2ﬁ(§‘df)
Mn, = 710,39 KNm

Calculo del momento nominal balanceado afectado por el factor de minoracion @:

h a

oM, = 0Cay (5 —5) + B3 £, (g - d,)
@Mn, = 453,35 KN m
Célculo de un punto en la zona de falla ductil
c <cp; Entonces:c = 176,47 mm
Calculo del blogue de compresiones:
a = 0,85c¢,

a=150mm
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Calculo de deformacion unitaria del acero en cada fila de armado:

0003 _ 4 . & =0,00239
176,47 ~ 176,47 —d,’ =0,

0003 _ &2 . & = —0,00060
176,47 ~ 176,47 —d,’ $2= -0,
0003 _ 3 ; & = —0,00360
176,47 ~ 176,47 —d,’ ¢ =0,
0,003

4 ; & = —0,00659

17647 17647 —d,
Calculo de esfuerzos en la fila de barras:
fs, =& Es =0,00239 x 200000 = 478 Mpa
fs, =&, Es = —0,00060 * 200000 = —120 Mpa
fss =& Es = —0,00360 * 200000 = —720 Mpa
fs, =&, Es = —0,00659 * 200000 = —1318 Mpa

Célculo de fuerzas en fila de barras:

* 1256,64 mm? = 600,67 KN

= As; =478
fi = fs1 45, mm2

* 628,32 mm? = —75,4 KN

= As, = —120
f2 = fs2 As, mm2

= fs3 As; = =720 * 628,32 mm? = —452,39 KN
fs = fs3 As3

mm?2

fa = fs4 As, = —1318 * 1256,64 mm? = —1656,25 KN

mm?
Caélculo de la fuerza de compresion:

Cc, =085f'cab
Cc, = 1912,5 KN

Calculo de carga axial nominal balanceada:
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Pup = Ccp + Xf;
P,, = 329,13 KN
Célculo de carga axial nominal balanceada afectada por el factor de minoracién @:
@P,, = @Ccy + Y.0f;
@P,, = —332,08 KN

Calculo del momento nominal balanceado:

h a h
My = Ce (3-3) + 2 (5~ )
Mn, = 406,22 KNm

Célculo del momento nominal balanceado afectado por el factor de minoracioén @:

h a

@Mn, = 0Cc, (2 2) + 0¥ f; (g— dl-)

@Mn, = 221,83 KNm

Figura 3.5-24 Diagrama de interaccion de columna estudiada

Combinacion de carga critica en la columna

10000
8000
6000
o
= 4000 o
=
[+
o 2000 =
2
©
O 0
0 200 400 600 800
-2000
-4000
Momento: M
—8—Pn- Mn —0— JOPn-ZMn
(balanciado) Pn min-Mn min Pu-Mu X
—&— Pu-Mu Y —0— 0,8Pnmax-0,8Mnmax

Fuente: Elaboracion Propia
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Diagramando el esfuerzo combinado més desfavorable al que est4 sometida la columna se
observa que se encuentra dentro del diagrama, por lo cual se concluye que el disefio es 6ptimo

y resistird las cargas a la que esta sometida.

3.5.24.1. Disefio a cortante
Vu = 23,75 KN
fy = 420 Mpa

Nu = 3754,73 KN
@ = 0,75 (Cortante)

Calculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigon:

Vc

=’1‘/6]TC(1+ Nu )bd

14 Ag

Ve =492,09 KN

Ve <0292 Fc b |14 222N
c <0, f'c g

Ve < 984,38 KN

Verificacion de necesidad de refuerzo:
050Vc=Vu
184,53 KN = 23,75 KN ; (Requiere armadura de montaje)
Espaciamiento minimo de armadura:

dy
Smin = { 40 mm
1,33 TMag

>

Smin =91 40mm

{ 20 mm
19,95 mm
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Smin = 40 mm

Espaciamiento maximo para armadura de cortante:

[T bd

3 = 564,0 KN

Entonces:

Smax <12 = 282 mm

600 mm

Smax < 282 mm

Adoptamos; ® 6 c/25

3.5.2.4.2. Esquema de armado

Figura 3.5-25 Esquema de armado de la columna

‘ ¢ . —— 1 4@220mm Asl
<
“ 4 300n880mmM ” . 9
21 B q L, L 2020mm As2
4 4 g 4
g a4 " 600mm
- s .. 4] 2@20mm As3
<
<
2} 4 4 < A
4 P 4l 4@20mm As4
< A
g 4 "
250mm @6 mm
A <
s 4

Fuente: Elaboracion Propia
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3.5.2.5.  Disefio estructural de muro (ver capitulo 4)
3.5.3. Disefo de estructuras complementarias
3.5.3.1.  Disefio de escalera

En el proyecto existe escaleras con diferentes geometrias, para la comprobacion se utilizara

escalera principal ubicada en el médulo 2, que nace en la cota +1,00 y termina en +5,08 m.
Datos:

Huella =28 cm

Contrahuella =17 cm

Ambito o Amplitud = 180 cm

Primer tramo

Longitud del descanso = 178 cm

Longitud de peldafios = 308 cm

Luz de escalera = 4,86 m

Figura 3.5-26 Dimensiones geométricas de escalera, vista en planta

180 180

20

130

336

Fuente: Cypecad — V2018
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Célculo del espesor de la losa de la escalera:

L L
—2t=—
20 25
0,243m >t = 0,194 ; Adoptamost = 0,2m

Figura 3.5-27 llustracién del espesor de losa equivalente de la escalera

(espesor de iosa de escalera equivalente)

I— t (espesor de losa escalera)

Fuente: Hormigon Armado — Angel Chuari Martinez

Calculo del espesor de losa equivalente:

€= (% + cost(a))

Donde:
CH
{1
H
R (CH)
a=tan H
= tan~?! (17 Cm) = 31,264°
@ =tan 28cm/) T
Entonces:

(17 20
e =

27 cos(31,2649)> =319cm

Adoptamos; e = 32 cm
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Tabla 3.5-9 Resumen de cargas consideradas en el disefio de la escalera

CARGAS Q superficial Q lineal Mayoradas
KN/m2 KN/m KN/m
< Peso propio 9.4 16,92 20,30
<§( Carga muerta Barandas 0,13 0,26
« Piso terminado 1,33 2,39 2,87
Carga viva Sobre carga 5 9,00 14,4
CARGAS Q superficial Q lineal Mayoradas
Q KN/m2 KN/m KN/m
% Carga muerta Peso propio 47 8,46 10,15
0 Piso terminado 1,33 2,39 2,87
° Cargaviva Sobre carga 5 9,00 14,4

Fuente: Elaboracién Propia

Figura 3.5-28 Cargas sobre la losa de escalera, diagrama de cuerpo libre

37,93 Kn/m

27,42 Kn/m

3,08

1,78

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3.5-29 Diagramas de momentos ultimos para el disefio de escalera

Dilagrama de momentos

93,48 Kn m
103,86 Kn'm

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3.5-30 Diagrama de cortantes ultimos para el disefio de escalera

Dlagrama de cortantes

88,74 Kn

76,89 Kn

Fuente: Elaboracién Propia
Datos:
Mu = 103,86 KN m

Vu = 88,74 KN

3.5.3.1.1. Disefio a flexién

Célculo del blogue de compresiones:

g1 1 2 Mu
=d * — —
“ B+085+f _+bxd

a=0,01854m = 18,54 mm
Célculo del area de acero necesaria:

0,85 = f’c* bx* a
ASTLBC - fy

Aspo. = 14,18 cm?

Célculo armadura minima a flexion:

i

4fy

Asmin =

ASpin = 7,74 cm?
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1,4
ASmin = E bd

ASpin = 8,67 cm?
Entonces, la armadura necesaria es:
ASpec = 14,18 cm?

Determinamos el NUmero de Barras:

As
N® barras = —=<
AS@
Si @ de barra es de 16 mm
Ne _ 14,18 cm? e
SPATAS = S L em2

N2 barras = 8

Célculo del espaciamiento de armaduras longitudinales:

o
b — 21mec — N2 barras * @pgrra

5= N barras — 1

s=2331cm
Adoptamos; s =20cm
Se utilizara @16 c¢/20
Verificaciones

Verificacion de momento
Célculo del blogue de compresiones real:

As = N2 barras * Asy
As = 8% 2,011cm? = 16,085 cm?

B As*fy
Areal —0'85*—b*flc

Areqr = 0,021 m
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Célculo del momento nominal:

M = f, = s (d = 2

Mn =129,89 KN'm
@ Mn > Mu

116,90 KN m = 103,86 KN m ; CUMPLE"!
Verificacion de fluencia

&c=0,003 y & pim = 0,005
Profundidad del eje neutro:

Donde:

ﬁl = 0,85

_ 21,03 mm — 9474
c= oss - 24 cm

Deformacioén del acero:

(d — c> (172 mm — 24,74 mm) 0,003 = 0.017
= E 3 = E 3 =
e c &¢ 24,74 mm ’ ’

¢ 1im = 0,005 < 0,017 = ¢, ; CUMPLE!
Armadura por retraccion y temperatura

Si; fy =500 Mpa

0,0018 x 420
Pmin = fy

0,0014

' >{0,00151

mmn = 10,0014

Pmin = 0,00151

Donde:

As;
Pt = h*d

As, = 3,024 cm?
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Estimamos armadura real y separacion:

ASQ) .
Asnec
Diametros Areas (cm?) Espaciamiento (m)
@8 0,503 0,166
@10 0,785 0,259
Se utilizara @#8c/15
3.5.3.1.2. Disefio a cortante

Calculo del esfuerzo de cortante resistido por el concreto:

Jr'e

Ve=—-bd
‘7%

Ve =280 KN
BVe=>Vu

210 KN = 88,74 KN ; CUMPLE! (No se necesita armadura a cortante)
3.5.3.2.  Disefo de losa apoyada en el terreno

Datos:

Carga de eje trasero = 81,94 KN. VER ANEXO -2 ANALISIS DE CARGAS
Mddulo de balasto K= 2,11 kg/cm®. VER ANEXO -5 CALCULO SECUNDARIOS
Norma de disefio ACI 360R-10

Calculo del radio del area cargada:

r = 208,5mm
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Estimacion del espesor de la losa:
Radio de rigidez de losa-suelo

Ecuacion de Westergaard (1926)

l 4 E « h3
12+ (1 —p2) K

En base a NB 1225001

E= W' 34,/fc

lb
E = 19366,481 Mpa = 2808392,05 ——
plg

Asumiendo el espesor de losa de 8 plg

e 2808392,05 * 83
|12 % (1 —0,152) * 76,242

[l =35,609 plg

Célculo del radio equivalente para ruedas dobles:

a S a 2 2a 2
B Qe 0,909 + 0,339485—+ 0,103946——0,017881 — — 0,0452229 ——+ 0,00436 —
a a l a? a? | a?
0,301805 Sa + 0,034664 s + 0,001 $a
’ al3 ’ a? [? ’ a3l
Limites:
S S
0<—-<20;—=2224
a a
a a
0,05 < T <0,5; T =0,126
Entonces:

a.q = 13,011 plg
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3.56.3.2.1. Analisis de losas sometidas a cargas concentradas:

Caso 1 Carga en la esquina de la losa

3P AeqV2 o
Oesq =ﬁ* 1- 1

Ib
Oesq = 229,221

Caso 2 Carga en el interior de la losa

p
e = 0316+ (log(h?) - 4log< 1,60,2 + h2 — 0,675h) —log(k) + 6,48)

Oime = 182,54

plg?

Caso 3 Carga en el borde de la losa

P
Opor = 0,57ﬁ (log(h3) — 4log< /1,6aeq2 + h? — 0,675h) —log(k) + 5,77

Ib
plg?

Opor = 271,04

3.5.3.2.2. Verificacion

Resistencia a traccion del hormigon aproximadamente 0,1 f .

of £/ —
10% f'c = 36253 —3

b
> 271,04

plg? — plg?

10% f'c = 362,53

El 10% del f’c es mayor al esfuerzo méas desfavorable que se produce en el borde de la losa,
esto nos indica que no es necesario acero de refuerzo, pero si determinar el acero para el

alabeo.
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Armadura minima para el alabeo

ASpin = Worpxl
T 2% fy
Aspin = 0,00132 plg?/plg = 0,335 cm?/m
Armadura minima para losa
ASpin = 0,001 * h x 100 cm
ASpin = 2,00 cm?/m
La armadura minima de retraccion es mayor a la armadura minima calculada por alabeo.

As = 2,00 cm?

Calculo de armadura real y separacion:

AS@
=S
ASTleC
Diametros Areas (cm?) Espaciamiento (m)
26 0,283 0,094
28 0,503 0,168
@10 0,785 0,262

Adoptamos; 910 c/25

Para losa de espesor de 15 cm:

Adoptamos @6 c/12
3.5.3.3. Disefio de columna de barandado

La norma nos indica que este tipo de barandado deben ser capaces de poder soportar una
fuerza vertical de 1 KN y también una fuerza de 1 KN horizontal ubicada a 0,75 metros del

nivel de empotramiento, esto dado para el evento de un choque de vehiculos.

Para nuestro caso dicha fuerza se aplicara en la parte superior de la columna del barandado

siendo esta la méas desfavorable para el disefio
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Figura 3.5-31 Ubicacion de la carga del pilar de barandado

4 1 kn

Fuente: Elaboracién Propia
3.5.3.3.1L Disefio a flexion

Mu=16 KNm

El ancho del barandado es de 20 cm y se pretende utilizar barras longitudinales de 12 mmy

estribos de 6 mm.
d =158 mm
Se disefia como viga simplemente armada:

Célculo del blogue de compresiones:

g1 1 2*Mu
=d * — —
@ @ *0,85%f'.xbx*d?

a=0,00267m=2,67mm

Célculo del area de acero necesaria:

0,85 = f’c* bx* a
ASTLBC - fy

ASpoe = 22,70 mm?
Célculo armadura minima a flexion:

ey

Asmin > 4};
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ASpin = 79 mm?

1,4
ASmin = E bd

ASpin = 88,48 mm?
La barra minima recomendada por la norma es de 12 mm
ASpec = 88,48 mm?

Astblong = Asnec

226,9 mm? > 88,48 mm? ; CUMPLE!

3.5.3.3.2. Disefio a cortante

Calculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigon:

_Af'c

%
¢ 6

bd

Ve =33,33 KN
05@Vc=125KN > 1,6 KN
Se dispone armadura de montaje que son barras de 6 mm con una separacion de 5 cm.

3.5.4. Disefo estructural de fundaciones
3.5.4.1.  Zapatas aisladas

Datos:
La zapata aislada (Columnal0, Mddulo 1)
f'c =25 Mpa

fy =500 Mpa

Oagdm = 205,03 W
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Datos de la columna:
bc=0,6m

hc=0,6m

Datos obtenidos de Cypecad:
Estado de servicio

P =3208,75 KN

Mx = -0,26 KN m

My = -4,9 KN m

Estado limite altimo

Pu =4159,36 KN

Mux =-0,33 KN m

Muy = -6,3 KN m
Célculo de area requerida:

P

Qaam

A=

A = 15,65 m?
B = L ; (Para una zapata cuadrada)
Entonces:
B=L=vVA
B=L=396m
Adoptamos: B =L =4,00m
Calculo de excentricidades:

My
P
129

<

e, =

o ™



e, = —0,00153m < 0,67 m; CUMPLE!

M,
P

oV | o~

e, = <

y
e, = —0,00009 m < 0,67 m; CUMPLE!

Célculo de capacidad del suelo:

P 6e, 6e,
qsuelo max = Z(l"' B +T)

Qsueto max = 201,03 W

P 6e 6e
Qsuelo min = Z(l - Bx _Ty)

Qsueto min = 200,06 F

Célculo de excentricidades:

e, =—0,00152m

Mu,
y = P

e

e, = —0,00008 m

Figura 3.5-32 Distribucion de esfuerzos ultimos en la zapata

q q 1

A

L.

Fuente: Elaboracion Propia
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P 6e, 6e, KN

an = z(1-"5 ") = 25934 1
P 6e, ©6e, N

Quz = Z(l_ B +_L ) = 259,40 —
- P(1+6e"+6ey)— 260,58

T3 =7 B L) e
_P<1+6ex 6ey)_26052KN

Tus = 4 B L) T me

3.5.4.1.1. Cortante por punzonamiento

Verificacion de cortante por punzonamiento en dos direcciones
Datos:
h=085m

Tmee = 0,06 m

d=0,79m
Figura 3.5-33 Localizacion del esfuerzo critico por punzonamiento en la zapata tronco-
piramidal
.
L\
ai’ |
g2

Fuente: Elaboracion Propia
Célculo de la fuerza por punzonamiento

dar a la distancia de d/2 = 0,613 m
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umax+ umin
v = Lemax 2 4) — (b + d) * (he + )]

Vu = 3657,12 KN

Calculo que esfuerzo cortante resistido por el hormigon:

( A\/_

bcp dd/z
dy /s 40 colmna interior
S—/> bep dgjz; as = { 30 columna de borde
p 20 columna de esquina
A,/

L ( ﬁ) bep daz

b = 5,56 m

ﬁ<
IA
™
a
/
N
S
2]

dajr = 0,613 m

B es la relacion de lado largo con el lado corto de la columna, la carga concentrada, o el area

de relacion.

B=1
5680,47 KN
Ve <49103,05 KN
8520,70 KN
OVe=Vu
4260,35 KN > 3657,12 KN ; CUMPLE!

Verificacion del esfuerzo a corte critico
+
Vu = Qumaxz Qud (Lv _ d) B

Vu = 984,49 KN
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Figura 3.5-34 Localizacion del esfuerzo critico por cortante en la zapata tronco-piramidal

Fuente: Elaboracién Propia

dg a una distancia d = 0,56m

Calculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigon:

oJf
6

OVc =

bd,

oVe =Vu
1387,5 KN > 984,49 KN ; CUMPLE!
Disefio a flexidon seccién critica cara de la columna X

Figura 3.5-35 Esfuerzos para flexion en direccion X de la zapata

4.00

4.00

Lv

Fuente: Elaboracion Propia
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_ | (9umax — Quc 2Lv2 va
Mu—l( > )( 3 >+unTB

_ Qumax — Qu3\ (Lv + b1
Quc = Qumax — ( I ) 2

L,=17m
KN
quf = 260,41 W

Mu = 1505,82 KN m

Estimacion del bloque de compresion:

En este caso al ser una zapata tronco-piramidal se complica un poco el célculo del blogue de
compresiones, en este caso por recomendaciones del ingeniero Marcelo Pardo se podria

adoptar el ancho de la base de la siguiente manera:

Figura 3.5-36 Bloque de compresiones de disefio a flexion de una zapata tronco-piramidal

Fuente: Elaboracion Propia

Nos indica que la parte acotada es suficiente para cumplir el equilibrio de las barras a traccion

entonces se tiene:

El ancho de la columna es de 60 cm y se asume una pestafia de 5 cm a cada lado por tanto el

ancho del blogue de compresiones asumido es de 70 cm.

g1 1 2* Mu
=d * — —
a @*085x*fcxbxd?
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a=0,15822m = 158,22 mm
Calculo del area de acero necesaria:

0,85 * f’c* b+ a
ASpec = fy

ASpee = 4707,05 mm?

Célculo armadura minima a flexion:

Donde el area geométrica puede considerarse como una zapata rectangular:
Ay = 3400000 mm?

Si; fy =500 Mpa

0,0018 = 420
A

Pmin = fy g
0,0014 A,
s {5140,8 mm?
™M 4760mm?
Entonces:
ASpec = 5140,8 mm?
Si Adoptamos el ® 20 mm

Area de ® 20 mm = 314,16 mm?
Determinamos el nimero de barras:

5140,8
314,16

Ne barras =

Ne barras = 16,36 =17
Calculo del espaciamiento de armaduras longitudinales:

b — 2Tec — N2 barras * Bong

5= N barras — 1
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s =2225mm
Adoptamos; ®20c/20
Disefo a flexion seccidn critica cara de la columna Y

Figura 3.5-37 Esfuerzos a flexion en direccion Y de la zapata tronco- piramidal

4.00

Fuente: Elaboracién Propia

_ | {9umax ~ Quc 2Lv2 va
Mu—[( > )< 3 >+unTB

_ Qumax — Qu3\ (Lv + by
Quc = Qumax — ( I ) 2

L,=17m
KN
Quc = 260,56 W

Mu = 1506,11 KN m

Determinamos el bloque de compresion:

g1 1 2* Mu
=d * — —
a @*085x*fcxbxd?

a=2532mm

136



Calculo del espaciamiento de armaduras longitudinales:

085*ax*bxf',

Snec
fy

ASpec = 4306,1 mm?
Célculo armadura minima a flexion:
ASpin = 5140,8 mm?
Si Adoptamos el ® 20 mm
Area de @ 20 mm = 314,16 mm2
Determinamos el namero de barras:

5140,8
314,16

Ne barras =

Ne barras = 16,36 =17
Célculo del espaciamiento de armaduras longitudinales:

o
b — 2Tec — N2 barras * @ong

5= N barras — 1

s=2225mm
Adoptamos; ®20c/20
Célculo de la longitud de anclaje:

I _12fy ¥ Y,
“T s ffec
l; =960 mm
leLv_rmec

960 mm = 1640 mm ; (No se necesitan ganchos)
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L 165

Figura 3.5-38 Esquema de armado de columna

165 S

4354354

F304— 554

400

20P1@20¢/20 L=390

3.5.4.2.

400

3

Fuente: Elaboracién Propia

Zapatas Combinadas

Disefio de zapata combinadas con viga de arriostre (Columna 10 y 11, Mdédulo 4)

Datos:
f'c = 25 Mpa
fy =500 Mpa

Oagdm = 205,03 W

Tabla 3.5-10 Esfuerzos a los que esta sometido la (columna 10, Médulo 4)

Columna 10
Cargas P (KN) Mx (KN m) My (KN m)
Sin mayorar 3705,78 1,26 -1,06
Mayoradas 4791,29 1,71 -2,23

Fuente: Elaboracion Propia

Tabla 3.5-11 Esfuerzos a los que esta sometido la (columna 11, Mddulo 4)

Columna 11
Cargas P (KN) Mx (KN m) My (KN m)
Sin mayorar 3680,55 -1,28 -0,31
Mayoradas 4752,74 -1,68 -1,32

Fuente: Elaboracion Propia
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Calculo de éarea requerida:

Prio + P,

A — Cc10 c11
Qaam

A = 36,03 m?

Si denomino, “L” en direccion Y, asi mismo, “B” en la direccion X, y para tener longitudes

simétricas adopto:

B=11m

h
I
SIS

L=328m;AdoptoL =3,5m
Verificacion al hundimiento:

Figura 3.5-39 Esfuerzos sobre el terreno de zapata combinada en estado de servicio
C1lo0 Cl1

a <
< 4 2 4 4 <

giil

T s

Fuente: Elaboracion Propia

Realizando sumatoria de momentos y sumatoria de fuerzas para encontrar el equilibrio se

tiene que:
KN KN
0l =193,19 — ; 02 =190,51 —
m m

Se verifica que ninguna reaccion del suelo supera al esfuerzo admisible ni es menor a cero,

entonces si tiene estabilidad.
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3.5.4.2.1. Disefio en la direccion X
Disefio a flexion
Figura 3.5-40 Diagrama de momentos ultimos de zapata combinada

6000 DIAGRAMA DE MOMENTOS
5000 4526.5%&&"&%.2062645

.308035

4000

3000 2572.614198 2575605905

2000

861.3821948 870.%05987

1000

MOMENTOS KN M

12
-1000

-2000

LONGITUD M

Fuente: Elaboracion Propia

Para la altura del ala de la zapata tenemos que:

)

m
h > =0,75m

-2

Entonces la geometria tenemos:

Figura 3.5-41 Geometria de zapata combinada en direccion X

h 1.75m + 7.50m
c10 cl1

aF a 4
q q N

1.75m ﬂ

A-A 1.75m
i a PR I
< a <
) . N L 4 . 4 s 0.75m
hd 4 4 A i <
| 3 11.00m J

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 3.5-42 Geometria de zapata combinada A-A'

CORTE A-A

0.50m

[» 1.50m ‘T—ﬁ 1.50m j

4

1.75m

o

4 a T, 0.75m

| 3 50m |

Fuente: Elaboracién Propia
Para momento positivo
Para una viga simplemente armada
d=2,43m

Célculo del blogue de compresiones:

g1 1 2*Mu
= * —_ —_
4 @ % 0,85 f'. x b * d>?

a = 0,02951m = 29,51 mm
Célculo del area de acero necesaria:

0,85 * f’c* bx* a
ASpec = fy

Asp.. = 4389,61 mm?
Calculo armadura minima a flexion:
Donde el area geométrica puede considerarse como una zapata rectangular:

Ag = 3500000 mm?

Si; fy =500 Mpa
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0,0018 * 420

Pmin = fy g
0,0014 A,
pmin 2 (3500
Entonces:
ASpec = 5292 mm?
Si Adoptamos el ® 20 mm

Area de ® 20 mm = 314,16 mm?

Se adopta el siguiente armado entonces verificamos el momento nominal que resiste la

seccion:
Figura 3.5-43 Disposicion de armadura para el momento positivo
dl| coooooog i
d2| booo ooodg 7
Fuente: Elaboracion Propia
Donde:

Con las ecuaciones de equilibrio tenemos:
T=Asf,

Para la fila 1:

T =500

" 314,16 mm? * 8 barras

T = 1256,64 KN
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Para fila 2:

* 314,16 mm? = 8 barras

N
T = 468 >
mm
T =1176,22 KN
Entonces:

T =Cc

B T
a_0,85*f’c*b
a=3271mm

Con la ecuacién de momentos tenemos que:
a
oMn=0T(d-5)

@ Mn =5210,74 KNm
@ Mn > Mu
5210,74 KN m > 4770,32 KN m ; CUMPLE!
Para el momento negativo
Mu = 1340,09 KN m
Para una viga simplemente armada
d=670m

Calculo del bloque de compresiones:

g1 1 2*Mu
=d * — —
a @ *0,85% f'.xbx*d?

a = 0,03058m = 30,58 mm
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Calculo del area de acero necesaria:

0,85 * f’c* b+ a

ASTLEC - fy

Entonces:
Aspec = 5351,5 mm?
N2 barras = 17,03 =18
Célculo del espaciamiento de armaduras longitudinales:

b — 2Tmec — N2 barras * @yong

5= Ne barras — 1

s =178,82mm

Se adopta; ®20 c/15

3.5.4.2.2. Disefio a flexion en direccion Y

Figura 3.5-44 Esfuerzos sobre el terreno en direccion Y de zapata combinada

Pu
Mu

10.65m¢

Fuente: Elaboracion Propia

Para la columna mas desfavorable

Pu = 3053,86 KN
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Mul0 =2,23 KN m
Realizando sumatoria de momentos en O se obtiene que:

ZM1 = 0;

3,52 02%3,5 3,5%2
534426 KNm + 223 KN m = | o1 + ( . )

2 2 3
6,125 01 + 4,083 02 = 5346,49 ; Ecuacion 1

XFy =0;

Vo= 375,74 KN

3,5
Pu=3,5*01+7*02

3,501+ 1,75 02 = 3053,86 ; Ecuacion 2

Resolviendo el sitema de ecuaciones, los esfuerzos quedan como:

KN KN
0l =871,44 — ;0 02=219 —
m m

Entonces se tiene que:

Para el esfuerzo 1 se tiene: 874,31 KN/m

Para el esfuerzo 2 se tiene: 872,69 KN/m
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Mu = 982,31 KN m

Calculo del bloque de compresiones:

g1 1 2*Mu
= * - -
¢ 00,85+ f, +b *d?

a=0,07896 m = 78,96 mm

Calculo del area de acero necesaria:

0,85 * f’c* bx* a

Asnec fy

Aspec = 3355,80 mm?/m
N2 barras = 10,68 =11
Calculo del espaciamiento de armaduras longitudinales:

b — 2Tmec — N2 barras * @ong
N® barras — 1

S =
s=73mm
Adoptamos; ® 20 c/5

Armadura minima horizontal de retraccion y temperatura

Donde:
p: = 0,00151
_ Asmin,
pt - b % d

Asmin, = 3593,8 mm?
Ne barras = 13,43 = 15

Calculo del espaciamiento de armaduras
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b — 21ipec — N2 barras * @,

§= Ne barras — 1

s =221,43mm
Adoptamos; ® 20 c/20
3.5.4.2.3. Disefio a cortante

Figura 3.5-45 Diagrama de cortantes ultimas de disefio para zapatas combinadas

DIAGRAMA DE CORTANTE

4000 3262.374845

3000

2000 1507.821663

g 1000 0
W %39.0935659
[
=z
< -1000 0 8.9%5155 4 10 12
o
S -2000 2
918337

-3000

-4000
LONGITUD M

Fuente: Elaboracion Propia
Verificacion a punzonamiento
Para columna 10
Célculo de la fuerza por punzonamiento
dar2 a la distancia de d/2 = 0,613 m
Caélculo del punzonamiento de la columna 10:
Vu = Pucl0 — (oprom = 1330 % 1330)
Vu=3237,12 KN

Calculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigén:
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( Mf'c

3 bcp dd/Z

7 40 colmna interior
MNfc asd
1]; <2 + Sb d/z) bep dgj; as = { 30 columna de borde
cp 20 columna de esquina

NI

2
k : (1 +E> bep daz

b, =532m

ﬁ<
IA

g/, = 0,613

=1
6029,33 KN
Ve <410721,33 KN
9044,00 KN
oVe = Vu
4522,00 KN = 3237,2 KN ; CUMPLE!

Verificacion a cortante
Para la zona del volado

Vug= 651,37 KN cortante maximo en la zona del volado a una distancia d

Calculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigon:

@Vc=®V6fcbd

@ Vc =1487,5KN
Ve = Vu
1487,5 KN = 651,37 KN ; CUMPLE!
Para la zona central con viga:

Vuq = 863,51 KN cortante maximo en la zona central a una distancia d
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Célculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigon de la viga:

@Vc=75938KN

Para la parte del ala:

Calculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigén del ala:

(Z)Vc=®“fc

6

bh

@Vc = 1406,25 KN
OVec=Vu

2165,63 KN > 863,51 KN ; CUMPLE!

Estribo minimo para la viga:

Vs

d
Smax S { 2

600 mm

JTobd_
AL

N

Adoptamos el espaciamiento de 200 mm

(JFebs
Avmin > 4 16 fye

10,35 28
k ’ fyt

74,41mm?

aomin’s |
VI =183 33 mm?

Entonces:

Av nec = 83,33 mm?

Si el @ de barra transversal es de 8 mm

Area de 2 @ 6 = 100,53 mm?
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Asge = As,
100,53 mm? > 83,33 mm?; CUMPLE

Adoptamos; ® 8 ¢/20

3.6. Estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1. Especificaciones técnicas
Por lo general cada item de la obra, se cubre los siguientes puntos:
- Definicién
- Materiales, herramienta y equipo
- Procedimiento de la ejecucion
- Medicion y forma de pago

Se realizd las especificaciones técnicas de los items de este proyecto. VER ANEXO - 4
ESPECIFICACIONES TECNICAS.

3.6.2. Precios unitarios

En los precios unitarios, se toman en cuenta el costo de los materiales empleados, el costo de
la mano de obra y costo de equipo para cada actividad. Ademas, se incluye en costo por
beneficios sociales, costo por herramientas menores, gastos generales e impuestos que en
Bolivia son el impuesto al valor agregado (IVA) de 13% y el impuesto a las transacciones
(IT) del 3%. VER ANEXO - 6 PRECIOS UNITARIOS.

3.6.3. Cdmputos métricos

Se realizd los coOmputos métricos del proyecto para tener la cantidad de cada item en este
proyecto. VER ANEXO -5 COMPUTOS METRICOS.

3.6.4. Presupuesto

Realizado los precios unitarios y los computos métricos se estimo el precio para el proyecto
“Hospital de segundo nivel Yacuiba” VER ANEXO - 8 PRESUPUESTO GENERAL.
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3.6.5. Planteamiento y cronograma de obra

Se uso el programa Microsoft Project, para realizar el cronograma de obra para el proyecto
estimado los tiempos para cada actividad, el orden en que se realizan dichas actividades y se
obtuvo el tiempo estimado de duracién del proyecto. VER ANEXO — 9 CRONOGRAMA
DE OBRA; VER ANEXO - 10 CRONOGRAMA DE OBRA.
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO

DISENO DE MURO DE SOTANO SOMETIDOS A CARGAS VERTICADES DE
COLUMNAS DE FACHADA

4.1. Generalidades

El gran crecimiento poblacional hace que construyan edificios esbeltos para el mejor
aprovechamiento de los espacios publicos, siendo Yacuiba la segunda ciudad mas grande del
departamento de Tarija solo detras de la ciudad capital, el tema de la construccion de s6tanos
es un tema de gran magnitud que con lleva la importancia para el aprovechamiento mas

eficiente del espacio vehicular y depdsitos materiales.

Actualmente se encuentra con frecuencia en obras de ingenieria, tales como proteccion de
una construccion de edificios, puentes, terraplenes y otras que afrontan el problema de

sostener masas de tierra.

4.1.1. Ampliacion de sétano

La ampliacion del sGtano nace de un problema geotécnico, que tienen otros médulos, que en
base al estudio de suelos y opiniones de diferentes ingenieros se llegé a la conclusion que el
material hasta el nivel -4,00 m. Es un material de relleno en su gran parte area arcillosa, no
compactada muy suelta y no apta para ninguna fundacion de una estructura de gran magnitud
al menos hasta los -5.00 m. que el esfuerzo admisible de 0,18 a 1,05 kg/cm?. Esto hablando

de una fundacidn superficial.

Con los planos arquitectonicos obtenidos del GAMY (Gobierno Autdbnomo Municipal de
Yacuiba) y los resultados de suelos obtenidos del estudio Geotécnico, se informo al director

de obras en gestion el problema de los otros modulos, (5y 6).

En tanto se propuso una ampliacion del sétano para que los médulos 5 y 6 se reubiquen en la
zona de ampliacion del sétano en base a las normas y exigencias técnicas que requieren los
ambientes de los modulos a reubicarse y asi poder dar solucion a la problematica principal

que es la fundacion.
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Como se menciono anteriormente los modulos 5 y 6 son solo de una planta y la fundacién
profunda en una opcion no viable en este caso. Inclusive en los modulos que tienen 4 plantas

la diferencia entre la fundacion profunda y otro tipo de fundaciones es considerable.

En este sentido el &rea del sdtano sin ampliacion es de 1557,0 m2 y el area del médulo 5y 6
es de 928,3 m2 y el area del sétano después de la ampliacién es de 3036,18 m2, siendo
suficiente la ampliacion para la reubicacion de los modulos anteriormente mencionados y

quedando un espacio de 555 m2 para el estacionamiento y depositos.

4.1.2. Disefo estructural

Para el disefio estructural se tiene que tomar en cuenta diferentes aspectos para llegar a un
disefio 6ptimo y dar solucion a la fundacion de las estructuras méas grandes mediante el

aspecto econdmico y una mejor ocupacion de los espacios en areas publicas.
4.1.2.1.  Analisis de disefio

Tomando en cuenta las distintas clases de fundaciones, se analizaron las siguientes:

Losa de fundacion, se realizé el analisis de losa de fundacion en el proyecto mediante el
andlisis de costos y un previo predimensionamiento de la losa de fundacién, donde se tuvo
resultados para nada viables, puesto que en el predimensionamiento realizado se obtuvo que
es necesario un mejoramiento de suelo de al menos 2 metros y una losa de fundacion de 0,80
metros para los modulos 1 y 2 que la losa también se utilizaria como estacionamiento y en
los mddulos 4 y 5 se necesitaria un mejoramiento de suelo de 2 metros y una losa de 0,75

metros minimamente.

Los problemas fundamentales en este tipo de fundacidén es que a nivel de fundacion el
esfuerzo admisible del suelo es relativamente bajo, las columnas estan separadas por al
menos 7,5 metros esto hace que la columna tenga una carga considerable y la losa pueda

fallar por punzonamiento.

Por otro lado, el movimiento de tierras y su mejoramiento mediante pozos de fundacién
encéstese de gran manera en este tipo de estructuras que son de gran envergadura y la losa
de fundacidn tiende a ser de mayor espesor por el estacionamiento que generaria una carga

puntual dindmica.
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4.1.2.2.  Disefio estructural adoptado

Después de todos los analisis realizados se 1lego a la conclusion que la mejor opcién son las
zapatas aisladas y combinadas en un nivel de -7,20 m, esto reduciendo el costo de gran

manera en las zapatas en el centro de la estructura.
Si bien en el muro de sétano, el volumen del hormigon se masifica hasta el nivel de

fundacidn, el coste total es aproximadamente un 40% menor que la losa de fundacién.

4.2. Marco teérico

Los muros de hormigén armado se utilizan para realizar varias funciones en la construccion

de un edificio, clasificados segun su naturaleza estructural son:

4.2.1. Muro de contencidén

Los muros de contencion se utilizan para detener masas de tierra u otros materiales suelos
cuando las condiciones no permiten que estas masas asuman sus pendientes naturales. Estas
condiciones se presentan cuando el ancho de una excavacion es restringido por la propiedad,

utilizacion de la estructura o economia.

Los muros de contencion son auto portantes los mas comunes son muro a gravedad, muro de

concreto reforzado en voladizo y en muros de gran altura se utilizan muros con contrafuertes.

Las caras de un muro son llamadas intrados y trasdds. El trasdds es la cara que esta expuesta
al empuje activo del terreno. El intradds (cara externa) en talud mejora la estabilidad y en

muchas ocasiones el efecto estético.
4.2.1.1.  Muros de gravedad

Figura 4.2-1 Muro de gravedad con trasdos vertical

- Drenaje posterior continuo,
v pledratriturada

Fuente: Disefio de estrcutruras de concreto — Arthut H. Nilson
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Figura 4.2-2 Muro de gravedad con trasdos inclinado

Intradés

Fuente: Tesis doctoral — Proyecto de muros de s6tano, sometido a cargas verticales originadas por pilares de
fachada - Alvaro Pefia Fritz

La ventaja fundamental es que no van armados. Este tipo de muros se puede aplicar en alturas

moderadas hasta los 5m siempre que la longitud no sea muy grande, pues en caso contrario,

y en definitiva siempre que el volumen de muro sea importante.

Figura 4.2-3 Muro de contencion a gravedad con y sin punta y talon

Fuente: Muros de contencién y muros de sotano - J. Calavera

En la figura 4.2-3 podemos observar que la ilustracién “a” es un muro a gravedad sin punta

ni talén, a comparacion de la figura “b” que si cuenta con punta y talon que estos se pueden

utilizar para tener mayor estabilidad. Este tipo de muros funcionan por su propio peso.

4.2.1.2. Muros en voladizo

Figura 4.2-4 Esquema ilustrativo de un muro de contencién en voladizo

Alzado o cuerpo

Piedra triturada
Tubo de drenaje

- o4
TR
Losadebase

e e

Puntal —

Fuente: Disefio de estrcutruras de concreto — Arthut H. Nilson
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Estos muros son llamados asi debido a que la losa vertical soportada en su base horizontal,

actlia como una viga en voladizo para resistir el empuje de la tierra.

El muro mostrado en la figura 4.2-4, es el tipo clasico de muro en voladizo, ya que puede
cambiar segun restricciones de terreno, teniendo asi muros en voladizo con carencia de pie o
talén. El muro de carencia de pie suele adoptarse cuando no resulta factible la construccién

del pie por existir causas que impiden, tales como no tener dominio.

Figura 4.2-5 Partes que constituyen un muro de contencién en voladizo

Relleno

Pantalla

Pie Talén

Diente

Fuente: Tesis doctoral — Proyecto de muros de sétano, sometido a cargas verticales originadas por pilares de

fachada - Alvaro Pefia Fritz

Una de las ventajas de este muro, es la gravitacion sobre el talon de la tierra que sobre el que
existe, de esta forma disminuye el momento de vuelco, que existe en grado elevado por la

carencia de zapata.

El muro de carencia de talon suele adoptarse cuando la existencia de roca prohibe penetrar
en el terreno para socavar el hueco del talon, en este tipo de muro existe la ventaja de cara al
vuelco, de la existencia de pie, este ayuda a doportar el efecto del empuje activo protagonista

del vuelco.

Este tipo de muro, es el empleo mas corriente y aunque su campo de aplicacion depende,
l6gicamente de excavacion , concreto, acero, encofrados y relleno, puede en primera
aproximacion pensarse que sontituyen la solucion econdmica hasta alturas de 10y 12 metros,

cuando exceda esta altura se recomienda construirlos con contrafuertes.

156



4.2.1.3. Muros con contrafuertes

Figura 4.2-6 Muros de contencion con contrafuertes

Mechinales o
lloraderos
tuberia de 4~

YAA A IS SSS

DN |

tl?//ﬂ//ﬁ{l’///////llll///_,

A,

. iy -
(c) A-A

T \

W Tacon
Fuente: Disefio de estrcutruras de concreto — Arthut H. Nilson

Este tipo de muros puede hacerse armados o sin armar dependiendo la utilizacion de uno y

otro, segun las caracteristicas del muro y las necesidades de espacio.

La fijacion del espesor de la pantalla y el armado sera de tal forma que puedan resistir los
esfuerzos correspondientes al considerarla como:

a) Una viga horizontal que esta apoyada en sus extremos, que son los contrafuertes en
el caso que no tenga cimentacion corrida.
b) Como un sistema de losa, en el caso que, si la contenga, siendo los apoyos los

contrafuertes y la cimentacion.

Figura 4.2-7 Fijaciones del espesores de pantalla de un muro de contencién con
contrafuertes

iy

ST

oI

sl

Fuente: Tesis doctoral — Proyecto de muros de s6tano, sometido a cargas verticales originadas por pilares de

fachada - Alvaro Pefia Fritz
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Los contrafuertes pueden estar ubicados entre el terreno y el muro o en la parte externa del
muro, aunque la solucién técnicamente mas economica es el alzado de contrafuertes en la
zona comprimida de la seccion T que se forma, la segunda solucidn, al dejar los contrafuertes

vistos produce ademas una mala sensacion estética.

Figura 4.2-8 Partes que conforman un muro de contencion con contrafuerte

frasdd
/

%%Ié—l—%r Intradés

Controfuertes

Fuente: Muros de contencion y muros de sé6tano - J. Calavera
Este tipo de muros da una solucién muy eficiente para alturas a partir de los 10 a 12 metros
de altura que debe tentarse para juzgar su interes.
4.2.2. Muro de carga

Figura 4.2-9 Muro de carga

‘- ‘l“'

| P
N

Fuente: Internet

Estos muros pueden ser de uno o varios niveles y soportan cargas uniformes como las cargas
provenientes de los pisos, techos y/o muros encima de ellos y también cargas concentradas

como ser cargas de vigas o columnas.
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Generalmente este tipo de muros se utilizan en sostener vigas de puentes y pueden o no estar

sometidos a empujes de suelo.

Figura 4.2-10 Muro de carga sometido a empuje de suelo

vigas de puente II

losa de acceso

c) estribo de puente

Fuente: Disefio de concreto reforzado — Jack McCoormac

Figura 4.2-11 Muro de carga sin efectos del empuje del suelo

Fuente: Internet

4.2.3. Muro de sotano

Como definicion de un muro de sétano se puede decir que es el que brindara seguridad, mayor
aprovechamiento de las areas y confortabilidad al momento de realizar actividades en los

sotanos, ya que es el que resistird el empuje de la tierra.

Debido a la necesidad actual, laampliacion de los muros para s6tanos ha sido particularmente

necesaria, para el maximo aprovechamiento que se le da a la tierra, sobre todo a la tierra.

En un esquema muy general el tipo mas elemental de un muro de sétano es el que se indica
en la figura 4.2-12, que la Unica carga que recibe como Unica carga vertical el peso propio y

la carga de losa o techo.
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Figura 4.2-12 Esquema ilustrativo de muro de sétano

- - —
o _TTJ T l_='|r [TITJ_-:

Fuente: Muros de contencion y muros de s6tano - J. Calavera

Dentro de tipos generales de muro general, el caso mas frecuente es que sobre el muro se
apoyen columnas que trasmiten cargas de las plantas superiores y que existan ademas varios

sotanos como se muestra en la figura.

Figura 4.2-13 Muro de sotano de varios niveles

L

Fuente: Muros de contencidn y muros de sotano - J. Calavera

Dependiente de que el terreno contenido sea 0 no de la propiedad ajena y de la relacion de

empujes y cargas verticales, el cimiento va o no centrado respecto al muro.
Las funciones mas comunes que desempefian los muros de sétano son:

a) Retener las sobrecargas provenientes de actividades realizadas sobre el relleno y el

peso del muro.
b) Retener el empuje horizontal y la fuerza de sismo que ejerce la masa de suelo sobre

el muro.
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c) Los muros de s6tano en conjunto sirven de almacenamiento.

La ejecucién de muros puede ser con encofrados 0 mediante el procedimiento de muros

pantalla.

Los principios de funcionamiento de los muros de contencion y los muros de sétano son
diferentes, dado que, un muro de contencion se comporta basicamente como un voladizo
empotrado en el cimiento y, su fin primordial es el de retener un terreno o relleno. Mientras
que, un muro de sGtano se comporta generalmente como una losa de muro o de varios vanos,
donde el tipo de apoyo depende de la clase de muro requerido de acuerdo al disefio pudiendo

estar empotrado, apoyando o anclado.

Figura 4.2-14 Apoyos segun la clase de muro requerido

P

Fuente: Muros de contencién y muros de sotano - J. Calavera
Donde:
P1 = Carga proveniente del apoyo muro-losa
P, = Carga del peso de la superestructura a columnas

El predimensionamiento de este tipo de muros se presentara en el sub capitulo 4.7. Ya que

previamente necesitamos conocer algunos principios de analisis y disefio.

Una de las caracteristicas principales en este tipo de muros es que la friccion entre el cimiento
y el suelo hace innecesaria la disposicion de algun tipo de apoyo adicional a nivel de la

cimentacion.
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4.3. Empujes de terreno

El adecuado disefio de los muros de s6tano requiere el clculo de los empujes que producen

los terrenos sobre las estructuras. Para ellos se inicia conociendo las cargas.

4.3.1. Cargasy sobrecargas actuantes sobre el terreno

La cargas y sobrecargas para el disefio 6ptimo, son las cargas de peso propio del suelo con
sus diferentes caracteristicas como el angulo de friccion y/u cohesion. Ademas, se debe
analizar la sobre carga que existe en el trasdds del muro, puede ser que exista la colindancia

con una calle o estacionamientos o simplemente el caso de la concentracion de personas.

Para encontrar los valores de peso especifico, angulo de friccién, etc. Es necesario realizar
ensayos de laboratorio, También se puede realizar estimaciones de dichos valores que estén

en funcion de correlaciones recomendadas de bibliografias confiables.

4.3.2. Conceptos generales

La presion del terreno sobre un muro estéa fuertemente condicionada por la deformacion del
muro, entendiendo por tal no solo la deformacion que el muro experimenta como pieza de
concreto, sino también la que en el muro produce en la deformacion del terreno de la

cimentacion.

Si el muro y el terreno sobre el que se cimienta son tales que las deformaciones son
practicamente nulas, se esta en el caso de empuje al reposo. Algunos muros de gravedad y

de sOtano pueden encontrarse en este caso.

Si el muro se desplaza, permitiendo la expansion lateral del suelo se produce por un fallo por
corte del suelo y la cufia de rotura avanza hacia el muro y desciende. EI empuje se reduce
desde el valor del empuje al reposo hasta el denominado valor de empuje activo, que es el

minimo valor posible del empuje.

Por el contrario, si se aplican fuerzas al muro de forma que este empuje al relleno, el fallo se
produce mediante una cufia mucho mas amplia, que experimenta un ascenso. Este valore

recibe el nombre de empuje pasivo y es el mayor valor que puede alcanzar el empuje

162



El empuje al reposo es por tanto de valor intermedio entre el empuje activo y el empuje

pasivo.

Figura 4.3-1 Naturaleza de la presion lateral del terreno sobre el muro de contencion

-AH

O (en reposo) “ e O} (activa) T‘_oh (pasiva)
' Cu K] =

| | fiCuna de *2; Cufia de

falla del ! falla del

i/: suelo

Altura = H

Altura=H

(a) . (b)
Fuente: Principio de Ingenieria de cimentaciones — Braja M. Das
4.3.3. Calculo del empuje del terreno

El calculo de los empujes se realizara utilizando los métodos de la mecanica del suelo. Las

caracteristicas de cada terreno se tendrian que determinar experimentalmente.

a) Peso especifico aparente
b) Indice de huecos

¢) Angulo de friccion interno
d) Cohesion

4.3.3.1. Empuje activo

Para el calculo de los empujes activos de terrenos sin cohesion, se recomienda aplicar la

teoria de Coulomb, que proporciona valores suficientemente aproximados.

Con muro de trasdés plano que forma un angulo a con la horizontal, y superficie del terreno
plana, formando un talud de angulo £, sobre la que actta una carga uniformemente repartida
de valor g por m de proyeccion, las componentes horizontal Py y vertical Py de la presion
sobre el muro, a la profundidad z contada a partir de la coronacién del muro, tienen las

expresiones siguientes:
pn = z+q)Ky
pv = z+q) Ky
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Figura 4.3-2 Croquis presiones de suelo de un muro de trasdds plano

=|o

<
<0

0

Fuente: Norma Boliviana de Acciones sobre las estructuras NB 1225002
Los coeficientes de empuje activo Ky y Ky vienen dados por las expresiones:

sen?(a + @)
KH = 2

sena |1+ \/5971(‘1’ + 8)sen(® — B)

sen(a — 6)sen(a + B)

Como valor g del angulo de talud de la superficie libre del terreno, respecto a la horizontal,

se tomara el mas desfavorable de los que sean posibles.

Las componentes horizontales Py y vertical Py del empuje total P, por unidad de longitud de

muro, tienen por expresiones:

hZ
py = 7+q)KH

2
pv=(Y7+q)Kv

El punto de aplicacién del empuje P se encuentra a una profundidad y desde la coronacion

del muro dada por la expresion:

2Yh+3¢q
y=ho——
3Yh+6¢q

Donde:
h es la altura total del muro, m.

g es la sobrecarga que actla sobre el talud del terreno, KN/m
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Empuje activo de terrenos estratificados
En los terrenos constituidos por extractos de diversas caracteristicas se determinara el empuje
total obteniendo la resultante de los empujes parciales correspondientes a cada uno de los

extractos.
4.3.3.2.  Empuje pasivo

El célculo del empuje pasivo mediante la teoria de Coulomb, que supone superficie de
deslizamiento plana, da resultados que difieren bastante de los valores reales cuando se
considera rozamiento entre terreno y muro. En estos casos, el empuje pasivo se obtendréa
mediante superficies de deslizamiento curvas, adoptando el valor que corresponda a la que
dé valor minimo. Como superficies de deslizamiento pueden adoptarse las formadas por una

parte “CD” plana, y otra “BC” cilindrica, de directriz circular o espiral logaritmica.

Figura 4.3-3 Empuje pasivo, de acuerdo a la teoria de coulomb

A F 4 D

B

Fuente: Norma Boliviana de Acciones sobre las estructuras NB 1225002

4.3.4. Caso de existencia de sobrecargas en el terreno
4.3.4.1. Cargaen la franja paralela a la coronacion del muro

Figura 4.3-4 Empuje sobre el muro de sobrecarga en la franja paralela a la coronacion
del muro

b e ——|

g/drea unitaria

Fuente: Principio de Ingenieria de cimentaciones — Braja M. Das
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Si el trasdds del muro es vertical y la superficie horizontal del terreno, la distribucion de
presiones varia de acuerdo con lo que indica en la figura 4.3-5.

La presion real contra un muro rigido es:

o= ?q * (B — senf * cos2a)

Donde:

S = éangulo formado por los extremos de la franja de carga en radianes

o = presion horizontal a la profundidad z

g = Carga en la franja por unidad de superficie

L = Fuerza total por unidad de longitud P, debida a la carga en franja es:

_ 9 (e, -
P = 5clH(6, —0,)]

Donde:

bl
= -1
0, =tan <H>

a +b
0, =tan™!

4.3.4.1.1. Carga lineal

Segun las ecuaciones de Boussinesq, se puede resolver este caso haciendo tender a cero el
angulo p. El esfuerzo on a una profundidad z y la fuerza resultante P+ a una distancia R a

partir del fondo del muro es:

Param < 04

0,20 b
oy = (QL>— P, =0,550Q,

H) (0,16 +b2)2 "’
QL> 1,26 n 0,
= (2) =" . p, =064 —L—
OH (H (a® + b2)2’ 'H (@ + 1)
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Figura 4.3-5 Empuje sobre el muro debido a sobrecarga lineal

Carga de linea

g/ longitud unitaria
I—— X=8H et

Fuente: Principio de Ingenieria de cimentaciones — Braja M. Das

4.3.4.1.2. Cargas puntuales o concentradas en areas reducidas

(zapatas)

En este caso la distribucion de presiones no solo es variable con la altura si no a lo largo del

muro.

Figura 4.3-6 Empuje sobre el muro debido a sobrecarga puntual

CARGA PUNTUAL Qp

x:mu | °P
Z:nH
P
A
4] L-‘W ‘) o
H % §

i

Fuente: AGIES, NR-5;2001, Normas estructurales de disefio recomendadas para RDG

SECCION A-A

En el plano vertical perpendicular al trasdds del muro pasando por el eje de la carga Qp, las
presiones maximas para cada profundidad z considerada vienen dadas por las siguientes

ecuaciones:

Param < 04

Q,\ 0,28n2 Qp
o= (ﬁ) (0,16 + n?)2 "’ Pu =078 77

167



Qp\ 1,77 n? Q,
0 = (3 Gt 4y P = 045 77

La distribucion a lo largo del muro en un plano horizontal puede ser calculada mediante:
of; = (oy)cos?(1,1 0)

En cualquier sentido, las presiones aproximadas en muros se pueden estimar mediante el

bulbo de presiones.

Figura 4.3-7 Bulbo de presiones para zapata cuadrada y zapata infinitamente larga
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Fuente: Internet

Figura 4.3-8 Bulbos de presiones para zapatas circulares y zapatas corridas
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Fuente: Internet
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4.3.5. Infiltracion de agua en el terreno

La presencia de agua en el relleno, bien por la accion de la lluvia, o por infiltraciones

subterraneas, afecta de manera importante a todo lo anterior.

a) Si el material de relleno es muy permeable como es el caso de la grava y de la arena
gruesa e incluso media, la aportacion de agua sera evacuada por el sistema de drenaje,
mediante el establecimiento de una red de filtracion de direccién predominantemente
vertical. Mientras el sistema de drenaje sea capaz de evacuar el agua filtrante, el nivel
de agua no rebasara la cota inferior del sistema de drenaje y las formulas vistas hasta
ahora para calcular las presiones y empujes siguen siendo validas sin mas que
reemplazar en ellas la densidad seca (y), por la densidad aparente (yh).

b) Siel material del relleno es de baja permeabilidad, como ocurre en arena fina y arena
limosa, y la aportacion de agua es importante, aunque se establezca la red filtrante
hacia el drenaje y este sea capaz de desaguar el caudal correspondiente, se produce

un aumento de presiones y empujes respecto al caso anterior.

Las presiones en este caso pueden ser estimadas sustituyendo en las formulas la densidad
seca (y) por la densidad sumergida (y ) y afiadiendo una presion que a profundidad z viene

estimada por:

pl=5%2%Yq
Donde:

Va = densidad del agua

z = profundidad del agua

Aqui p’ actua perpendicularmente al trasdds. EI empuje correspondiente es de célculo

inmediato.

c) En cualquier caso, la presion hidrostatica debe ser considerada siempre para niveles

inferiores al mas bajo del sistema de drenaje.
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4.3.6. Empuje producido por la compactacion del relleno

En algunos casos los probables asientos futuros del relleno debidos a su propio peso carecen
de importancia, pero frecuentemente no acurre asi, y para controlar tales asientos se recurre

a la compactacion del relleno.

Esta compactacion, en toda la zona a la cufia de deslizamiento, debe realizarse con especial

cuidado, empleando medios ligeros.

Al momento de emplear compactadores presados se puede presentar una sobre compactacion

que produzca presiones superiores a las correspondientes al empuje activo.

4.4. Tipologias de muros de s6tanos

Debido a la necesidad actual, la construccion de s6tanos ha sido particularmente necesaria,
por el maximo aprovechamiento que se le da a la tierra, sobre todo en las ciudades que son
altamente sismicas, por lo que la mayoria de sus construcciones se utiliza el hormigon

armado, ya que es un material resistente y relativamente econémico.

Un aspecto muy importante a considerar es el disefio arquitectonico del edificio, ya que este
influye, en gran parte, en el tipo de muro a usar. Asi, un muro podréa tener algunas variaciones
respecto a los tipos basicos que se mostraran posteriormente. Por ejemplo, cuando se proyecta
un edificio con marcos estructurales y solo un piso de sétano, entonces es posible disefiar los
muros con anclajes especiales al marco, de tal manera que a este Ultimo sea transmitido una

parte del empuje del suelo, con el fin de disminuir el espesor requerido del muro.

4.4.1. Muro en voladizo

Con las caracteristicas que presenta un muro en voladizo se puede considerar como un muro
de contencidn, ya que con el Unico apoyo gue cuenta es su propio cimiento. Sus dimensiones
seran de acuerdo al analisis contra deslizamiento, volteo y capacidad de carga. Es importante
mencionar que este tipo de muro trabaja en forma individual a la superestructura, pero se

puede utilizar en los sétanos si se desea.
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Figura 4.4-1 Muro de s6tano en voladizo

COLUMMNA,

——-— VIGAS

Fuente: Tesis — Consideraciones para muros de concreto reforzado - Dalia Hernandez
4.4.2. Muro simplemente apoyado

Dadas sus caracteristicas se pueden considerar como un muro de contencion, ya que el Gnico
apoyo sera su propio cimiento. Sus dimensiones seran de acuerdo al analisis contra el volteo,

deslizamiento, capacidad de carga etc. O bien, dependiendo de su disefio particular.

Figura 4.4-2 Muro de sétano simplemente apoyado

COLUMNA

Fuente: Tesis — Consideraciones para muros de concreto reforzado - Dalia Hernandez
4.4.3. Muro de so6tano doblemente empotrado

Un muro doblemente empotrado funciona como una losa en dos direcciones de cuatro

apoyos. Pero es importante mencionar que la carga que soportara sera uniformemente
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distribuida como en una losa comin. Este muro se disefia como parte de la superestructura,

es decir, empotrado en su propio cimiento y en las vigas.

Figura 4.4-3 Muro de s6tano doblemente empotrado

COLUMNA

(A

2222

NI -—.-.-..

I

22222222,

Fuente: Tesis — Consideraciones para muros de concreto reforzado - Dalia Hernandez
4.4.4. Otros tipos de muro

Los muros para sotanos pueden ser disefiados siempre que estos no requieran mas de dos
niveles de sotanos, ya que si presentan mas niveles de sétano no sera recomendable utilizar
muros de hormigon armado, ya que presentan un elevado costo por la magnitud del momento
flector que nos llevaria a aumentar el espesor y areas de acero; por los que se pueden utilizar

muros pantallas, que son un sistema que resulta mas econémico.

Figura 4.4-4 Muro pantalla
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Fuente: Tesis — Consideraciones para muros de concreto reforzado - Dalia Hernandez
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4.5. Metodologia para el disefio

4.5.1. Generalidades

Como se menciond anteriormente, los distintos tipos y clases de muros de sétano estan
relacionados con las cargas que estan sometidos y a los esfuerzos que trasmiten a otros

elementos.

En este sentido, para la eleccion del tipo de muro se debe tomar en cuenta el comportamiento
que se quiere que tenga el elemento estructural, y también el nivel de fundacion a partir del

nivel de piso de sétano.

La fundacion del muro de sétano estara en la cota -7,20 metros, esto a partir del nivel de
terreno, puesto que en este nivel se tiene un esfuerzo admisible relativamente bueno de 2,09

kg/cm?. Y distancia entre ejes de columnas de 7,50 metros en la mayoria.

El espesor de muro deberia ser minimamente de 0,2 metros esto recomendado por la NB
1025001 y otras bibliografias. El funcionamiento de este tipo de muro seria que la pantalla
se encargaria de soportar las cargas de empuje del terreno y transmitirlos a las columnas y
esto afectaria a toda la estructura y en el aspecto constructivo no seria factible por las

siguientes razones:

e Generalmente las alturas de muro de s6tanos no superan los 3 metros y el empuje
activo del terreno no suele ser de gran magnitud esto por la poca altura. EI muro al
ser de una altura total considerable se presentan distintos aspectos que se deben tomar
en cuenta como el rellenado del material que se deberia realizar de forma conjunta,
siempre y cuando se compruebe la seguridad a deslizamiento que se condicionada por
el poco peso de la pantalla.

e El tipo de fundacion son zapatas corridas esto en estructuras medianas y pequefias.
En estructuras de gran tamafio la se suelen utilizar como fundacion losas apoyadas en
el terreno y aprovecharlo para el estacionamiento para vehiculos livianos esto en
edificios esbeltos. En nuestro caso la losa de fundacién no es viable por la razén como
que la losa estaria sometida a flexocompresidn, el estacionamiento estaria disefiado
para vehiculos medianos que para esto se utilizaria una losa de mayor espesor,

también las cargas transmitidas por las columnas son de gran magnitud esto por las
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cargas a la que esta sometida y la separacion que existe entre columnas esto generaria
que la losa sea de un espesor considerable para que no falle por punzonamiento ya
que la superficie del edificio es muy extensa esto encosteceria de gran manera el
disefio.

Para los esfuerzos generados por las cargas puntuales de las columnas sobre el muro,

existen diferentes métodos de célculos que se veran a continuacion.

4.5.2. Acciones verticales sobre un muro de s6tano

Pocas veces es contemplado en un proyecto de muros de s6tano las cargas verticales, que en
la gran mayoria de los casos y para cargas de no gran importancia, se resuelve con la cuantia
minima exigida por las normativas o con alguna recomendacion bésica, con relacion a la

altura del muro.
4.5.2.1. Descripcion de la trayectoria de tensiones

Cuando sea preponderante la accion de las cargas puntuales localizadas, originadas por los
pilares de fachada en la coronacion del muro de sétano, se debera estudiar la influencia de
estas presiones actuantes (p), que se distribuyen a lo largo de la estructura y originan un
sistema de tensiones principales con componentes de traccién y compresion transversales a
la direccion en que actua la fuerza, hasta una determinada distancia de influencia 4 (en
direccion de la fuerza) a partir de la cual la distribucion de presiones es mas o menos lineal

y uniforme.

Esta zona de influencia se denomina también zona de perturbacion de Saint Venant, es decir,
se llegan a uniformizar las tensiones producidas por una discontinuidad estatica a una
determinada distancia de la misma (que en este caso concreto de un muro de sotano de 1
planta, corresponderia aproximadamente a dicha altura del muro), alcanzando la misma
distribucién que tendria si en lugar de existir dicha discontinuidad se hubiese sometido el

muro de sétano a una carga uniforme de resultante equivalente.

La mejor manera de apreciar esta distribucién de tensiones, es mediante el analisis de las
trayectorias de las tensiones principales, para lo cual nos limitaremos a las proyecciones

sobre los planos x-z y x-y.
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Figura 4.5-1 Distribucion de tensiones principales

|

Fuente: Tesis doctoral — Proyecto de muros de s6tano, sometido a cargas verticales originadas por pilares de
fachada - Alvaro Pefia Fritz

En general, en la zona del muro proximo a la carga concentrada se originan tensiones de

traccion, normales a la direccion del esfuerzo de compresion, las cuales pueden superar a la

resistencia de traccion del hormigon, conduciendo con ello a una fisuracion y deformacion

excesiva en la zona localizada del pilar.

4.5.2.2.  Procedimientos para determinar las tensiones producidas por las

cargas localizadas

En los muros de sétano, los procedimientos habituales para determinar las tensiones en vigas
0 secciones de pequefia esbeltez, no son aplicables, porque por efecto de la carga transmitida
por los pilares de fachada, hace que las secciones no se mantengan planas (hipdtesis de
Bernoulli-Navier o Kirchhoff) y, por ende, ain para un material idealmente elastico, la
distribucion de las tensiones ox ya no es lineal. En estos casos tampoco es posible despreciar
las componentes de tension oy y =xy. Debido a esto es necesario determinar todas las

condiciones de equilibrio y de compatibilidad de los esfuerzos internos.

Existen diversos métodos para determinar el estado tensional, que originaria una carga

localizada en la coronacion de un muro de sétano, en el que basicamente pueden resumirse

en los siguientes:
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4522.1. Meétodos basados en soluciones tedricas

Una de las soluciones mas rigurosas para un solido tridimensional, fue obtenida por K. T.
Sundara Raja Jyengas, 1969, basandose en la teoria de la elasticidad tridimensional,
obteniendo la solucién en forma de vector de Galerkin, cuyas componentes se representaron

mediante series dobles de Fourier.

45.2.2.2. Meétodos basados en la teoria de los elementos finitos

El método de los elementos finitos, presenta multiples posibilidades de representar modelos
de comportamiento complejo, singularidades geométricas y mecanicas de los materiales. La
investigacion en este aspecto ha sido muy numerosa gracias al constante avance de los

ordenadores y programas de calculo sofisticados.

45.2.2.3. Método basado en la foto elasticidad

Para el caso de problemas planos (analisis bidimensional), el procedimiento fotoelastico es
muy adecuado. M. Tesar, 1932, obtuvo mediante ensayos los primeros resultados en esta
linea de investigacion. Posteriormente los trabajos realizados por M. Sargious, 1960, R.
Hiltscher, 1967 y G. Florin, 1963 han alcanzado resultados de sumo interes en la préactica, de
los que las distintas formulaciones existentes en este aspecto, estan basados en dichas

experimentaciones.

45.2.2.4. Método basado en experimentacion en elementos de

hormigon armado

Este método, es el Gnico que nos permite conocer la distribucidn de tensiones en un elemento
de hormigdn para los distintos estados de comportamiento. La experimentacion nos permite

ensayar y evaluar el verdadero comportamiento de las armaduras dispuesta en dicha pieza.

4.5.2.2.5. Método basado en soluciones aproximadas

El método mas representativo y valido, basado en una solucidn aproximada es el de bielas y

tirantes, el cual es valido para el disefio en Estado Limite Ultimo de agotamiento y el Estado
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Limite de fisuracion (limitando la tensién de trabajo de la armadura). La descripcion del

método se detalla mas adelante.

4.5.3. Recomendaciones de armado para la accién de cargas verticales sobre

un muro de s6tano

Las investigaciones realizadas en este tema son escasas, ya que, aungque para el caso de vigas
pared o de gran canto existen multiples trabajos de investigacion recogidas en las distintas
instrucciones; no sucede lo mismo para los muros en los que las investigaciones realizadas

son diversas en sus planteamientos y en algunos casos conservadores en su resultado.
4.5.3.1. CalaveraJ.

En la zona superior de un muro, se producen compresiones horizontales, y en el resto

tracciones horizontales, originados por la accion vertical transmitidos por el pilar.

Figura 4.5-2 Tension generada por la carga de la columna de fachada del método de José

Calavera

Fuente: Muros de contencién y muros de sotano - J. Calavera

Simplificadamente, la resultante de estas tracciones, se pueden evaluar con la siguiente

formula:

Donde:

Considerando L la mayor de las luces contiguas al pilar considerado.
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Con ello, el area de armadura distribuida uniformemente en el canto del muro, o en una

profundidad Lipor debajo de la coronacion si: L1 < H (L1 < L»).
Asf, =T

De todos los trabajos investigados, consideramos que en este Ultimo se contemplan ademas
recomendaciones aplicables para la gran mayoria de los muros de sétano de edificacion,
como son la de contemplar la armadura destinada a cubrir tensiones de retraccion y
temperatura, aplicable para ser utilizada simultaneamente para cualquier otro fin resistente,

en particular para los estados limites ultimos.

Ademas, si no se necesitase ninguna armadura suplementaria para cubrir la traccion de la
parte superior, siempre seria conveniente disponer un par de barras en coronacion del muro,

con objeto de controlar las fisuras de retraccion y temperatura.

El didmetro de estas barras, esta en directa relacion a la altura del muro, como se muestra en

la siguiente figura.

Figura 4.5-3 Recomendacion de armado de armaduras del método J. Calavera

- RECOMENDACION:

2¢12ZparaH<5m
2¢l6paraSm<H<8m

2¢20paraH>8m

Fuente: Muros de contencién y muros de sotano - J. Calavera

4.5.3.2. Metodo de bielas y tirantes aplicado a la accion de cargas

verticales sobre un muro de s6tano

El método de las bielas y tirantes es un procedimiento que permite el disefio de elementos
lineales, superficiales o volumétricos de elementos de hormigon estructural. La estructura se
idealiza mediante un sistema de barras biarticuladas, que intenta representar el

comportamiento de la estructura o parte de ella.
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Debido a que el método estd basado en sistemas biarticulados, los elementos que los
componen trabajan a traccion o compresion pura. En la nomenclatura clasica del método, los
elementos comprimidos se denominan bielas, mientras que los elementos traccionados se
denominan tirantes. La zona de union entre bielas, entre tirantes o entre bielas y tirantes se

denominan nudos.

Figura 4.5-4 Modelo de bielas y tirantes

Tirante

I ——
L=y
]

i

Fuente: Tesis doctoral — Proyecto de muros de sétano, sometido a cargas verticales originadas por pilares de

fachada - Alvaro Pefia Fritz

El modelo de bielas y tirantes adoptado para el estudio longitudinal de un muro de sétano,
representa el flujo de fuerzas dentro de la estructura, el cual ha sido simplificado como una
celosia de dos dimensiones, en el que se representa las resultantes de compresiones (bielas)

y las tracciones en la armadura (tirantes).

Para aplicar el modelo de bielas y tirantes al caso que nos ocupa, Se considerd una seccion
central con simetria en ambos lados. Como se trata de una estructura hiperestatica, es
necesario determinar la distribucion de presiones del terreno originada por la accién de los

pilares de fachada para que el sistema esté en equilibrio.

Este aspecto implicaria a nuestro juicio, un estudio muy laborioso que seria aplicable a cada

caso en concreto si se quisiese dar una solucién rigurosa.

En la Figura, se propone una de las posibles soluciones que se podrian obtener utilizando el

método de bielas y tirantes.
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Figura 4.5-5 Modelo de tensiones generadas propuesta por el método de bielas y tirantes
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Fuente: Recomendaciones para analisis de muro de sotano, sometido a cargas verticales originadas por
pilares fachada (Vol.10). — Revista de la construccién. Santiago de Chile (2011)

Con relacion a la Figura 4.5-5, la armadura superior de los vanos intermedios, se puede
determinar utilizando las recomendaciones de la Instruccion Espafiola de Hormigon

Estructural EHE, en la cual.
T, = 0,08p,l = As « f,
Y para el caso de la armadura a disponer en zona de pilares.
T, = 0,23pyl = As * f,,
Donde:
As = Area de la seccion de armadura en traccion
fy = Limite elastico de calculo del acero menor o igual a 400 N/mm2

La comprobacion de nudos y bielas de acuerdo a la instruccion de hormigon estructural EHE,

se satisface si se comprueba la compresion localizada en apoyos.

_ Yaxiles de pilares

Pa = longitud del muro
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4.5.3.3.  Metodo aproximado

El método aproximado es un método el cual se expone en la tesis doctoral de Alvaro Pefia
Friz que nos brinda la armadura de necesaria para cubrir los momentos generados por las

columnas que estan en funcién a unos coeficientes de rigidez.

Figura 4.5-6 Longitud para el método aproximado de Alvaro Pefia Friz

Fuente: Recomendaciones para analisis de muro de s6tano, sometido a cargas verticales originadas por

pilares fachada (Vol.10). — Revista de la construccién. Santiago de Chile (2011)

Tabla 4.5-1 Tabla para el coeficiente de rigidez de estructura Método Alvaro Pefia Friz

CASOS DE RIGIDECES EN SUPERESTRUCTURA
TTE‘EQER'EO CASO 1 CASO 2 CASO 3 CASO 4
K Armadura inferior | K Armadura superior | K Armadura inferior | K Armadura superior | K Armadura interior | K Armadura superior | K Armadura interior | K Armadura superior
g 0,877 0,668 1,020 0,623 1,09 0,601 1,168 0,582
e 0,816 0,642 0,889 0,612 » 0,925 0,593 0,957 ' 0,574
e’ 0,647 0,593 0,652 0519 | 0558 0,571 0655 | 0563

Fuente: Recomendaciones para analisis de muro de sétano, sometido a cargas verticales originadas por

pilares fachada (Vol.10). — Revista de la construccion. Santiago de Chile (2011)

Los coeficientes estdn en funcion la geometria del vigas y columnas (Rigidez de

superestructura), asi como también al tipo de suelo (Modulo de Balasto).

Los momentos de disefio para el armado a flexion se determinan mediante:

MArmsup = Ksup *g* q* 12

1 2
Myrm ine = Kint *g*q * [
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Figura 4.5-7 Alturas para la disposicion de armaduras del método de Alvaro Pefa Friz

hrBL 7 S
Wi VoS B

S
2h/15
s

Fuente: Recomendaciones para analisis de muro de s6tano, sometido a cargas verticales originadas por
pilares fachada (Vol.10). — Revista de la construccion. Santiago de Chile (2011)

Donde la tension de disefio sera:

4.5.4. Metodologia adoptada

Para el disefio y célculo de armaduras del muro de s6tano y a su vez como muro de carga, se
analizé primeramente la carga que tiene que soportar el muro y con esto se evidencié que a
su vez podria primeramente considerarse como muro en voladizo, esto para el aspecto
constructivo, entonces se adopté como un muro de sétano donde las columnas se empotran
al muro. En este caso es necesario hacer verificaciones si cumple como el tipo de muro
adoptado para proceder a realizar a hacer el disefio y calculo de armaduras. En resumen, es

posible es hacer uso de la siguiente secuencia de verificaciones y calculos:

e Obtener las cargas actuantes en el muro, cargas axiales, empujes de terreno,
sobrecargas de uso, etc. Como también los datos de los materiales que se utilizaran
para el disefo.

e Realizar un pre dimensionamiento geométrico para determinar el espesor del muro y
el ancho de la base del muro.

e Verificar si el muro es lo suficientemente estable como para soportar los empujes de

terreno como muro en voladizo.
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e Sise cumple la verificacion, se calcula la armadura de la seccion de la pantalla, punta
y talon en funcién a los estados de servicio mas desfavorables como indica la norma.

e Calculo de esfuerzos que pueden dar como resultado armaduras secundarias de
refuerzo.

e Verificar si cumple con las condiciones de armadura minima y maxima.

En el disefio del muro se lo realiza a flexion por cargas laterales y por los esfuerzos generados
por las cargas puntuales de las columnas segin la recomendacion de Alvaro Rodrigo Pefia

Fritz en su tesis doctoral.
4.5.4.1.  Sustentacion econdémica del muro adoptado

Como se menciond anteriormente, el muro de sotano sera disefiado de hormigon armado,
esto por recomendaciones de diferentes bibliografias que mencionan la factibilidad de los

muros como ser:
Jack McCoomac establece lo siguiente:
Los muros de retencion de gravedad son factibles de 10 a 12 pies (3 a 3,7 metros) de altura.

Los muros de retencion de semigravedad son viables en el mismo intervalo que los muros de

gravedad, con algun refuerzo ligero.

Por su parte los muros tipo voladizo se utilizan en alturas de 10 a 25 pies (3 a 7,65 metros)
de altura, y para solicitud de muros de retenciones superiores a estos se utilizan muros con

contra fuertes.
Arthur H. Nilson estipula que:

En general, los muros de gravedad son econdmicos solo para muros relativamente bajos,

hasta los 10 pies (3 metros).

Los muros en voladizo son econdmicos para alturas entre los 10 y 20 pies (3 a 6 metros).

Mientras que los muros de contrafuertes se utilizan para alturas mayores.
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4.5.4.2.  Sustentacion geométrica del muro adoptado

Ya definido la tipologia y el muro a ser disefiado, entonces ser necesario a tener
consideraciones geometrias recomendadas. Para esto Jack McCoomac demuestra en su
bibliografia dimensiones de muros construidos con éxito en el pasado. Tales tamafios eran
con frecuencia dimensiones conservadoras.
Figura 4.5-8 Reglas empiricas para el dimensionamiento de muros de retencion tipo
voladizo
(" (minimo absoluto 8")

talud minimo {4 (minimo preferible 12")

%/pie

mayor que la penetracién de

la helada y que la profundidad
” para la cual existe un cambio
estacional en el volumen

0.07h a
0.12h h

HES i

0.07h a0.10h

b=0.4ha 0.6k (minimo 10 a 12)

Fuente: Disefio de concreto reforzado — Jack McCoormac

4.6. Observaciones generales

Estas observaciones se deben tomar en cuenta al momento de ejecucién y las consideraciones

de disefio, donde estas nos garantizan el buen funcionamiento del muro.

Anexo a esto, también se comprobara las armaduras recomendadas por los métodos de
disefio. Y comparar con la conclusion de Alvaro Pefia Friz, que indica que el método mas

preciso y recomendado es el de José Calavera.

4.6.1. Aspectos constructivos
4.6.1.1. Rozamientos con el muro

En funcion al sistema adoptado para la construccion, el piso a nivel -4.10 m. debera estar

separado a una distancia mayor a los 0,05 metros del muro, ya que al no dejar esta junta daria
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lugar a un punto critico de agrietamiento en la estructura al momento de un movimiento

sismico o de otra naturaleza.

Figura 4.6-1 Detalle de la junta entre piso y el muro

SOLERA DE CONCRETO
4 1S ADD ASFALTICO
REFUERZO DE ACERO

4 POLIESTIRENO EXPANDIDO

lr
&

y
& % 5 % 5
JUNTA DE
-:onc:rm—j q
9
e
40.05 SUB~BASE

GRANULAR COMPACTADA
T a o o a o 15cm A 20cm

Fuente: Muros de contencion y muros de sotano - J. Calavera
4.6.1.2. Sistemas de drenaje

Debido al contacto permanente que tienen los muros de sétanos con la humedad del suelo se
hace necesaria la impermeabilizacidn de estos. Existen distintos métodos para tal fin, pero se
debe elegir el que mas asegure la proteccion del muro contra el agua, dependiendo del tipo

de relleno y sobre todo si el nivel freatico logra tocar el muro.

Los sotanos deben impermeabilizarse en sentido horizontal y vertical. En los edificios que
sean construidos sobre una pendiente, se impermeabilizara cuidadosamente las paredes que
den hacia la ladera.

Figura 4.6-2 Impermeabilizacion y sistema de drenaje de muros de sotanos en edificios
sobre laderas
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Fuente: Arte de proyectar la arquitectura — Neufert. Et. At.
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La infiltracion del agua entre fisuras del muro, provocadas por asentamientos u otro tipo de
movimientos, y posteriormente la corrosion del refuerzo es indeseable. Entonces es
indispensable conocer las caracteristicas del sub suelo, es posible emplear otros sistemas de

evacuacion, media vez que garanticen un drenaje adecuado Y eficiente.
4.6.1.3. Esquemas de armado

En las figuras se indican esquemas standard de armado segun la posicién de la zapata que

cumple con la envolvente de momentos.

Figura 4.6-3 Esquema de armado en muros de s6tano

A i

ARMADURA

L | /EVENTUALMENTE
T T e o —m i i NECESARIA.
_..._-"i - | - _.}
= ES———,

Fuente: Muros de contencidn y muros de sotano - J. Calavera

Se debe de indicar que en la parte de la corona se deben de disponer armaduras minimas

recomendadas para absorber los momentos longitudinales generados.

4.6.2. Consideraciones de disefio
4.6.2.1. Apoyos de columna en el muro

El apoyo del refuerzo de las columnas en el muro esta regido por el ancho del muro.

Si la columna es del mismo ancho que el muro, la armadura de la columna se ata a la del

muro. Si es de ancho menor, se necesita disponer de estribos horizontales para sujetarla.

En cualquier caso, el refuerzo de la columna, necesitaria una longitud de anclaje al muro de
acuerdo al diametro de varilla que se esté utilizando, y debe llevar estribos salvo que el muro,

por ambos lados exceda notablemente a la columna.
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Sielancho de la columna sobresale del muro, entonces naturalmente la armadura de la misma

debe anclarse en el cimiento, elaborando alli los empalmes correspondientes.

Figura 4.6-4 Apoyo del refuerzo de columnas sobre muro

COLUMNA COLUMMA COLLUMRA,
L

REFUERZO | REFUERZO REFUERZO

MURD B . MURD . - MURD
o —k —

I | ___.JI__

Fuente: Muros de contencion y muros de sotano - J. Calavera
4.6.2.2.  Juntas en muro de sétano

Las juntas en sistemas a porticados de hormigon armado son un tema aclarado y se exponen
la necesidad de disponer dichas juntas. Pero en el tema de juntas en muros de s6tano es un

tema todavia en discusion y no tan claro en el momento.

Es importante aclarar que la disposicion de junta de construccion o junta fria se realizan de
la misma manera que en la superestructura y la junta de contraccion se puede evitar con
armadura para la retraccion que casi siempre estd ocupada por la armadura de disefio y

verificada en funcion de armadura minima.

Como se menciond anteriormente el tema de junta de dilatacién es un tema controversial
puesto que las juntas de dilatacion se realizan para la dilatacion térmica de la estructura y
como es evidente el muro no esta sometido a diferenciales de temperatura. Las
recomendaciones de juntas para muros sometidos a diferenciales de temperatura nos brindan
los siguientes aspectos, que si bien, no esta dentro de las caracteristicas de nuestro elemento

estructural es importante tomarlos en cuenta como parametros de referencia.

La NB 1225001 nos indica que para elementos rigidos como en el caso de muros las juntas

deberian de disponerse a no mas de 30 m.
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El documento SE-C seguridad estructural de cimientos de la misma manera nos indica que
salvo a justificaciones deben ser mayores a 30 m. 'Y como recomendacion nos indica que no
deberian ser superiores a 2 0 3 veces la altura del muro, por otra parte, nos indica que si los
efectos de retraccion son importantes podrian disponerse de juntas falsas debilitando la

seccion esta cada 8 a 12 m.

Por otra parte, el Doctor ingeniero Alvaro Rodrigo pefia Fritz nos brinda la informacion del
comportamiento del muro de s6tano en funcién a las juntas de dilatacion, donde indica que
limites de juntas deben estar entre 40 0 50 m. para no tomar en cuenta el efecto de retraccion
en el elemento estructural. Y en su tesis doctoral nos brinda pardmetros de disefio al analizar

la influencia de separacién de juntas de dilatacion en los esfuerzos generados en el muro.

En conclusion, podemos decir que como el elemento estructural no estd sometido a
diferenciales de temperatura no estamos condicionados a disponer juntas de dilatacion, pero
hay que tomar en cuenta otros aspectos importantes como la retraccién del hormigén en

elementos de longitudes grandes como nos indica en su investigacion.
4.6.2.3. Efectos de esquina de muro

Frecuentemente los muros de sotano presentan disposiciones como se muestra en la figura
4.6-5 y se presenta un efecto de esquina al empotrarse un muro en el otro. Una solucion es
evitarlo creando una junta de dilatacion tal como la MN, pero en muchas ocasiones resulta
preferible no disponer tal junta y es necesario resistir la flexion horizontal que el efecto

esquina produce.

Figura 4.6-5 Efecto esquina de muro de s6tano
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Fuente: Muros de contencion y muros de sétano - J. Calavera
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La situacién puede asimilarse a la de una placa con un borde vertical empotrado,

correspondiente a la esquina.
4.6.2.4. Armaduras minimas de armado

Hay que tomar en cuenta que armadura minima geométrica o de montaje y armadura minima

para la retraccion y temperatura.

Para armadura minima geométrica se la utiliza para todos los elementos sometidos a flexion
para la separacién de armaduras en una capa horizontal debe cumplir con las condiciones

expuestas en el capitulo 2.

Para la armadura minima de retraccion y temperatura, el espaciamiento maximo de barras

longitudinales en muros construidos en obra debe ser 3h 0 300 el menor de estos.

Cuando se requiere armadura para cortante para resistencia en el plano del muro, el

espaciamiento de la armadura longitudinal no debe exceder Iw/3.
Si: V, < 0,50V,

Tabla 4.6-1 Armadura minimo para muros con 0,5 O Ve > Vu

- fio de | Armadura Armadura
Tipode | Tipo de armadura no b:rr'::réoal:m? £ MPa longitudinal | horizontal mi-
muro pretensada bre vt minima ", nima,
Pe. Pi-
2420 0,0012 0,0020
db < 16 mm 220 0,0015 0,0025
<
Barras corrugadas d z
Construido dp = 16 mm Cualquiera 0,0015 0,0025
en obra
Armadura de alambre = MW200 6 .
elactrosoldado MD200 Cualquiera 0,0012 0,0020
Prefabri- Barras corrugadas o
cado [2] armadura de alambre Cualquiera Cualquiera 0,0010 0,0010
electrosoldado
1] Mo es necesario que los muros prelensados, con un tension promedio a compreswén efectivo de al menos 1,6 MPa,
cumplan con los requisitos para armadura minimo longitudinal, p; .
2] Alternativamente en muros en una direccién prefabricados, pretensados, con ancho menor de 3,6 m y no conectados
mecanicamente para causar restriccién en la direccién haorizontal, no es necesario cump\ir con los requisitos minimos
de armadura en la direccién normal ala armadura para flexion.

Fuente: Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001

Si:V, =2 0,50V,

pt debe ser al menos el mayor valor entre el valor calculado mediante la ecuacion siguiente

pero no necesita exceder cuantia minima de retraccion de la tabla
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hy, ,
p, = 0,0025 + 0,5 (2,5 - —) (p, — 0,0025) 6 p = 0,0025

Ly
4.7. Disefio de muro de s6tano

4.7.1. Generalidades

Como el disefio del muro es repetitivo se considerard una porcion del muro total, para el
disefio de muro de s6tano se calculd para la una zona y una parte del médulo 2, esto porque
es la zona del muro con pilares con mayor carga y es una de las entradas principales a la

estructura.

4.7.2. Geometria del muro

Datos:

Tabla 4.7-1 Resumen de cargas de las columnas para el disefio de muro de s6tano

C3
Carga P (KN) Mx (KN m) My (KN m)
Peso propio 412,28 -10,47 11,09
Muerta 231,62 -10,48 -0,63
Uso 167,46 -8,01 11,03
C4
Carga P (KN) Mx (KN m) My (KN m)
Peso propio 755,60 -5,05 15,13
Muerta 474,12 -3,95 2,95
Uso 384,78 -3,13 15,44
C5
Carga P (KN) Mx (KN m) My (KN m)
Peso propio 505,26 -1,09 12,07
Muerta 334,86 0,46 4,46
Uso 256,86 -0,77 12,29
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C6
Carga P (KN) Mx (KN'm) My (KN m)
Peso propio 558,69 -7,85 7,55
Muerta 162,75 -6,30 -0,30
Uso 324,30 -6,06 10,09
c7
Carga P (KN) Mx (KN m) My (KN m)
Peso propio 447,59 -3,5 7,12
Muerta 152,84 -4,83 3,08
Uso 220,04 -2,24 8,77

Fuente: Elaboracién Propia

Figura 4.7-1 Denominaciones geométricas del muro de sétano

Evp.,

4

a

<

1
hz
1

P
- xr2

4
X

Fuente: Elaboracion Propia

4.7.3. Pre dimensionamiento Geométrico

Pre dimensionamiento de pantalla
Determinamos el momento ultimo

Adoptamos hz = 0,7 m
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_ 1,6 * Ka * Ysuelo * h®

“ 6
Si adoptamos h
M, = 580,03 KNm
Deformacion unitaria del acero
& = 0,005 ( falla ductil)

Estimamos la cuantia mecanica o indice de refuerzo “w”

f;
w = ES *f:lyc
0.005 500 Mpa
= ¥ —— =
=50 25 Mpa ’

Determinamos el canto util “d” de la pantalla

Muzﬂ*b*dz*f’c*w*(l__

d =523,36 mm

Si asumimos un recubrimiento geométrico de 50 mm. Y la armadura utilizada en el muro es

de 20 mm. Entonces adoptamos un espesor de la pantalla de 600 mm.

Determinamos el esfuerzo neto:

Oneto = Oaam — YHeae * Rpege — L

Oneto — 195,33 W

Encontramos el valor de X:
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Figura 4.7-2 Esfuerzos sobre el terreno en estado de servicio generado por las cargas de
columnas de fachadas

P

%M

"B,

<
) he

4 59
L xi2 X

Esfuerzo neto del suelo

\J“Z

Fuente: Elaboracion Propia

811,36 KN + 1614,5 KN + 1096,98 KN + 1044,3 KN + 820,47KN

22,8m
P =23630KN
Donde:
hz =0,7 m.
h Eva=3,9m
XM, =0;
x? 0,32 x? 0,5%x2
M+Eva*7—Eva* > + Pgp * > — Ppop * —
(02 05x 0,5 x ) (1 05 0,5x>+ 02 x?
= * * —x —
3 oLEIeXET 3 2

+<202 X 2x>+ x? .
k — k —— e 3
3 2773 2 ¢

0,375 x?01 + 0,368 x%202 = 42,294 x? — 0,449 ; Ecuacién 1

193



YFy =0;

1,5 x
2

P+ Evax+ Pyyo —03Eva=15x01+ 02 %

1,5x01 + 0,75x02 = 68,25 x + 316,83 ; Ecuacion 2
Si: X= 2 m. Entonces se resuelve el sistema de ecuaciones:

Donde los esfuerzos quedarian de la siguiente manera:

KN [ T KN
o =191,244 — o=110,975 —
m m

Se verifica que los esfuerzos en los extremos no superan el esfuerzo neto del terreno y
tampoco son menores a cero. También X es un distancia contructiva por tanto adoptamos

estos valores geometricos.

4.7.4. Verificacion de la geometria del muro

Verificamos geometria del muro en base a las recomendaciones dadas por Jack McCoomac

en el libro de disefio de concreto reforzado.
Donde:

h=72m

hz=0,7m

hp=0,6 m

b=3m

Los valores brindados son para el espesor de la pantalla en la base de la pantalla, en nuestro
caso el muro no reduce su espesor en la corona por que se empotran las columnas de la

superestrctura.
0,07h < hp £ 0,12 h; Espesor de pantalla

0,504m < 0,6m < 0,864m; CONFORME!
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04h<b<0,6h;Basedel muro

2,88m < 3,00m<4,32m; CONFORME!

0,07h < hz < 0,1 h; Espesor de la base
0,504m<07m<0,72m; CONFORME!

4.7.5. Estabilidad del muro
4.7.5.1. Verificacion a deslizamiento

Por recomendaciones de Roberto morales en su libro disefio de concreto armado nos brinda
una tabla para el coeficiente de rozamiento en funcion al tipo del terreno y su esfuerzo

admisible del mismo.
u=20,5
Estado 2 (Mas desfavorable)

Figura 4.7-3 Estado 2 de estado de servicio del muro de sétano

Eh|

B,
G

Ehp

AQ

Fuente: Elaboracion Propia

Pi Pesos (KN)
P1 91,65
P2 49,35
P3 26,95
P4 193,38

P total 361,33
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Donde:

Hr = H*Ptotal

EMPUJES
Eha 151,05
Ehl 11,99
Ehp 252,26
Hr 180,67
Hr + Hp
FSD = Ha + Hl — &

4.7.5.2.

FSD = 2,66 >1,5;CUMPLE!

Verificacion a Volcamiento

Estado 2 (Mas desfavorable)

Figura 4.7-4 Estado 2 en estado de servicio para el volcamiento del muro de sétano

o @
S
vp
Ehp
L .8
()

Eh

Fuente: Elaboracion Propia

Hi Cargas (KN) Xo (m) P*X (KN*m)
Eha 151,05 2,400 362,52
Ehl 11,99 3,600 43,16
Ehp 252,26 1,033 260,58
P1 91,65 1,000 91,65
P2 49,35 1,500 74,03
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P3 26,95 0,35 9,43
P4 193,38 2,15 415,77

FSV =21 =>2;CUMPLE!
4.7.5.3. Verificacion a hundimiento

Figura 4.7-5 Dimensiones del muro de sétano estudiado

C3 C4 C5 C6 c7
A T T ™ A
[ sor I 7.40 I dom I 400 |

2 a 3
a - ‘ ., a ¢ 7
a ~ - . 4 4 . " a ;
a 2 ) ¢ u
a a

Reaccién de carga
2
1

Realizando sumatoria de momentos y sumatoria de fuerzas en y podemos encontrar la

reaccion del suelo.
KN KN
ol =155,82 — ; 02 =6445 —
m m

Se verifica que ninguna reaccién del suelo supera al esfuerzo admisible, entonces si tiene

estabilidad.
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4.7.6. Disefo estructural de muro de sétano
4.7.6.1. Generalidades

Figura 4.7-6 Elementos estructurales en el muro de s6tano

Columna

Viga

=

Muro de s6tano

Fuente: Elaboracién Propia

Por recomendaciones de José calavera se deberia tomar tres situaciones que se presenta para

el disefio del muro, de forma resumida son:

S-1) Actulan las cargas a nivel de terreno, esta situacion se utiliza para el disefio de la pantalla

que se disefi0 anteriormente.
S-2) Actuan el empuje de tierras y cargas verticales maximas.

S-3) Solo actlan las cargas verticales maximas.
4.7.6.2.  Disefo de la pantalla

Figura 4.7-7 Dimensiones geométricas del muro de sétano

.60

2.40m

g S 4 0.70m
a9 1

F1.00m I 2.00m

Fuente: Elaboracion Propia
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Para el disefio de la pantalla se utiliza la primera situacion mencionada anteriormente, esta
situacion se da en el proceso constructivo y es por eso que no se toma en cuenta las cargas
verticales de la superestructura. Dentro de esta situacion se dan dos posibles eventos mas

desfavorables que son:
Evento 1

En este evento sucede que primero se rellena la parte izquierda, en este caso las cargas de

empuje de acttan en forma activa.
Para el momento Mua'. Se toman en cuenta la siguiente combinacién:
U=12D+16(L+H)

Figura 4.7-8 Cargas actuantes en la eventualidad 1 del muro de s6tano

E Ev
Eh
R
Fuente: Elaboracion Propia
Empujes Fuerza Brazo Factor de Vu Mu
horizontales (KN) (m) mayoracion (KN) (KN m)
Suelo 14,103 0,733 1,6 22,565 16,540
Concreto 3,443 1,1 1,2 4,132 4,545
Uso 3,996 1,2 1,6 6,387 7,664

Vuy, = 27,44 KN

Muy, = 24,61 KNm
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Evento 2

En este evento sucede después del primer evento, en este caso las cargas de empuje del lado
izquierdo actuan de forma pasiva y de las derechas de forma activa. También la norma nos
indica que las cargas que sean persistentes y que contrarresten la combinacion mas

desfavorable debe multiplicarse por 0,9.

Figura 4.7-9 Cargas actuantes en la eventualidad 2 del muro de sétano

Evp

@-
% 4449

Fuente: Elaboracion Propia

Ehp

El momento Mua. Se toma en cuenta la siguiente combinacion:
U=1,2D,+1,6(Ly+ H,) — 0,9 Hp

Cargas horizontales activas

Empujes Fuerza Brazo Factor de Vu Mu
horizontales (KN) (m) mayoracion (KN) (KN m)
Suelo 115,646 2,1 1,6 185,034 388,571
Concreto 9,860 3,15 1,2 11,832 37,271
Uso 10,490 3,25 1,6 16,784 54,548

Cargas horizontales Pasivas

Empujes Fuerza Brazo Factor de Vu Mu
horizontales (KN) (m) minoracion (KN) (KN'm)
Suelo 127,05 0,733 0,9 114,345 83,815
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Vu, = 99,31 KN

Mu, = 396,58 KNm

4.7.6.2.1. Disefio a flexién

Figura 4.7-10 Envolventes de momentos de pantalla de muro de sétano

Envolvente de momentos

Fuente: Elaboracion Propia

Célculo del bloque de compresiones:

g1 1 2*Mu
=d * — —
@ @ *0,85%f'.xbx*d?

a=0,03987 m = 39,87 mm
Célculo del area de acero necesaria:

0,85 = f’cb* a

ASTLBC - fy

Asp.. = 1694,47 mm?/m

Célculo armadura minima a flexion:

Asmin = 4 fy
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ASpmin = 1350 mm?

1,4
ASmin = E bd

ASpin = 1512 mm?
Entonces:
ASpec = 1694,47 mm? /m

Estimamos armadura real y separacion “As”

Asgy
ASpec -9
Diametros Areas (mm?) Espaciamiento (m)
@12 1131 0,067
716 201,06 0,118
@20 314,16 0,185
@25 490,86 0,290

Adoptamos; ® 20 c¢/15

Entonces:

mm
ASyoqr = 20944

Espaciamiento minimo entre armaduras longitudinales:

dp
Smin = [ 25mm
1,33 TMag

16 mm
Smin = [ 25 mm
19,95 mm
Espaciamiento maximo entre armaduras longitudinales:

3h
Smax = {300 mm
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1800 mm
max = { 300 mm

Limitaciones de espaciamiento:
Smin = 25 mm
Smax < 300 mm
Entonces:
Smax = Scalculado = Smin
300 mm = 150 mm = 25 mm ; CUMPLE
Verificacion de momento

Célculo del bloque de compresiones real:

_ Asxf,
areal - 0,85 * b *f,c

Areqr = 49,28 mm

Célculo del momento nominal:

arzeal)

ﬂMn=ﬂfy*As*(d—
@Mn = 485,72 KN m
@ Mn = Mu
485,82 KNm = 425,34 KN m ; CUMPLE!
Verificacion a fluencia

£c=0,003 ¥ &, = 0,005

Profundidad del eje neutro:

Donde:
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ﬁl = 0,85

_ 49,28 mm

c= 0.85 =57,98 mm

Deformacién del acero:

d—c 540 mm — 57,98 mm
€t=( )* c=( )*0,003=0,025

c 57,98 mm

$¢ = $tlim
0,025 > 0,005 ; CUMPLE'"
Area de armadura minima longitudinal
050Vec=>Vu
170,60 KN = 108,89 KN ; CUMPLE"
Entonces:

p, = 0,0012

_ Asmin,
pL - b * d

Asmin; = 648 mm?

Diametros Areas (mm?) Espaciamiento (m)
@12 113,09 0,17
216 201,06 0,310
@20 314,16 0,485

Se utilizara @ 20 ¢/30

Esta armadura se dispondra a partir del nivel de sétano, hasta la corona del muro.

Por otra parte, para la armadura de montaje, puesto que en primera instancia existe un empuje

del relleno como se menciond anteriormente. Esta armadura se dispone desde la zapata del

muro hasta el nivel del s6tano.

Asi, = 1350 mm?
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ASQ)

=S
ASneC
Diametros Areas mm? Espaciamiento m
@12 113,09 0,074
16 201,06 0,133
@20 314,16 0,208

Se utilizara @ 20 ¢/15

Armadura minima horizontal de retraccion y temperatura:

Donde:
p: = 0,002
_ Asmin,
pt - b * d

Asmin, = 1080 mm?

ASQ)
Asnec
Diametros Areas (mm?) Espaciamiento (m)
@12 113,09 0,105
16 201,06 0,186

Se utilizara ® 12 c/10

Adoptamos @12¢/20; Repartidas 50% en ambas caras
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4.7.6.2.2. Disefio a cortante

Figura 4.7-11 Diagrama de cortantes de la pantalla del muro de s6tano

Envolventes de cortantes

Fuente: Elaboracién Propia

El cortante Gltimo es del estado 2 y tiene un valor de Vu = 99,31 KN. Como los muros son

de gran rigidez, usualmente, no se necesitan armadura de cortante siempre que cumpla con:
@Vec =Vu
Célculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigon:
/1 / /
) < / C> hd

6

@

NI <1 , 029 Nu>

6 Ag

(
ﬂVcS{
lk

337,5KN

Gve < {405,51 KN

Entonces:
BVe=>Vu

337,5KN > 99,31 KN ; CUMPLE! (No necesita armadura a cortante)
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4.7.6.3.  Disefio de punta y talon

Figura 4.7-12 Dimensiones geométricas del muro de s6tano y denominacion de esfuerzos
generados en el terreno

Pu

Mu

60m

6.50m a

V].?Om ——1.70m —‘

0.70m |4,
44,9

LlOOm J—ZOOmQ

ANREERE

xl\“‘z

Esfuerzo neto del suelo

Fuente: Elaboracion Propia
Donde:
Pu =416,91 KN
Mu= 7,32 KN'm

Por recomendaciones de José calavera se deberia tomar tres situaciones que se mencionaron
anteriormente, para el disefio punta y talon del muro se toman las dos situaciones restantes,
realizando sumatoria de momentos en 0 se encuentran el esfuerzo a los que esta sometido la

punta y el talon.
Los calculos mas detallados se encuentran en el Anexo-2.5.

A continuacion, se demuestra los resultados méas desfavorables para punta y talon.
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La situacidn mas desfavorable para la punta es la situacion 2

Donde los esfuerzos quedarian de la siguiente manera:

{ { ‘ | ] 0=78,60%

KN
o = 347,96 —
m

La situacion mas desfavorable para el talon es la situacion 2 donde no se disminuyen los

esfuerzos generados por los empujes pasivos.

Donde los esfuerzos quedarian de la siguiente manera:

KN
0 = 26599 —
m

4.7.6.3.1. Disefio de la punta

Figura 4.7-13 Esfuerzos sobre el terreno en estado de resistencia para punta

Fuente: Elaboracion Propia
Donde:
= 347 96KN ; = 258 17KN
pl - ) m ) ,02 - ) m

Mu = 159,02 KN m
Vud = 57,83 KN

d =640 mm
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Disefio a flexion

Calculo del bloque de compresiones:

d«|1- |1 2 Mu
= * —_— —_—
¢ 00,85 [, % b+ d?

a=0,01313m =13,13mm
Calculo del area de acero necesaria:

085 f' *xbxa

Asnec fy

ASpec = 558,025 mm?/m
Célculo armadura minima a flexion:

i

Asmin = 4]3/

ASpin = 1600 mm?

1,4
Asmin = K bd

ASpin = 1792 mm?
Entonces:

ASpee = 1792 mm?

Caélculo de armadura real y espaciamiento de la armadura

Asg
ASpec =9
Di&dmetros Areas mm? Espaciamiento m
@12 113,09 0,063
216 201,06 0,112
@20 314,16 0,175
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Se utilizara @ 20 ¢/15

mm?
ASpoq = 20944

Espaciamiento minimo de armadura longitudinal:

dp
Smin = { 25mm
1,33 TMag

>

Smin =1 25mm

{ 16 mm
19,95 mm
Espaciamiento maximo de armadura longitudinal:

3h
Smax = {300 mm

1800 mm
max = { 300 mm

Limitaciones de espaciamiento
Smin = 25 mm
Smax < 300 mm
Entonces:
Smax = Scalculado = Smin
300mm = 150 mm = 25 mm ; CUMPLE!
Verificacion de momento

Caélculo del blogue de compresiones real:

_ As*fy
Areal —0'85*—b*flc

Areqr = 49,28 mm
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Célculo del momento nominal:

QMn=ny*As*(d—ar;al)

@Mn = 579,96 KN m
@ Mn = Mu
579,96 KN m = 159,02 KN m ; CUMPLE!
Verificacion a fluencia
§c=0,003 y &y = 0,005

Profundidad del eje neutro:

a
c=—
B1
Donde:
ﬁl = 0,85
49,28 mm
c=——=5798mm

0,85

Deformacién del acero:

d—c 640 mm — 57,98 mm
o= ()=
c 57,98 mm

) * 0,003 =0,030
¢t = &t lim
0,030 > 0,005 ;CUMPLE!

Célculo de longitud de anclaje

12fyv, ¥,
“T s /fc '

l; =768mm
Ltalon — Tnec = ld
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1950 mm = 768 mm ; (No se necesitan ganchos)

Disefio a cortante

Calculo del esfuerzo cortante resistido por el hormigon:

ﬂ(Lm)hd

6

(
QVCS{
o 2=+

AJF 0,29 N
g f6<1+ ”) hd

g

{ 400 KN

Pve < 447 45 KN

Entonces:
@Ve >Vu

400 KN = 57,83 KN ; CUMPLE! (No necesita armadura a cortante)

4.7.6.3.2. Disefio del talon

Figura 4.7-14 Esfuerzos sobre el terreno en estado de resistencia para talon

Fuente: Elaboracion Propia
Donde:
=259 83KN = 247 SOKN
pP1= G377 P2 = A

Mu = 503,22 KN m

Vud = 265,81 KN
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d =640 mm
Disefio a flexion

Calculo del bloque de compresiones:

d«|1- |1 2 Mu
= * —_— —_—
4 00,85 [, % b+ d?

a=0,04253m =42,53 mm
Calculo del area de acero necesaria:

085 f' *xbxa

ASTLEC - fy

ASpec = 1807,53 mm?/m

Calculo armadura minima a flexion:
Es lo mismo que para la punta.
ASpin = 1792 mm?
Entonces:
As,.c = 1807,53 mm?

Caélculo de armadura real y espaciamiento de la armadura

Asg
ASpee
Diametros Areas mm? Espaciamiento m
@12 113,09 0,063
216 201,06 0,112
@20 314,16 0,175

Se utilizara @ 20 ¢/15
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mm
ASyoqr = 2094,4

Limitaciones de espaciamiento
Smax = Scalculado = Smin
300 mm = 150 mm = 25 mm ; CUMPLE
Verificacion de momento
Célculo del bloque de compresiones real:

_ Asxf,
Areqr = W

Areqr = 49,28 mm

Calculo del momento nominal:

arzeal)

OMn=0f,As+(d-
@Mn = 579,96 KN m
@ Mn > Mu
579,96 KN m = 159,02 KN m ; CUMPLE!
Verificacion a fluencia

£c=0,003 y & im = 0,005

Profundidad del eje neutro:

a
c=—
B1
Donde:
ﬁl = 0,85
_ 49,28 mm — =708
c= 0.5 = 57,98 mm
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Deformacién del acero:

d—c 640 mm — 57,98 mm
o (£t

5798 mm )* 0,003 = 0,030

c
$¢ 2 $tlim
0,030 > 0,005 ; CUMPLE!
Calculo de longitud de anclaje
L o2y
25./fc
lg =768 mm
Ltaton — Tmec 2 la
1950 mm = 768 mm ; (No se necesitan ganchos)
Disefio a cortante
El cortante ultimo a una distancia d
Vud = 265,81 KN

El esfuerzo a cortante resistido por el hormigdn es el mismo calculado para la punta:

400 KN
446,69 KN

@Ve < {
Entonces:
@Ve =Vu
400 KN = 265,81 KN ; CUMPLE! (No necesita armadura a cortante)
Armadura minima
Armadura minima horizontal de retraccion y temperatura para puntay talon

Donde:

p, = 0,002
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_ Asmin;
pt - b % d

Asmin, = 3840 mm?
Si Adoptamos el ® 16 mm
Area de ® 16 mm = 201,06 mm?

Determinamos el nimero de barras

Asmin,

N2 barras =
Asgp

N2 barras = 19,10 = 20
Calculo del espaciamiento de armaduras de retraccion y temperatura:

b — 27"mec - Zﬂanclaje — N® barras * ﬂlong

5= Ne barras — 1

s =133,68mm
Adoptamos @16¢/25; Repartidas 50% en ambas caras
Area de armadura minima longitudinal:
058Vc=Vu
200 KN = 241,52 KN ; NO CUMPLE!
Entonces la norma nos indica que la armadura debe ser al menos el mayor entre los dos

valores:

h
0,0025 + 0,5 (2,5 - l—W) (p; — 0,0025)
w

0,0025

v

0,0021
> )
L= {0,0025

Donde:
p. = 0,0025
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PL =

_ Asmin,
bx*d

Asmin; = 1600 mm?

ASQ)
=S
ASTIEC
Diametros Areas mm? Espaciamiento m
@12 113,1 0,071
216 201,06 0,126
220 314,16 0,196
Se utilizara ® 20 ¢/15
ASyeq = 2094,4 mm? ; Igual al valor adoptado
4.7.6.4.  Longitud de anclajes y ganchos
4.7.6.4.1. Longitud de gancho en coronacion del muro

Figura 4.7-15 Longitud del gancho en la coronacién del muro

i 400mm

Fuente: Elaboracion Propia

Diametro de doblado para barra de 20 mm “D”

Didmetro de la barra = 20 mm

Didmetro interno minimo de doblado = 6 db = 120 mm

Longitud de doblado “Ldz0”
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2mP
Lazo = 4

Ld20 = 204‘,2 mm

Ld20 - 205 mm

4.7.6.4.2. Determinacion de longitud de ganchos a 90° grados

sometidos a traccion

Figura 4.7-16 Longitud del gancho de la punta

] L

Fuente: Elaboracion Propia

Diametro de la barra = 20 mm
Longitud de gancho extremo
Leye = 12 db
Loyt = 240 mm
Caélculo de longitud de anclaje de armadura a compresion recta puede calcularse como:
Lacomp = 40 dy

lacomp = 640 mm
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Figura 4.7-17 Esquema ilustrativo de detalles de armado de punta y talon
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Fuente: Manual de armaduras de refuerzo para hormigon — Carlos Rondén

Figura 4.7-18 Esquema ilustrativo de armado en la coronacion de muros
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v ['sem
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L |
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A

f3 fa

Fuente: Manual de armaduras de refuerzo para hormigén — Carlos Rondoén

4.7.6.4.3.

Determinacion de longitud de ganchos a 90° grados a

traccion

Didmetro de la barra = 16 mm

Didmetro interno minimo de doblado = 6 db = 96 mm

Adopto 100 mm

Longitud de gancho extremo

Loyt = 12 db
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Loyt = 192 mm

Perimetro de doblado = 78,54 mm

Lext = 192 mm + 78,54 mm
Loyt = 270,54 mm

Adopto; Loy = 275 mm

4.7.6.4.4. Calculo de longitud de anclaje recta sometida a esfuerzos
de traccion

Figura 4.7-19 Longitud de barra de anclaje

| “ | |

Fuente: Elaboracion Propia

Para 20 mm

_ 12 fy ¥ ¥
®T 52 fc

Donde:

¥t = Coeficiente del recubrimiento del hormigén

e = coeficiente de hormigdn por debajo de la armadura
lge = 960 mm

Adopto; l;; = 1200 mm ; Para simetria de armado
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4.7.6.4.5. Determinacion de longitud de ganchos a 90° grados a

compresion

Figura 4.7-20 Longitud de ganchos a compresion

1700mm

Fuente: Elaboracién Propia

( 200 mm
0,24 W,

—d
e 2 AJfe "

\0,0435 fy ¥ d,

Para 20 mm

200 mm
lpe =10,96 mm

435 mm
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Figura 4.7-21 Esquema de armado del muro de s6tano

—

220 /30

4
@20 c/15 ] 220c/15
A
212¢/20 /L —% @20 /15
D? ﬂ
R @20 c/15 @20lc/15 20 ¢/30
\ g ,

Fuente: Elaboracion Propia
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4.7.7.

Disefio para tracciones generadas por la columna

Se disefia el muro de contencion con los diferentes métodos recomendados, y se verificara

si cumple con la armadura dispuesta que trabajan simultdneamente paras las solicitaciones.

4.7.7.1.

Determinamos carga lineal y se supone que la reaccién de cargas es lineal puesto que se

considera un elemento muy rigido.

Meétodo de bielas y tirantes

Figura 4.7-22 Distribucion de esfuerzos mediante el método de bielas y tirantes

01h
A
To = 0.23 ps.| 1
] I
= Il [l | =
i — e ulln ull 9
= = TR Ta =0.08 pe.l DA Ta =0.08 pe | P o
= & a4 NS "N/ A "/ NN
@ o] . - =
. 1 1 1 1 :5
= [ \ " | \ 7 \ | S
I \ | I \ \ \ |
| \ | | \ \ \ |
| \ | | \ \ \ |
— ‘ — — — — — —
pﬂ
To = 0.23 pu.l J Lal L 021 L 04l L To = 0.23 pa.l

ARMADURA T»

h

Fuente: Recomendaciones para analisis de muro de sétano, sometido a cargas verticales originadas por

pilares fachada (Vol.10). — Revista de la construccion. Santiago de Chile (2011)

Determinamos la armadura superior en los vanos intermedios:

T, = 0,08p,l = As « f,

Donde:

L=75m

Pa = qu; es la carga lineal mayorada

KN
T, = 0,08 * 416'91W* 7,50 m = 250,15 KN
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T, 250,15KN %1000 5
ASsupa = f_ = N = 625,37 mm
y 400 pre—,

Determinamos la armadura en zona de los pilares:

T, = 0,23pyl = As * f,

KN
T, = 0,23 * 416,91W *7,50m =719,17 KN

T, 719,17 KN %1000 ,
ASsupp = 7 = n = 1797,92 mm
y 400 ——
mm

4.7.7.2. Método José calavera

Calculamos la traccion:

d
T=0,3*Nd*(1——)
Ly

0,54m
T =0,3%2091,31 KN =* (1 — ) = 582,22 KN
7,50m
Determinamos la armadura necesaria:
As * fy =T
582,22 KN
As = — N * 1000 = 1164,44 mm?
500 ——
mm

Armadura minima para coronacion de muro:
Si;H=7,2m.
5m<H<8m;2016

5m<72m<8m;2016
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4.7.7.3.  Método aproximado

Determinamos los momentos de disefio para el armado a flexion:
— 2
MArmsup - Ksup *g* q* L

Marm int = Kine *g* q*?
Obtenemos los coeficientes “K” para la determinacion de los momentos en funcion a la tabla:
Keup = 0,593
K = 0,925
Determinamos los momentos de flexion longitudinal:
Mgy, = 173832 KN m
M, = 2711,54 KN m

Figura 4.7-23 Dimensiones para la disposicion de armaduras del método de Alvaro Pefia

S il el \
hro| |/~
E B
hy! A N
h/10 A
4
* K
> h
e hiE AT AT S A
1D . s At
eh1s| L 1 e B
" [ /

Fuente: Recomendaciones para analisis de muro de sotano, sometido a cargas verticales originadas por

pilares fachada (Vol.10). — Revista de la construccién. Santiago de Chile (2011)

Determinamos armadura para la parte superior:
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Determinamos la tension de disefio “Td”
7, =Ma pong -Z—Sh
a=— onde:Z = G
Entonces:
5
Z =g*7,20m= 6,00 m

Ty = 289,72 KN

Determinamos armadura necesaria para h/5:

Donde el articulo de la construccion nos indica que el fy se debe de limitar a 400 Mpa para

controlar los efectos de fisuracion.
As necys = 724,3 mm?
Determinamos armadura para la parte inferior:

Determinamos la tension de disefio:
T, =% ;Donde: Z = Eh
Z 6
Entonces:
Z =6,00m
T; = 451,92 KN

Determinamos armadura necesaria para 2h/15:

Tq
fy

Asnecyp s =

Donde el articulo de la construccion nos indica que el fy se debe de limitar a 400 Mpa para

controlar los efectos de fisuracion.
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As necyp 15 = 1129,81 mm?

4.7.8. Disefo de efectos locales
4.7.8.1.  Disefio de efecto esquina de muro

Figura 4.7-24 Esfuerzos sobre la esquina del muro

Fuente: Elaboracién Propia

Para ver la verificacion detallada ver Anexo 5.6.2.
M, = 288,36 KNm
@ Mn = Muy,
485,72 KN m > 288,36 KN m ; CUMPLE! (La armadura dispuesta es suficiente)
Verificacion de momento en la esquina:

lZ
Mesquina =p E

Mesquing = 13,93 KN m

La armadura dispuesta en ese punto critico del muro es la armadura de retraccion y

temperatura que es.
®12 ¢/20
@Mn > Mu

105,59 KNm = 13,93 KN m; CUMPLE! ; (La armadura dispuesta es suficiente)
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4.7.8.2.  Disefio de anclaje columna-muro

Por recomendaciones de José calavera en su libro muros de sétano nos indica que la armadura
longitudinal de la columna no suele necesitar mas longitud que la de anclaje y debe de llevar

estribos.

_12fy ¥ Y,

=0 AJfc '
lg = 960 mm; Para barras en traccion
4.8. Verificaciones de armado
4.8.1.1.  Armadura transversal adoptada

Adoptamos; @12c/20; Repartidas 50% en ambas caras

Para la verificacion mas detallada ver Anexo 5.6.1.
4.8.1.2.  Método de bielas y tirantes
ASgispuesta = ASsupa
4885,49 mm? > 625,37 mm?
ASgispuesta = ASsupb
3121,28 mm? = 1797,92 mm?
4.8.1.3.  Método José calavera

ASgispuesta = ASnec
1357,08 mm? > 1164,44 mm?
Armadura minima para coronacién de muro:
SiH=72m.

Adoptamos: 2016
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4.8.1.4. Método aproximado

ASgispuesta = AS Necap 15
2211,69 mm? > 1129,81 mm?
ASgispuesta = As necys
1,44m * 1357,08 mm? > 724,3 mm?
1954,20 mm? > 724,3 mm?

Tabla 4.8-1 Tabla resumen de verificacion de armadura por efectos locales generados por

la columna
Armadura del muro de Armadura nec. Segun Diferencia de
Método retraccion y temperatura (cm?) método armadura
(cm?) (%)
Bielas y tirantes 118,37 78,95 33,30
José Calavera 118,37 63,91 46,00
Aproximado 118,37 70,32 40,59

Fuente: Elaboracion Propia
4.9. Conclusiones y recomendaciones del aporte académico

4.9.1. Conclusiones del aporte académico

e De los métodos utilizados para los esfuerzos generados por las columnas de fachada,
se puede observar que los resultados de los métodos son aproximados entre si. En
nuestro caso, la armadura dispuesta de retraccion y temperatura es mayor a las
armaduras requeridas por los diferentes métodos, esto al tratarse de un elemento
rigido. De no tratarse asi podria dar resultado de armaduras suplementarias de las
cuales se deben tener en cuenta los siguientes aspectos:

a) Se tiene tener presente que existen diferentes factores para el analisis los cuales
los més relevantes son: La rigidez de la superestructura y elemento estructural, la
deformacién del muro segun la longitud de este y la consistencia del terreno de

fundacion.
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b) En ningun caso debe disefiarse mediante el método de cuerpo rigido, puesto que
las leyes de momentos flectores resultan muy diferentes con respecto a los
métodos estudiados en las longitudes de 40 y 100 metros. Por tanto debe limitarse
al disefio en longitudes pequefias teniendo conciencia que el método es muy
conservador.

c) Por otra parte, para el método de J. Calavera y el método de bielas y tirantes son
aceptables para el disefio y verificaciones de armado. EI método aproximado esta
en funcién a tablas de geometria de vigas y columnas por tanto no es funcional
para todas las estructuras.

El acero de refuerzo para generados por las columnas calculado es menor al acero

dispuesto para retraccion y temperatura.

Las juntas para muros de sotano no existes restricciones, eso si, se debe disponer las

armaduras necesarias para retraccion del hormigon.

Se debe disponer la armadura recomendada en la coronacion del muro.

Al estar condicionado por la altura de fundacion, resulta mas economico realizar el

disefio de muros de sotano que soporten las columnas de fachada.

La longitud de anclaje de las columnas se determina segun la normativa empleada.

Si bien el drenaje se utiliza cuando muro esta en contacto con el nivel freatico, es

importante resaltar que Yacuiba se caracteriza por tener un clima con altas

precipitaciones en ciertos meses del afio, ademas de no contar con sistema de

alcantarillado pluvial que esto genera que el agua escurra superficialmente.

4.9.2. Recomendaciones del aporte académico

Para la eleccidn de la tipologia de muro los aspectos mas importantes a tomar en
cuenta es el nivel de fundacion y la sobrecarga sobre el nivel del s6tano.

Si bien los datos importantes del terreno se pueden estimar mediante correlaciones
del SPT, se recomienda ensayos de laboratorio que sean destinados a encontrar dichos
parametros como el peso especifico y el angulo de friccidn.

Se recomienda tener en cuenta el rellenado del sistema de drenaje sea después del

rellenado intrados, esto para evitar los sobre esfuerzos en la pantalla.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
Conclusiones

e Serealiz0 el disefio estructural del Hospital de Segundo Nivel Yacuiba en la provincia
Gran Chaco, Municipio de Yacuiba, en el barrio Héroes del Chaco, aplicando la
Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001, de forma apropiada y
usando como herramienta de apoyo el software Cypecad V-2018.

o El estudio de suelos fue realizado con el equipo solicitado al laboratorio de suelos
“COPAS”, financiado por el estudiante autor de este proyecto. El sondeo se realizd
en 3 pozos, donde un pozo se realiz6 el estudio hasta una profundidad de los -5,00
metros y los siguientes pozos hasta los -10,00 metros. Donde se obtuvo una capacidad
portante del suelo de 2,09 kg/cm? a los -8,00 metros.

e Se determind las caracteristicas de los materiales, asi como también las solicitaciones
permanentes y variables a las que sera sometida la estructura, descritas en la
normativa empleada.

o Serealizo la verificacion de losas nervadas, vigas, columnas y fundaciones, aplicando
la Norma Boliviana de Hormigdn Estructural NB 1225001. Verificando que las
secciones estén disefiadas para una falla ductil y garanticen un 6ptimo disefio.

e En losas reticulares se dispuso de colocar casetones de plastoformo como
complemento perdido en vez de casetones recuperables por el bajo peso del
plastoformo, ademas de ser un aislante téermico.

e En el disefio de las vigas y columnas se tratd de buscar secciones uniformes y
conforme al disefio arquitectonico para facilitar la metodologia constructiva.

e Los pilares del barandados se disefiaron manualmente siguiendo las recomendaciones
de la Norma Boliviana de Hormigén Estructural NB 1225001.

e Elcosto estimado del proyecto de la fase de obra bruta, se realizé mediante el analisis
de precios unitarios, que resulté un costo de 36316332,24 (Son: Treinta y seis
millones trecientos dieciséis mil trecientos treinta y dos con 24/100 bolivianos). Esto
implica un costo de 11557,69 bs/m2.

e Eltiempo para la construccion de obra bruta del proyecto es de 852 dias calendario.
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Realizando la comparacion de resultados del programa con las verificaciones
manuales, se evidencidé que el programa es mas conservador en las longitudes de
anclaje, en especial las longitudes de anclajes de 90°.

La cubierta de cuartos de acceso y sala de maquinas se las consider6 de chapa con
armado de perfiles metélicos, por su baja solicitacion de cargas no se realizd un
analisis més detallado.

Para pasillos de planta baja, escaleras y pasillos correspondientes en direccion de
escalera se adoptd una sobre carga de 5 KN/m?, esto porque son lugares que presentan
mayor conglomeracion de personas en caso de alguna eventualidad de evacuacion
por cualquier circunstancia.

Para el disefio de la losa apoyada en el terreno del estacionamiento se realizé con la
norma ACI360. Dicha norma es recomendada por la Norma Boliviana de Hormigon
Estructural NB 1225001.

Se realizo el analisis de cuatro tipos de fundaciones que fueron las siguientes:
Primero: La losa de fundacion solo es viable edificios de un area pequefia, donde las
columnas no estén separadas por grandes luces y no tengan gran solicitacion de carga,
puesto que despues del andlisis y calculo estructural se obtuvo como resultado que es
necesario una altura de losa de 0,75 metros minimamente, esto para que la losa no
falle por punzonamiento.

Segundo: El uso de fundaciones profundas (pilotaje) es inviable ya sea prefabricados
0 insitu, mas que la losa de fundacién. La movilizacién de maquinas de excavacion,
estudios extras, material y tiempo de trabajo encostecen el precio de gran manera. Y
se obtuvo como resultado que el precio de la fundacion significaria un aproximado
de 55% del total de la estructura. Las fundaciones profundas son recomendadas en
edificios esbeltos de gran altura ya que ayudan a soportar las rafagas de viento con la
friccion negativa.

Tercero: Las fundaciones de zapatas corridas son una solucion viable para columnas
que estén cercanas y también para el muro de sétano, pero no son recomendadas para
las columnas alejadas por grandes luces, puesto que generaria un disefio de viga T
invertida y la viga de arriostre esta sometida a grandes momentos. Se obtuvo como

resultados que el material no varia mas de un 10% con las zapatas aisladas, pero en
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el aspecto constructivo es muy desfavorable ya que se necesita méas tiempo en el
armado.

Cuarto: Las zapatas aisladas tronco-piramidales son la solucion més viable, puesto
que el armado es rapido y el material utilizado es el preciso para las solicitaciones, y

se reduce el hormigdn al hacerla piramidal.
Recomendaciones

e Se recomienda uniformizar los elementos estructurales, esto para reducir el gasto
econdmico de los encofrados y facilitar construccion.

e Si se utilizara un programa informatico para la realizacion del célculo estructural se
debe tener cuidado en la introduccion de los datos iniciales, norma a utilizar,
materiales, hipotesis de carga, debido que en base a estos el programa realiza todos
los calculos también se debe tomar en cuenta las limitaciones, recomendaciones que
estan establecidas en la Norma Boliviana de Hormigon Armado NB 1225001, para
que la estructura tenga un comportamiento optimo y segura para el publico.

e Se debe tener en cuenta la disposicion de estribos en vigas en que se presenten una
torsion significativa, siguiendo las recomendaciones de la NB 1225001.

o Serecomienda que al utilizar el programa Cypecad para el disefio de las columnas se
recomienda la reduccion de 5 cm cada 2 pisos, esto para evitar la desigualdad de
armado y también evitar deformaciones laterales excesivas en edificios muy esbeltos.

e En caso de ser necesario la reduccion brusca de una columna y que la columna no
comprometa a la estructura en general, se recomienda el calculo manual, esto porque
el programa tiende a sobre dimensionar estos elementos para mantener la continuidad
de armaduras y cumplir con la configuracién del programa realizada por el disefiador.

e Las estructuras de hormigon deben ser adecuadamente vibradas durante su vaciado,
esto con el fin de obtener una adecuada compactacion y reducir los porcentajes de
vacios en el hormigén.

e Se recomienda que cuando se disefien losas nervadas se realicen las verificaciones
para el uso de abacos, como asi también las verificaciones en la transicion de abaco

con los nervios de las losas.
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Al momento de adoptar cargas dindmicas, se debe hacer un andlisis de cargas previo,
esto para cargas como para ascensores, montacargas y cargas de automoviles.

En el caso de hospitales, el recubrimiento de sala de operaciones, laboratorios o de
ambientes que necesiten un recubrimiento de facil limpieza antiviral o antibacterial,
y dichos recubrimientos no se especifiquen, no necesariamente tiene que adoptarse
de enlucidos sino bajo recomendaciones arquitectonicas puede hacer el uso de
pinturas epoxicas o pinturas latex de alta resistencia, productos que se encuentran en

el mercado.
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