CAPITULO |
1. ANTECEDENTES
1.1. El problema

El problema que se aborda en este proyecto es la falta de un disefio estructural para la
construccion del Alojamiento Rivera, que se ubicara en las inmediaciones de la nueva

Terminal en la zona de Morros Blancos, en la ciudad de Tarija, Bolivia.

Este problema es de gran importancia ya que un disefio estructural solido y bien
planificado es fundamental para garantizar la seguridad y la durabilidad de cualquier
edificacion. Sin un disefio estructural adecuado, el Alojamiento Rivera podria enfrentar
problemas significativos en el futuro, como dafios estructurales, fallas en la

infraestructura y posibles riesgos para la seguridad de los ocupantes.

Ademas, por su ubicacidn, el Alojamiento Rivera presenta desafios Unicos que deben
abordarse en el disefio estructural. Estos pueden incluir factores como las condiciones
y tipo del suelo, el clima local y las normativas de construccion vigentes en nuestro

pais.

Por lo tanto, este proyecto tendra un disefio estructural que no solo cumpla con todas
las normativas de construccién relevantes, sino que también garantice la seguridad, la

comodidad y la durabilidad del edificio a largo plazo.
1.1.1. Planteamiento

El planteamiento estructural para el Alojamiento Rivera en la ciudad de Tarija podria

considerar las siguientes alternativas:

» Sistema Aporticado: Este sistema podria ser una opcién viable si se espera que
el edificio esté sujeto a cargas laterales significativas, como las causadas por el
viento o la actividad sismica. Los marcos rigidos proporcionan una excelente
resistencia a este tipo de cargas y permiten una gran flexibilidad en el disefio

del espacio interior.



» Sistemas con Muros de Corte: Si se espera que el edificio esté sujeto a cargas
laterales significativas y se desea una opcion mas econdmica, los muros de corte
podrian ser una buena solucién. Estos muros proporcionan una excelente
resistencia al corte y pueden ser una opcién eficiente para edificios de altura

media.

» Sistema de Pdrticos Articulados: Este sistema podria ser adecuado si se desea
una distribucion mas uniforme de las cargas a traves de la estructura. Los
porticos articulados permiten que las cargas se distribuyan de manera mas

uniforme, lo que puede mejorar la resistencia y la estabilidad del edificio.

» Sistema Dual: Este sistema podria ser la mejor opcién si se espera que el
edificio esté sujeto a cargas laterales significativas y se desea la maxima
resistencia y rigidez. El sistema dual combina los beneficios de los marcos

rigidos y los muros de corte, proporcionando tanto resistencia como rigidez.
1.1.2. Formulacion

Se opta por el Sistema Dual para el disefio estructural del Alojamiento Rivera, ya que

es una excelente opcion por varias razones:

» Resistencia y Rigidez: El Sistema Dual combina los marcos rigidos con los
muros de corte, lo que proporciona tanto resistencia como rigidez a la
estructura. Esto significa que el edificio sera capaz de resistir cargas tanto
verticales como horizontales, lo que es especialmente importante en areas con

alta actividad sismica.

» Flexibilidad de Disefio: Aungue los muros de corte son una parte integral de
este sistema, la presencia de marcos rigidos permite cierta flexibilidad en el

disefio del espacio interior.

» Eficiencia: Los sistemas duales pueden ser mas eficientes que los sistemas de

marcos rigidos o muros de corte por si solos. Al combinar estos dos sistemas,



se puede lograr una mayor resistencia y rigidez sin necesidad de aumentar el

tamanio o el peso de la estructura.
1.1.3. Sistematizacion

Como solucién a la problematica anteriormente mencionada, se plantea el disefio
estructural del Alojamiento Rivera. Este disefio buscara abordar y superar los desafios
presentados por la falta de un disefio estructural, garantizando que la estructura sea una

construccidn segura, duradera y eficiente.
1.2. Objetivos
1.2.1. General

Realizar el “DISENO ESTRUCTURAL DEL ALOJAMIENTO RIVERA — ZONA
MORROS BLANCOS” de la ciudad de Tarija, aplicando la Norma Boliviana del
Hormigon Armado (CBH-87) con la ayuda del software Cypecad 2017.m, y

verificacion manual de los elementos mas solicitados para asegurar su precision.
1.2.2. Especificos

1. Analizar y verificar la topografia del sitio de emplazamiento de la

edificacion.
2. Analizar y verificar el estudio de suelos.

3. Realizar el planteamiento estructural en base al plano arquitectonico del

alojamiento.
4. Realizar el anélisis de cargas actuantes en toda la estructura.

5. Realizar el célculo estructural y dimensionamiento de cada uno de los
elementos de la estructura como ser: zapatas, vigas de cimentacion, vigas,
columnas, muros fosa-ascensor, losas, aplicando la Norma Boliviana del
Hormigdén Armado (CBH-87).

6. Elaborar los planos estructurales de toda la edificacion en detalle.



7. Realizar el presupuesto, especificaciones técnicas y cronograma de

actividades para establecer el plazo de ejecucion.
1.3. Justificacion
1.3.1. Académica

La ejecucion de este proyecto es puramente academica, y su fin va para acceder al titulo
academico de “Licenciatura en ingenieria civil” y de aplicar los solidos conocimientos

académicos adquiridos en el curso de la formacion profesional.

Este trabajo de aplicacion disefia, calcula y verifica la estructura e integra todos los
conocimientos adquiridos, aplicando la vigente Normativa boliviana del Hormigon
Armado (CBH-87).

1.3.2. Técnica

Los procedimientos de célculo y disefio de la estructura incluyen anélisis, célculo y
verificacion, por lo que en este proyecto se aplica la vigente Normativa boliviana del
hormigon armado (CBH-87) para disefiar cada uno de los elementos estructurales que
la constituyen, vale decir: vigas, columnas, losas, escaleras, muros, etc. Por lo tanto,
entender estos procedimientos puede permitirnos apreciar su comportamiento para
tener una visién general de su funcion. En condiciones normales de uso, la estructura
debe tener un comportamiento suficiente, tanto en la etapa de disefio como en la

ejecucion.

Todos los elementos estructurales son disefiados en Estados Limites Ultimos de Rotura

(E.L.U.) y aplicando la Normativa boliviana del Hormigén Armado (CBH-87).

1.3.3. Social

En la actualidad, se ha observado un aumento en el nimero de pasajeros y turistas que
llegan a la Terminal de Autobuses de Tarija. Sin embargo, muchos de estos viajeros
tienen dificultades para encontrar alojamiento que se ajuste a sus necesidades y
presupuesto. Por lo tanto, se hace evidente la necesidad de construir instalaciones

adecuadas para este propdsito, como el “Alojamiento Rivera”.



Este proyecto presenta un disefio que beneficia a toda la sociedad al satisfacer todas
sus necesidades. Ademas, se asegura de mantener una relacion optima entre costo y

calidad en tiempo real.
1.3.4. Econdmica

Este proyecto estructural presenta un disefio que vela por el aspecto econémico,
priorizando la seguridad de la estructura, de acuerdo con todas las normativas de disefio

vigentes en nuestro medio.
1.3.5. Ambiental

De acuerdo con la normativa G.A.M. TARIJA, vigente desde el afio 2013, las normas
de uso de suelo indican que el emplazamiento del proyecto se encuentra en una Zona
Residencial de Alta Densidad Extensiva. Se espera que el mencionado proyecto no

tenga impactos ambientales significativos, ya que estos seran de corta duracion.

1.4. Alcance del proyecto

El proyecto contempla el “Disefio Estructural del Alojamiento Rivera” en la ciudad de

Tarija, en el cual se desarrollo lo siguiente:
> Estudio de suelos.

Topografia.

Idealizacion de estructura.

Célculos estructurales.

Verificacion de los elementos mas solicitados.

vV V V V V

Presupuestos y plazo de ejecucion.
» Anexos (planos estructurales).
Es importante destacar que dentro de las aclaraciones se encuentran las siguientes:

» Se realizo el andlisis y verificacion de la topografia y el estudio de suelos

proporcionado previamente.



» No se disefiaron redes de servicio como agua potable, red eléctrica, gas y
alcantarillado. En consecuencia, estos items no se contemplaron en el

presupuesto.
1.5. Localizacion
1.5.1. Espacial

El “Alojamiento Rivera” estd ubicado en la Provincia Cercado, del Departamento de
Tarija en las coordenadas siguientes: Latitud Sur: 21°33'39" y Longitud Oeste:

64°40'23" a una distancia aproximada de 7 Km desde el centro de la ciudad.

El emplazamiento del “Alojamiento Rivera” se encuentra en zona de &rea urbana, en

el manzano M, lote N.° 3, en la “avenida 1”, ubicada en la zona de Morros Blancos.
Figura 1: Mapa de Bolivia, departamento de Tarija y provincia Cercado
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Figura 2: Ubicacion de la zona de Morros Blancos
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Figura 3: Ubicacion del Proyecto dentro del Manzano
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1.5.2. Informacion socioeconémica relativa al area del proyecto
1.5.2.1. Poblacion:

De acuerdo con datos de proyeccion de poblacién del 2017 Instituto Nacional de
Estadistica INE, la ciudad de Tarija, el municipio tiene una poblacion proyectada de
aproximadamente 247.000 habitantes, de los cuales 51,2% es mujer y 48,8%, hombre;

para el 2022 habra cerca de 268.000 personas en esta region del pais.
1.5.2.2. Ingreso a establecimientos de hospedaje y pernoctaciones:

En 2016, el ingreso de viajeros a establecimientos de hospedaje de la ciudad de Tarija
aumento en 5,0%, por la variacion positiva que presentaron los viajeros extranjeros y

nacionales de 5,2% y 5,0%, respectivamente.



Figura 4: Ingresos de viajeros a establecimientos de hospedaje 2016
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Fuente: Instituto Nacional de Estadistica INE

En el mismo periodo, el total de pernoctaciones de viajeros en establecimientos de
hospedaje de la ciudad de Tarija alcanz6 a 131.365 y con relacion al 2015 se incremento
en 0,3%. Por tipo de viajero, los extranjeros registraron variacion positiva de 2,0%,

mientras que los nacionales registraron variacion negativa de 0,3%.
1.5.3. Servicios bésicos existentes
La zona de emplazamiento del proyecto dispone con los siguientes servicios basicos:

» Red de agua potable y alcantarillado sanitario que es dotado por la Cooperativa
de Servicio de Agua y Alcantarillado Tarija (COSAALT).

» La electricidad es proporcionada por la Empresa de Servicios Eléctricos de
Tarija; SETAR.

» Gas Natural es cubierta por la empresa de EMTAGAS.
» Red de Telefonia por la cooperativa COSETT
» Red de internet por la empresa de ENTEL y TIGO.

Vale decir que este proyecto contara con todos estos servicios indispensables para

garantizar el confort necesario para el huésped.



CAPITULO 1l
2. MARCO TEORICO
2.1. Levantamiento Topogréafico

El levantamiento topogréafico, es un conjunto de operaciones realizadas en un terreno
con instrumentos adecuados o mediante imagenes satelitales para crear una
representacion grafica o plano correcto. Este plano es esencial para ubicar
correctamente cualquier obra que se desee realizar y para elaborar cualquier proyecto
técnico. Si se desea conocer la posicion de puntos en el area de interés, es necesario

determinar su ubicacion mediante tres coordenadas: latitud, longitud y elevacion o cota.

Para ello, se necesitan varios instrumentos, como el nivel, la estacion total o recurrir a
imagenes satelitales del Google Earth que facilitan bastante su ejecucién. El
levantamiento topografico es el punto de partida para realizar una serie de etapas
basicas dentro de la identificacion y sefialamiento del terreno a edificar, como el
levantamiento de planos (planimétricos y altimétricos), replanteo de planos, deslindes,

amojonamientos y demas.
2.2. Estudio de Suelos

Los estudios de suelos permiten caracterizar los suelos presentes en el sitio desde un
punto de vista fisico-mecanico. Estas caracteristicas fisico-mecanicas son utiles para
conocer los espesores de los materiales encontrados y para brindar recomendaciones
acerca de los tipos de cimentacion, posibles asentamientos del terreno y medidas
correctivas 0 preventivas a tomar en caso de encontrar condiciones especiales en el
sitio.

Para ello existen diferentes ensayos como ser el ensayo SPT que permiten determinar
la capacidad portante del suelo. Este ensayo se encuentra estandarizado por la ASTM
D-1586 y su objetivo es el de obtener muestras representativas del suelo para fines de

identificacion y ejecucion de ensayos en laboratorio, ademéas de medir la resistencia a



la penetracion de la cuchara normal de muestreo. Su utilizacion no se limita a suelos

granulares, el ensayo también puede ejecutarse en arcillas y rocas suaves.
2.3. Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico es fundamental para determinar la organizacion y estructura
global de un sistema. Actla como un puente entre el disefio y la ingenieria de
requerimientos, identificando los componentes estructurales principales y sus
relaciones. El resultado del proceso de disefio arquitecténico es un modelo que describe

codmo se organiza el sistema en un conjunto de componentes comunicados.

En términos de funcionalidad, el disefio arquitectonico asegura que todos los
componentes del sistema trabajen juntos para cumplir con los requerimientos del

sistema.

Desde una perspectiva morfoldgica, el disefio arquitecténico proporciona una vision
clara de la estructura del sistema, mostrando como se organizan y se interrelacionan

los diferentes componentes.

Desde una perspectiva estética, el disefio arquitectonico contribuye a la belleza y la
coherencia visual del sistema, mejorando su atractivo e intuitividad para los usuarios.
La eleccion de colores, formas y texturas puede influir en la percepcion del sistema,

mejorando la experiencia del usuario.
2.4. ldealizacion de la estructura

Se entiende por estructuracion e idealizacion de estructuras al proceso de reemplazar
una estructura real por un sistema simple susceptible de analisis. Las lineas localizadas
a lo largo de las lineas centrales de las componentes representan a las componentes

estructurales. EIl croquis de una estructura idealizada se Ilama diagrama de lineas.

Se comprende por idealizacion estructural al analisis de estructuras donde veremos

algunos puntos tales como:
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2.4.1. ldealizacion geométrica

Se basa en la simplificacion de las dimensiones y formas de la estructura real, se
sustituyen las piezas por su directriz simplificando el sistema estructural en los casos
de seccion variable o directriz curva, para poder realizar nuestros calculos mas precisos
posibles cada elemento debera estar conectado por nodos y estos se ubicaran en
intersecciones de ejes de elementos, en irregularidades geométricas y en condiciones
de borde.

2.4.2. Ildealizacion de vinculos
Aqui se presentaran dos, los internos y externos:
2.4.2.1. Internos

Corresponde a los empotramientos internos, rotulas internas, uniones mixtas y

flexibles.
2.4.2.2. Externos

Corresponde a los vinculos externos, apoyos empotrados, fijos, simples (mdéviles) y

flexibles (resortes).
2.4.3. Seleccién de los materiales

En el disefio estructural, el acero y el hormigon son fundamentales. El acero, por su
resistencia a la traccion y durabilidad y el hormigén, gracias a su versatilidad y

resistencia a la compresion, conformando asi lo que denominamos, hormigén armado.
2.4.4. ldealizacion de las solicitantes

Estan son regidas segin norma (CBH-87) donde tendremos las magnitudes, formas,

distribuciones y combinaciones de carga.

Una vez realizado esta serie de pasos obtendremos una idealizacién adecuada que sera
semejante con la estructura real ademas debera ser economica simple o compleja

dependiendo al problema.
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2.5. Normas de Disefio de los elementos estructurales
La norma que se aplicara para el disefio estructural es:

CBH: 1987 Norma boliviana del hormigon armado. Por Decreto Supremo N.° 17684
de 7 de octubre de 1980, se crea la Comision Permanente del Hormigdn Armado, que
se encarga de redactar la CBH-87, con los avances cientificos y tecnoldgicos en el

campo del hormigon.
2.6. Métodos de disefio
2.6.1. Meétodo de los Estados Limite

Toda estructura debe reunir las condiciones adecuadas de seguridad, funcionalidad y

durabilidad, con objeto de que pueda rendir el servicio para el que ha sido proyectada.

Se denominan Estados Limite aquellas situaciones que la estructura no debe rebasar.

Los Estados Limite pueden clasificarse en:
2.6.1.1. Estados Limite Ultimos (ELU)
Son los que corresponden a la maxima capacidad resistente de la estructura.

Los Estados Limite Ultimos se relacionan con la seguridad de la estructura y son
independientes de la funcién que ésta cumpla. Los méas importantes no dependen del

material que constituye la estructura y son los de:

» Equilibrio, caracterizado por la pérdida de estabilidad estatica (vuelco,
deslizamiento, subpresion, etc.). Se estudia respecto a la estructura o elemento

estructural completo.

» Agotamiento, caracterizado por el agotamiento resistente de una o varias
secciones criticas, sea por rotura o por deformacion plastica excesiva. Se

estudia respecto a la seccién del elemento estructural.

» Pandeo o inestabilidad, sea de una parte o del conjunto de la estructura. Se

estudia respecto al elemento estructural o a toda la estructura.
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» Fatiga, caracterizado por la rotura de uno o varios materiales de la estructura,
debida al efecto de la fatiga bajo la accion de cargas repetidas. Se estudia

respecto a la seccion.

» Anclaje, caracterizado por el cedimiento de un anclaje. La pérdida del anclaje
produce un fallo del elemento estructural, fallo que puede prevenirse mediante

disposiciones de ejecucion adecuadas.

2.6.1.2. Estados Limite de Servicio (ELS)

También llamados Estados Limite de utilizacion, que corresponden a la méaxima

capacidad de servicio de la estructura.

Los Estados Limite de Servicio se relacionan con la funcionalidad, la estética y la
durabilidad de la estructura, y dependen de la funcién que deba cumplir. En estructuras

de hormigdn armado, los mas importantes son los de:

» Deformacion, caracterizado por alcanzarse un determinado movimiento
(flechas, giros) excesivo en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a

la estructura o elemento estructural.

» Fisuracion, caracterizado por el hecho de que la abertura méaxima de las fisuras
en una pieza alcance un determinado valor limite, funcién de las condiciones
ambientales en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso que

correspondan a la estructura en cuestion. Se estudia respecto a la seccion.

» Vibraciones, caracterizado por la produccion en la estructura de vibraciones
indeseables de una determinada amplitud o frecuencia. Se estudia respecto a la

estructura o elemento estructural.
2.6.1.3. Estado Limite de Durabilidad (ELD)
Corresponde a la duracién de la estructura (vida util).

El Estado Limite de Durabilidad esta relacionado con la necesidad de garantizar una

duracion minima (vida util) de la integridad de la estructura. Esta integridad, a su vez,
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esta relacionada con los posibles procesos de degradacion de esta, fundamentalmente
por corrosion de las armaduras, pero también por fendmenos fisicos o quimicos, tales

como la erosion, la cavitacion, los efectos de hielo-deshielo, etc.?

2.7. Etapas de Disefio

Las etapas de disefio se contemplan aproximadamente en las siguientes: 2
2.7.1. El esquema estructural

El esquema estructural es la simplificacién de la estructura proyectada a efectos de
calculo, es decir que la estructura espacial se convierte en lineas y planos que se
asimilan a esquemas conocidos y sintetizados de forma tal que puedan ser resueltos de
forma aislada o en conjunto, pero que, también tengan la simplicidad suficiente para
que puedan ser introducidos como datos geométricos en un proceso de computacion.
Todo esto sin que se pierda el contacto con la realidad estructural. Un esquema

estructural errado puede llevar rapidamente el colapso estructural.
2.7.2. Las acciones

Son un conjunto de fuerzas concentradas y repartidas, deformaciones impuestas o
impedidas total o parcialmente debidas a una misma causa y que, aplicadas a una

estructura o un elemento estructural son capaces de producir en ella estados tensionales.
2.7.2.1. Acciones directas

Las acciones directas pueden clasificarse, segin sus variaciones en el tiempo, en:

permanentes, variables y extraordinarias.
2.7.2.1.1. Acciones permanentes

Se representan por “G” si son concentradas y por g si son repartidas, son las que, con
la estructura en servicio, actlan en todo momento y son constantes en posicion y

magnitud o presentan, solo en raras ocasiones, variaciones que resultan despreciables

1 MONTOYA JIMENEZ, Pedro.; Hormigdon Armado. (15 ed.). Cap. 13 Secciones T. En 13.4.- Estados Limite. P 183-184.
2 |RIARTE SAAVEDRA, Marcelo A, Hormigon Estructural. (22 ed.). Cap. 5 Analisis Estructural. En 5.2.2. — Etapas del disefio. P 99.
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con respecto a su valor medio. Entre estas acciones permanentes se distinguen, por un
lado, el peso propio del elemento resistente, y, por otro, las cargas muertas que gravitan

sobre dicho elemento.
2.7.2.1.2. Acciones variables

Representadas por “Q" si son concentradas y por “g” si son repartidas, estan
constituidas por todas aquellas fuerzas que son externas a la estructura en si, y para las
cuales las variaciones son frecuentes o continuas, y no despreciables con respecto a su

valor medio. Se subdividen en:

» Acciones variables de explotacion o de uso, que son las propias del servicio que

la estructura debe rendir.

» Acciones variables climaticas, que comprenden las acciones del viento y de la

nieve.
» Acciones variables del terreno, debidas al peso del terreno y a sus empujes.
» Acciones variables debidas al proceso constructivo.

2.7.2.1.3. Acciones extraordinarias

Son aquellas para las cuales es pequefia la probabilidad de que intervengan con un valor
significativo, sobre una estructura dada, durante el periodo de referencia (generalmente
la vida prevista de la estructura), pero cuya magnitud puede ser importante para ciertas

estructuras.
2.7.2.2. Acciones indirectas
Entre las acciones indirectas cabe distinguir:

» acciones reoldgicas, producidas por deformaciones cuya magnitud es funcion
del tiempo y del material de la estructura, estas acciones pueden provenir de la

retraccion y/o de la fluencia.
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» acciones térmicas, producidas por las deformaciones a que dan lugar las

variaciones de temperatura.

» acciones por movimientos impuestos, tales como las producidas por
vibraciones, descensos diferenciales de los apoyos de las estructuras como
consecuencia de asientos del terreno de cimentacién o por movimientos

intencionales de tales apoyos.

» acciones sismicas, producidas por las aceleraciones transmitidas a las masas de

la estructura por movimientos sismicos.
2.7.3. Hipbtesis de carga

Las cargas antes nombradas deben combinarse adecuadamente unas con otras, las de
peso propio actuardn permanentemente, pero las otras acciones no siempre lo haran

simultaneamente, ni de forma frecuente.?

La Norma boliviana del hormigén armado CBH-87 establece que para cada fase de
comprobacion y para cada estado limite tratado se consideraran las dos hipotesis de
carga que a continuacion se indican y se elegira la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable. En cada hipétesis debera tenerse en cuenta solamente aquellas acciones

cuya actuacion simultanea sea compatible. *

HIPOTESIS | Yrg-G + Vrq-Q

HIPOTESIS I 0,90(y4-G + ¥54-Q) + 0,90. 774 W
HIPOTESIS 111 0,80(yrg-G + ¥5q-Q) + W + Eyy
Donde:

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

caracter de permanencia.

3 IRIARTE SAAVEDRA, Marcelo A, Hormigdn Estructural. (22 ed.). Cap. 5 Analisis Estructural. En 5.2.2. — Etapas del disefio. P 100
4 cBH 87, Norma boliviana, Hormigén Armado, Coeficientes de seguridad, 1987, P 50
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Q: Valor caracteristico de las cargas variables de explotacion, de granizo, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.
2.7.4. Calculo de los esfuerzos

Un adecuado esquema estructural permite separar en piezas que contienen ejes, apoyos,
vinculos de diversas especies. Sobre ellos se hacen actuar las diversas hipétesis de
acuerdo con el elemento que se trate. De este proceso se obtienen los esfuerzos

solicitantes: momento flector, esfuerzo axial, esfuerzo de corte, momento torsor.
2.7.4.1. Calculo de secciones

Este proceso consiste en dos tipos, la comprobacion o el dimensionado de la seccion.
2.7.4.1.1. Comprobacion de secciones

Consiste en que una seccidn previamente conocida porque ya existe o porque ya fue
disefiada, comprobar que es capaz de resistir las solicitaciones a que ha de ser sometida

durante su vida Util o nuevas condiciones de utilizacion.
2.7.4.1.2. Dimensionado de secciones

Este es un proceso en el cual se desea dar las definiciones geométricas, es decir,
determinar las dimensiones de los elementos estructurales para que puedan resistir

adecuadamente a las combinaciones de carga mas desfavorables.®
2.8. Materiales
2.8.1. Hormigén

El hormigdn es un material polifasico elaborado mediante una mezcla dosificada de
cemento, agua, aridos y aditivos. Con ayuda de un sistema moldeante, el encofrado, la
pasta fresca adquiere la forma definitiva hasta su endurecimiento. El sistema descrito

es el hormigon en masa. EI hormigon armado dispone necesariamente de una ferralla

5 IRIARTE SAAVEDRA, Marcelo A, Hormigén Estructural. (22 ed.). Cap. 5 Analisis Estructural. En 5.2.2. — Etapas del disefio. P 100 -
101
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armada formada por redondos corrugados de acero, la cual se coloca en los encofrados
antes del hormigonado. Las armaduras del sistema, denominadas pasivas, se encargan
de suplir la deficiente resistencia a traccion del hormigon. Si el acero se dispone de
manera que trabaja en tension con anterioridad a la aplicacion de la totalidad o parte de
las cargas que actlen sobre la estructura, precomprimiendo de esta forma las secciones
de hormigon, entonces el sistema estructural es el hormigdn pretensado y se dice que

las armaduras son activas.
2.8.2. Acero

El acero es un material que tiene mucha mayor resistencia que el concreto.
Numéricamente, el acero tiene una resistencia a compresion del orden de diez veces
mayor que el concreto; y a traccion, la relacion es de cien veces mayor. El costo del
acero es mucho mayor que el concreto; por lo tanto, la combinacion de ambos

proporciona un balance adecuado para fabricar elementos resistentes y econémicos.

El acero de refuerzo debe ser corrugado, excepto en espirales o cables en los que puede
ser liso, y debe cumplir las especificaciones de la norma ASTMA-615 M y para la

normativa boliviana NB 728.
Los tipos de acero de refuerzo son:

» Barras redondas: Son las que normalmente se usan en el concreto armado y se
fabrican en una gama desde 6 mm a 35 mm de diametro para usos normales, y

de 43 mm a 57 mm para usos especiales.

» Malla soldada de alambre: Se compone de una serie de alambres de acero
estirados en frio, en sentido longitudinal y transversal, formando una reticula
rectangular y soldados en los puntos de interseccion, con separacion igual o

desigual en ambos sentidos segun la necesidad del proyecto.
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» Acero pretensado: Se usan como cordones de alambres de acero, alambres de

acero o0 barras de alta resistencia.®
2.9. Disefio Estructural
2.9.1. Andlisis de Cargas

La norma boliviana CBH-87 dispone que las estructuras deben disefiarse para resistir

todas las cargas aplicables.

» Las cargas de servicio deben estar de acuerdo con los requisitos de la norma en

aplicacion, y con las reducciones de carga viva que en él se permite.

» En el disefio para carga de viento o sismo, las partes integrantes de la estructura

deben disefarse para resistir las cargas laterales totales.

» Debe tomarse en consideracion los efectos que pudieran ocasionar las fuerzas
debidas al presfuerzo, cargas de izaje, vibracion, impacto, contraccion, cambios

de temperatura, fluencia y asentamientos diferenciales de los apoyos.

» Las partes estructurales monoliticas deben disefiarse para resistir la totalidad de
las cargas laterales supuestas. Por ejemplo, los muros de corte de los edificios,

no asi los muros de tabiqueria.

Cargas directas: Estas cargas son producidas por pesos aplicadas directamente a la
estructura e independientes de las propias caracteristicas resistentes y de deformacion

de esta.

Cargas permanentes G: Las acciones permanentes que se representan por “G” si son
concentradas y por g si son repartidas, actian en todo momento y son constantes en
posicion y magnitud. Entre las acciones permanentes se distinguen, por un lado, el peso
propio del elemento resistente, y por otro, las cargas muertas que gravitan sobre dicho

elemento.

6 ORTEGA GARCIA, Juan Emilio.; Disefio de Estructuras de Concreto Armado. (Tomo 1.). Cap. 14 Vigas rectangulares. En 1.8 — Acero
de refuerzo P 31-32.
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Cargas variables Q: Las acciones variables, representadas por “Q” si son concentradas

(P2

y por “q” si son repartidas, estdn constituidas por todas aquellas fuerzas que son
externas a la estructura en si, y para las cuales las variaciones son frecuentes o

continuas.
2.9.2. Estructura de Sustentacion de cubierta
2.9.2.1. Disefio Losa Alivianada Unidireccional

La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:

» Viguetas prefabricadas y pretensadas (nervios).

» Complemento aligerante (bloques o bovedillas).

» Capa de compresion.

» Nervios de reparticion.

Figura 5: Detalle de losa aligerada unidireccional

h(bovedilla)
e(total losa)”

0 Cm
(anch, tecricy

Fuente: Ficha técnica PRETENSA

2.9.2.1.1. Viguetas pretensadas de hormigon
Son elementos semi resistentes que constituyen la armadura de la losa, por ello, solo
pueden resistir solicitaciones de manera solidaria con el hormigon de la capa de

compresion. No son aptas para recibir cargas como un perfil metélico o una viga ya

que no son un dispositivo estructural en si mismo.
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Las viguetas tienen una seccidn constante de hormigon de gran resistencia (35 - 40
MPa) y su forma es la de una “T” invertida. La armadura principal se aloja en la parte
inferior y varia en funcién de la resistencia del acero utilizado y de la longitud de la

vigueta, respetando lo especificado en las normas NB-997 y NB-991 correspondientes.

Por lo tanto, si se desconocen datos del fabricante, se puede verificar la capacidad
resistente de la misma en funcién de la armadura indicada para cada vigueta y los
materiales utilizados en su fabricacion. En nuestro medio las tensiones de fluencia del
acero utilizado son superiores a los 18000 Kg/cm? y las longitudes de viguetas Ilegan
hasta los 7,20 m. Es siempre recomendable, al tratarse de un producto prefabricado, el

empleo de piezas elaboradas por marcas reconocidas con respaldo técnico.

Para definir el largo de las viguetas a utilizar se debe considerar la luz libre entre apoyos
(muros o vigas) mas la longitud requerida de apoyo, como minimo 10 cm en muros

portantes y 9 cm en vigas o tabiques de hormigon armado.

Cuadro 1: Caracteristicas Técnicas de la Vigueta Pretensada.

Dimensiones (cm Peso Promedio i
Producto (em) H-:;Iregidgn
a b h L (Kg/m) g
Viguetas Pretensadas 11 56 11'4 hasta 8.50 m 17 350 Kg/cm?

Fuente: Ficha técnica CONCRETEC

Figura 6: Seccion de viga pretensada

Fuente: Ficha técnica CONCETEC
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2.9.2.1.2. Bloques o bovedillas

Su funcidn es solo de relleno. La altura de este define el espesor de la losa, es decir, su
rigidez y resistencia. Se fabrican ceramicas, de poliestireno expandido o de hormigon.
Las alturas varian entre los 9 y 20 cm dependiendo de los diferentes proveedores y
materiales siendo las mas usuales las de 9, 12,5y 16,5 cm. El ancho de las bovedillas

define la separacidn tedrica de 50 cm entre ejes de viguetas.

El blogue ceramico, humectado convenientemente, tiene una perfecta adherencia con
el hormigdn colado de la losa. Su textura superficial favorece y facilita la aplicacion de

revoque en el cielorraso.

El bloque de poliestireno expandido —EPS— es el mas liviano y por lo tanto facil de
manipular. Cada ladrillo reemplaza a 4 bloques ceramicos, lo que genera una mayor
rapidez en el montaje, menor desperdicio por roturas y disminuye la posibilidad de
escurrimiento del hormigén entre juntas de bloques. Ademas, teniendo en cuenta las
propiedades del material y su consistencia compacta reduce la transmision de ruidos

entre pisos. El bloque de hormigdn es el de mayor peso, pero el mas econémico.

Figura 7: Bloques o bovedillas

Fuente: Ficha técnica PRETENSA

2.9.2.1.3. Capa de compresion
Tiene la funcion de resistir la compresién en la losa. Su espesor es de 4 0 5 cm y termina
de definir la altura de esta. Si bien los fabricantes de viguetas especifican una

resistencia minima del hormigon de 13 MPa, el reglamento vigente CBH — 87 no
permite una resistencia inferior a 21 MPa (H-21).
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2.9.2.1.4. Malla o armadura de reparto

Su funcion principal es la distribuir las acciones y por lo tanto las solicitaciones frente
a acciones concentradas para no recargar a las viguetas individualmente. Estos
elementos, ademas, permiten un comportamiento monolitico del entrepiso

confiriéndole rigidez torsional a las viguetas que lo componen.

Si bien no existe nada especificado en la reglamentacién vigente para su distribucion y
dimensionado algunos proveedores sugieren colocar dos barras de diametros 8 mm o

10 mm separadas cada 30 cm.
2.9.2.1.5. Dimensionamiento

Para el dimensionamiento de losas aligeradas unidireccionales, la norma boliviana del
hormigon armado no establece métodos definidos para su disefio, por lo tanto, se
recurrird a metodologias planteadas por las empresas proveedoras de viguetas
pretensadas en nuestro medio como ser: PRETENSA, CONCRETEC.

> Para sobrecargas normales hasta 300 Kg/m? y para 50 cm de separacion entre

viguetas, respeta las relaciones.
d = L/30 para longitudes menores a 5.00 m
d = L/25 para longitudes mayores a 5.00 m
donde: L = longitud de la vigueta.

> Para sobrecargas normales hasta 400 Kg/m? y para 40 cm de separacion entre

viguetas, respeta las relaciones.
d = L/30 para todas las longitudes.

donde: L = longitud de la vigueta.
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» Para cargas mayores se deberdn verificar las secciones segun la Tabla de
Momentos Flectores Admisibles que cumplan con las solicitaciones.

Figura 8: Altura "d", de la losa aliviana unidireccional

Fuente: Ficha técnica PRETENSA

2.9.2.1.6. Deflexiones Permisibles

Las deflexiones permitidas en un elemento estructural dependeran de los elementos
estructurales o no estructurales que se encuentren bajo estos, asi como la
susceptibilidad de los materiales que componen a estos elementos a sufrir dafios debido

a estas deflexiones.

Si la losa o viga soporta elementos no estructurales fragiles como tabique revocado con
yeso, 0 muros divisorios con vidrio, la deflexion admisible o maxima sera L/480. Este
es el caso de la mayoria de las estructuras en Latinoamérica, por lo que debe tenerse

especial cuidado con estos parametros.
2.9.3. Estructura de sustentacion de la edificacion
2.9.3.1. Disefio de Vigas

Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccion transversal y
que, por lo general, estan solicitadas principalmente a esfuerzos de flexién. Se analizara

las secciones rectangulares, ya que el proyecto esta disefiado con vigas rectangulares.
2.9.3.1.1. Disefio de armadura por flexién

» Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys
Md =Ys- M

» Se debera estimar el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:
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My
Ha =y d% fy
Donde:
bw = Ancho de la viga
d = Distancia del borde mas comprimido hasta el centro de gravedad de la armadura
fcd = Resistencia de disefio del hormigon.
» Se calculara el valor pim, que se obtiene de Tabla

Si: 1, = 144 NO Necesitaarmaduraa compresion

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

los esfuerzos de traccion. Por lo que, se debera seguir los siguientes pasos:

1) Con el valor del momento reducido, ingresar a la tabla universal para flexion simple

0 compuesta, para obtener la cuantia mecéanica de la armadura.

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

Donde: A, =w.b,,.d. <
fyd

w = Cuantia mecénica de la armadura

fyd = Resistencia de calculo del acero

As =Area de la armadura a traccion.

3) Estimar la armadura minima y el valor de “wmin” se obtiene de la Tabla de Cuantias

Geométricas Minimas.

ASpin = Wpin * bw * d

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

"JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigdén Armado. (142 ed.). Cap. 14 Vigas rectangulares. En 14.1.- Generalidades. P 268-279.
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2.9.3.1.2. Disefio de armadura de corte

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

tedricamente necesarias las armaduras transversales. Y puede expresarse:

Vd =Vcu + Vsu

Al suponer que el hormigon resiste Vcu, las armaduras transversales necesarias para

resistir Vsu trabajaran como celosia.
2.9.3.1.3. Procedimiento de calculo

Se comienza por determinar el esfuerzo cortante absorbido por el hormigén,Vcu, y el

valor de agotamiento por compresion del alma, Vou.
Vew = foa -b.d
Vou=030.f.q.b.d
Donde:

fvd = 0.5 =/ fcd =Resistencia convencional del hormigdn a cortante (Kg/cm?).

fed = % =Resistencia de calculo del hormigon (Kg/cm?).

d =Canto util.
b =Ancho del alma.

Estos valores hay que compararlos, en las distintas secciones, con el correspondiente

esfuerzo cortante de calculo, Vd = y; = V, pudiendo presentarse los siguientes casos:

» SiVd < Vcu, el hormigon de la pieza resiste por si sélo el esfuerzo cortante, y
la viga no necesita, tedricamente, armadura transversal. No obstante, es
necesario colocar unos estribos cuyo diametro no sea inferior a 6 mm. La

separacion de dichos estribos debe ser:

$s<085.d s<30cm
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» Si Vcu<Vd <Vou, hay que determinar la altura transversal necesaria

correspondiente al esfuerzo cortante residual, Vsu =Vd — Vcu.
Se calcula entonces:

_ Vsu.s
©0,90.d.fq

As
Donde:
As =Area de acero necesaria para resistir el cortante.
s =Separacion de estribos (como practica se puede determinar la armadura cada 1 m).
d =Canto util.
fyd =Resistencia de calculo del acero.
» SiVd > Vou, es necesario aumentar las dimensiones de la seccion.
2.9.3.1.4. Cuantia minima

Para la armadura transversal su cuantia minima debe ser igual o mayor que 0.02:

0,02.f,4.by .5

Smin
fyd

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

expresion.
2.9.3.2. Disefio de Columnas

Las columnas son elementos que sostienen principalmente cargas a compresion. En
general, las columnas también soportan momentos flectores con respecto a uno de los
dos ejes de las secciones transversales y esta accion puede introducir fuerzas de tension

sobre una parte de la seccién transversal.
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2.9.3.3. Excentricidad Minima de Calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal més
desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto en la direccion

considerada.
2.9.3.4. Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigdn armado seran constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por estribos. Con objeto de facilitar
la colocacion y compactacion del hormigon, la menor dimension de los soportes debe

de ser 20 cm, si se trata de secciones rectangulares y 25 cm si la seccion es circular.
2.9.3.4.1. Armaduras longitudinales
Las limitaciones en las dimensiones de refuerzo mas importantes son las siguientes:

» Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm vy se
situaran en las proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse, por lo
menos, una barra en cada esquina de la seccion.

» Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion
minima entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual o mayor que 2
cm del diametro de la mayor y que 6/5 del tamafio méximo del arido.

2.9.3.4.2. Cuantias limites

La Norma recomienda para las armaduras longitudinales de las piezas sometidas a

compresion simple, con armadura total As, puede expresarse de la siguiente forma:
As.fdeO,lO.Nd As-fdeAc-fcd
Donde:

Ac= El area de la seccion bruta de hormigén
fyd= Resistencia de célculo del acero, en este caso de 5000 Kg/cm?.

Nd=Esfuerzo axial de calculo
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fcd =Resistencia de célculo del hormigon.
As=El area de acero utilizado en la pieza de hormigon armado.

2.9.3.4.3. Armadura transversal

La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales
comprimidas, evitar la rotura por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos

inclinados y, eventualmente, contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes.

Siendo la menor dimension del nucleo de hormigén, limitada por el borde exterior de
la armadura transversal. Por otra parte, la separacion S entre planos de estribos debe

ser:
S <15¢
@= El diametro de la barra longitudinal mas delgada.

En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuestas a la accion del
viento, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion S no debe
ser superior a 12@. El diametro de los estribos en ningn caso menor de 6 mm.

2.9.3.5. Longitud de pandeo

La longitud de pandeo de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado

equivalente al mismo a efectos de pandeo.

La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a porticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de
los monogramas que se indica en esta parte, siendo para ello preciso decidir
previamente si el portico puede considerarse intraslacional o debe considerarse
traslacional. Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente

ecuacion:  Longitud de pandeo l, = k = | (k se obtiene entrando con V)

X (%) de todos los pilares

Y (%) de todas las vigas

lIJAz

; (igual para Wp)
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2.9.3.6. Esbeltez Geométrica y Mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion Ag=£o/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccién en el plano de pandeo; y la
esbeltez mecanica a la relacion A=Lo/ic entre la longitud de pandeo y el radio de giro 1,
de la seccion en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (I/A), siendo I y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el &rea de la seccidn, ambas referidas a la
seccion del hormigon. Los valores limites para la esbeltez mecénica que recomienda la

Norma Boliviana de Hormigon Armado son los que se mencionan a continuacion:

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

ninguna comprobacion a pandeo.

» Para esbelteces mecanicas 35 <A < 100 (geométricas 10 < Ao < 29), puede

aplicarse el método aproximado.

» Para esbelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < Ao < 58), debe
aplicarse el método general; para soportes de secciones y armadura constante a
lo largo de su altura puede aplicarse el método aproximado de la columna

modelo o el de las curvas de referencia.
2.9.3.7. Columnas cortas de concreto reforzado

La determinacion de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez
de esta. Si la esbeltez mecéanica es menor que 35 se trata de una columna corta,

despreciando los efectos de segundo orden.
2.9.3.8. Columnas intermedias

Este tipo de columnas son aquellas que tienen la esbeltez mecéanica (35 < A < 100),
donde para poder resolverlas se acudira a los métodos aproximados que vienen

recomendados por la norma CBH-87.
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2.9.3.9. Flexién esviada

Se dice que una seccion se encuentra en un estado de flexion esviada cuando no se

conoce a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta lo siguiente:

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

el plano de simetria. Este caso es, sin duda el mas frecuente en el que se encuentran.

La mayoria de los pilares, aunque formen parte de pdrticos planos, la accion de viento
o del sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian. La

razén de regir el problema de la flexion esviada debe atribuirse a su complejidad.
2.9.3.10. Abacos adimensionales en roseta

Se utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo
modo que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un conjunto de
diagramas de interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de
interaccion (N, Mx, My). Si ademés se preparan en forma adimensional, llevando en
los ejes los esfuerzos reducidos (v, px, Hy), son validos para una seccion rectangular.
El dimensionamiento de una seccion es inmediato si disponemos de una roseta
preparada para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite

elastico del acero. EI Proceso de calculo para entrar a los abacos es el siguiente:

Determinar la capacidad mecanica del hormigon:

UC = fcd .hx .h,y
Determinar los esfuerzos reducidos:

,Ll — Myq 'u — Myd
X Uc.hy Y U hy

Los datos basicos que se necesitan son los que se mencionan a continuacion:

hx, hy = Son las dimensiones de la seccion del pilar
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Myd = Momentos flectores de célculo en la direcciéon Y.
Mxd = Momentos flectores de calculo en la direccion X
Nd = Esfuerzo normal de célculo
fcd= Resistencia de célculo del hormigon
fyd = Resistencia de calculo del acero
Definir los valores de momento reducido para entrar a los bacos:
w = mayor (i, 1) ty = menor (i, 1)
Uy > U

Determinar la cuantia mecénica W con los valores de los esfuerzos reducidos y definir

la distribucion de la armadura para los pilares se entra a los diagramas de interaccion.

Los abacos en roste para flexion esviada, estan expuestos en el libro de “Jiménez

Montoya” en el tomo II.
2.9.4. Estructuras complementarias
2.9.4.1. Disefio de Escaleras

Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacion que presente
varios niveles. La funcién primordial que tienen es conectar un punto de la estructura

con otro, ubicado dentro de la misma, pero con diferentes cotas de nivel.

Es recomendable que posean una inclinacioén entre 20° y 40°. Las huellas “h” miden

entre 25 a 30 cm y las contrahuellas “C” entre 16 a 19 cm.
Proceso de Calculo:

» Célculo del espesor de la losa de la escalera

Donde:
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t = Espesor de la losa (cm).
Ln = Longitud horizontal de la escalera (cm).

» Célculo de la carga ultima

qu=Pp+ Acab + Sc

Donde:
qu = Carga Ultima que actla sobre la escalera
Pp = Peso propio
Acab = Acabados
Sc = Sobrecarga de uso

Una vez que se obtiene la carga ultima que actuara sobre la escalera se calculara como

una viga sometida a flexion?®.

» Calculo del canto util

Donde:

t = Espesor de la losa de la escalera
r = Recubrimiento

@ = Diametro del hierro

» Célculo de la armadura positiva

My
b.d> £y

A=w.b.d.

fyd

My~

8CALAVERA RUIZ, José.; Estructuras de Hormigén Armado. (2. ed.). Cap. 62 Escaleras. En 62.1.- Introduccién y calculo. P 673-678.
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Donde:

As = Area de armadura positiva

fc = Resistencia caracteristica del hormigon a los 28 dias (Kg/cm?)
fy = Limite de fluencia del acero (Kg/cm?)

» Disposicion de la armadura

_N"barras.n.(b2 _b-2.r-¢ A
4 N° barras-1 p b.d

As
p.. 0,0015<p<p  0,0133

S = Espaciamiento entre barras

» Refuerzo de momento negativo

(DA
A== A min=0,0015 .b . d

As min<(')AS
2.9.5. Fundaciones

El objetivo de una cimentacion es transmitir las cargas de la siper estructura y el peso
propio de ellas al terreno pero por demas tienen las siguientes funciones: proporcionar
apoyo a la estructura distribuyendo las descargas considerando un factor de seguridad
adecuado entre la estructura de cimentacién y el suelo limitar los asentamientos totales
y diferenciales con la finalidad de controlar los dafios en la construccion y
construcciones adjuntas y ademas mantener la posicion vertical de la estructura ante

las acciones.

Se emplean diversas formas o tipos de cimentacion dependiendo de la magnitud de las
cargas que soporta del tipo y dimensiones de la superestructura y del espesor resistencia
deformabilidad y permeabilidad de los suelos o rocas sobre los que se apoya la

cimentacion
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En el presente proyecto se analizara como fundacion de la estructura las zapatas

aisladas.
2.9.5.1. Zapatas aisladas

Los elementos de cimentacidn se dimensionan para resistir las cargas actuantes y las
reacciones inducidas. Para ello, es preciso que las solicitaciones actuantes sobre el
elemento de cimentacion se transmitan al terreno en que se apoya. Dependiendo de las
necesidades de la edificacion y de las caracteristicas del suelo, pueden disefiarse

diferentes tipos de fundaciones, en este proyecto se disefiaran zapatas aisladas.
2.9.5.1.1. Efectos de cargas excéntricas

Una zapata se considera cargada excéntricamente si la columna soportada no es
conceéntrica con el area de la zapata o si la columna transmite, en su unién con la zapata

no solo una carga vertical sino también un momento flector.

Figura 9: Zapata aislada vista en planta sometida a cargas y momentos

o,

L 1
; i
o

ST

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (15°. Ed.)

Tomando en cuenta estos aspectos se desarrolla a continuacion diferentes casos de
excentricidad. La carga puede actuar: en el centro, el nicleo, el limite y fuera del nucleo
central. Tanto la instruccion espafiola como el Eurocodigo de hormigon distinguen

entre zapatas rigidas y zapatas flexibles.

» Se considera rigidas a las zapatas cuyo vuelo v, en ambas direcciones, no

supera 2h. En ellas la distribucidn de presiones sobre el terreno puede ser plana.
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» Por el contrario, se considera flexibles a las zapatas cuyo vuelo es superior a 2h

en alguna de las direcciones principales. En ellas la distribucion de presiones

sobre el terreno depende de la rigidez relativa entre suelo y zapata.

2.9.5.1.2. Dimensionamiento de zapata aislada flexible con carga centrada

a) Dimensionamiento en planta de la zapata

Si se asume una distribucion uniforme de tensiones, las dimensiones “a” y “b” de la

planta de la zapata se determinan en funcion de la tension admisible para el terreno.

N+P
Oadm = a-b

Donde:
A = Area necesaria en planta de la zapata = a - b.
oadm = Tension admisible del terreno.

N = Carga centrada de servicio (sin mayorar).

P = Peso propio de la zapata (al no ser conocido este valor, se admite un 5% de N).

b) Dimensionamiento del canto de la zapata

Para el célculo resistente del hormigdn, puede considerarse una tension uniforme del

terreno, prescindiendo del peso propio de la zapata, ya que al fraguar el hormigon queda

en un estado en el que las tensiones son nulas.

N

— 9
O = —".
t a-b

Donde:
ot = Tension uniforme del terreno sobre la zapata.

N = Axil transmitido por el soporte.

9

JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigén Armado. (142 ed.). Cap. 23 Cimentaciones. En 23.3.- Predimensionamiento. P 507-508.
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Por razones econdmicas el canto debe ser el menor posible, evitando asi que las zapatas
necesiten armadura por cortante, reduciendo también el volumen de hormigén sin que
aumenten las armaduras longitudinales. Por este motivo, se recomienda, no adoptar

para el canto Gtil valores inferiores al mayor de los dos siguientes:

( __ |aobg ab (ao+bo)
dz_\/ 4 +2-k—1_ 4

dz{ g, =20%)

44k
2:(b—=by)
ds =00
4f,
ko = Hua foa =050 /foa

Yrot
c) Determinacion de las armaduras principales (Calculo a flexidn)
La determinaciéon de la armadura a traccion para zapatas flexibles debe hacerse
aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones. La armadura se determina en las

secciones 1-1 y 1°-1°, medidas a una distancia de la cara interior de los paramentos,

como se muestra en la figura10: 0,15.a 06 0,15. bo

Figura 10: Calculo a flexion de una zapata flexible

r. .0,=btuo+2h‘1L

I ’ 4
1

1

1

i

|

1

Fod |

Fuente: Hormigén Armado de “Jiménez Montoya” (15°. Ed.)

Las normas exigen que la seccion total de armadura, en una direccion, no sea inferior

al 20% de la correspondiente en la otra direccion.

El momento de calculo en la seccién 1-1, debido a carga del terreno o, = N/(a - b) es:

37



Donde:
a = Lado mayor de la zapata.
o = Lado mayor de la columna.

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b - d, puede determinarse

mediante la formula simplificada para el momento reducido de célculo.

Momento reducido de célculo: U= Mad
b-d?feq
Cuantia mecanica: w=u(l+p

Capacidad mecénica del acero:

Us=As fya=w-b-d-f,q - As=w.b.d.l=

fya
Armadura minima: ASpin = Pmin b - d
La cuantia minima exigida para el acero es: p > 0.0015 para acero AE-50.
2.9.5.1.3. Comprobacion a cortante y punzonamiento

Se debe realizar comprobaciones a esfuerzo cortante, a punzonamiento y de adherencia.

Como resistencia convencional del hormigén a cortante se adopta el valor:
fva =0.5" (fcd)1/2 (Kg/cmz)
» En Zapatas rigidas (v < 2h, en ambas direcciones)

Cuando el vuelo sea, v < 1,5. b, la comprobacion se efectia a punzonamiento por
secciones independientes. Asi, la seccion de referencia 2 - 2 se sitla a una distancia d2

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

La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuando sea:
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Ye-N (b.by+d)*(a—a,—d)
*
a.b 4
Cuando el vuelo sea v > 1,5. b la comprobacion se efectda a cortante en la seccion 3-3,

<2.f,,. (b, +d).dy

separada a una distancia d del paramento del soporte, de ancho b y canto d3. Debe ser:

yf.N(a—ao

e (— —d) < ds. fra

» En Zapatas flexibles (v > 2h, en alguna direccion principal)

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacién: a esfuerzo

cortante y punzonamiento. La comprobacidn a cortante es igual para las zapatas rigidas.

La comprobacidn a punzonamiento se efectda, como en las placas, en la seccidn critica
Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del

soporte, es decir, en la seccion Ac =2 (ao+ d + bot+ d). d2.
La zapata se encuentra en buenas condiciones de punzonamiento cuanto sea:

" (a.b—(ao+d)(bo+d) <A;.2fy4

Debe Ilamar la atencion la seguridad de esta ultima comprobacién en el caso de

soportes muy alargados (a, >2bo) se adopta para la resistencia a punzonamiento:

2bo
fyd = 0,5 (1 + E) -ﬂfcd
Evidentemente, es menor que el correspondiente a la Instruccion espafiola’®.
fyd = 2fcd=\/ fea
2.9.5.1.4. Comprobacion de adherencia

La comprobacion de adherencia se efectua en las mismas secciones de referencia, 1-1

y 1'-1', tornadas para la flexion. El cortante de calculo en la seccion 1-1 es:

1031MENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigdn Armado. (142 ed.). Cap. 23 Cimentaciones. En 23.3.- Dimensionamiento zapatas flexibles.
P 509
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deilf'N(a_a°+o,15*ao)

a 2
La armadura se encuentra en buenas condiciones de adherencia cuando sea:

~09.d.n.m.9 = Jea
En donde n es el nimero de barras de diametro ¢, y kK una constante con el valor k=0,95

=k .3/fcd?

Tp

para las zapatas rigidas, y k = 2,00 para las flexibles!!.
2.10. Estrategia para la ejecucion del Proyecto
2.10.1. Especificaciones Técnicas

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

del Contratista, en términos de calidad y cantidad.

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

exigidos para los materiales y la ejecucion, y finalmente las normas y pruebas.
2.10.2. Computos Métricos

El computo métrico consiste en el calculo detallado de las cantidades de obras. Se
pueden ejecutar utilizando planos marcados y planillas, generando partidas que
serviran para elaborar el presupuesto de obra. Cuando el computo se hace en sitio,
consiste en la verificacion de las cantidades de obras realmente ejecutadas, llamadas

también mediciones de obras.

H13IMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigdn Armado. (142 ed.). Cap. 23 Cimentaciones. En 23.3.- Comprobacién adherencia. P 513
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2.10.3. Precios unitarios

El precio unitario se compone de los costos directos correspondientes al concepto de
trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria o equipo de construccién), los costos
indirectos (administracion de oficinas centrales y oficinas de campo), el costo por
financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los cargos adicionales

(impuestos) los cuales se describen a continuacion:

A: Materiales.
B: Mano de Obra.

C: Equipo, Maquinaria y Herramientas.

D: Total materiales (A)

E: Subtotal mano de obra (B)

F: Cargas Sociales (55% de E)
G: Total mano de obra (E+F+0O)
H: Herramientas menores: (5% de G)
I: Total Equipo, Maquinaria y Herramientas: (C+H)

J: Subtotal (costo directo): (D+G+I)

L: Gastos Generales y administrativos
M: Utilidades

10% del costo directo
10% de (J+L)

N: Parcial (J+L+M)
O: IVA 14,94 de (E+F)
P:IT 3,09 de (N)

2.10.4. Presupuesto

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendra una edificacion al ser
acabada, la exactitud de esta dependera en mayor medida al desglose de los elementos
que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla condicionado a una serie de
factores de los cuéles algunos son conocidos o son de facil evaluacion, mientras que

otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
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2.10.5. Planeamiento y cronograma

Un proyecto define una combinaciéon de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajado complet6 pueda terminarse, las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas
de ellas no pueden comenzar hasta que otra se haya terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que se requieren tiempo y recursos para su

terminacion.

Para poder realizar un proyecto en tiempo y costos adecuados es necesario elaborar un

plan en base al cual se pueda programar y controlar una obra.

Partiendo de aqui se puede entender como la planificacion o la formulacion de un

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

Tanto la planificacién como la programacion en una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto y son herramientas importantes para poder controlar el mismo, aunque a

Veces es necesario reprogramar replantear.

Para la planificacion y programacion de presente proyecto se haran uso del método de
la ruta critica y su representacion se le realiza mediante el diagrama de GATT el cual
es una representacion grafica de la informacion relacionada con la programacion el
cual muestra las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar

las actividades que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir una tras otra.
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CAPITULO III
3. INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Analisis de la Topografia

Se procedi6 a visitar el lugar de emplazamiento en el cual se desarroll6 las siguientes

actividades:

El emplazamiento del “Alojamiento Rivera” se encuentra en zona de area urbana, en
el manzano M, lote N.° 3, en la “Avenida 1, ubicada en la zona de Morros Blancos. El
terreno cuenta con una superficie Gtil de 634,286 m?, de la cual el proyecto ocupa el

45% del terreno y cumple con las normativas municipales de la ciudad de Tarija.

Verificacion: Se verifico que las dimensiones del terreno coincidan con las

establecidas en el plano del lote.
Figura 11: Ubicacion del "Alojamiento Rivera"

)

Fuente: Elaboracion propia
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Este trabajo fue realizado con la ayuda de una wincha. También cabe resaltar que

existen colindantes en sus laterales y lado posterior. Ademas, con la ayuda del Google

Earth, se verificd las cotas de los vértices del terreno para apreciar los desniveles

existentes que son:

Figura 12: Dimensiones y curvas de nivel del terreno

1854

1855 1856

1857 1858

Tabla 1: Resultados del analisis topografico

Fuente: Elaboracion propia

1858

COORDENADAS UTM
PUNTO SUR ESTE COTA [msnm]
A 7614830.00 S 326725.00 E 1855,1
B 7614843.00 S 326735.00 E 1855,8
C 7614808.00 S 326755.00 E 1854,9
D 7614821.00 S 326766.00 E 1855,6
EJE CALLE 7614835.00 S 326715.00 E 1854,9
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CARACTERISTICAS DEL TERRENO

LADO AC=BD 37,00 m
LADO AB=CD 17,14 m
SUPERFICIE 634.286 m?
DESNIVEL 1,20 m

Fuente: Elaboracion propia

Tras un analisis detallado y una verificacion en el lugar, se constaté que el terreno

presenta caracteristicas con variaciones de nivel.

La diferencia de altura entre el punto mas elevado, con una cota de 1856.2 msnm, y el
punto mas bajo, con una cota de 1855 msnm, es de 1.20 metros. Asimismo, se detecto
una variacién de 0.40 metros entre el lado AB del terreno y la cota del eje de la avenida
adyacente, que se encuentra a 1855 msnm.

La decision de nivelar el terreno hasta una cota rasante de 1855.50 msnm se basa en
criterios topograficos y constructivos. Esta nivelacion permite establecer una base
uniforme para la fundacion y facilita la construccion. Ademas, al considerar la cota de
la calle adyacente, que es de 1855 msnm, se garantiza que la estructura esté
adecuadamente integrada en su entorno. Todas estas decisiones se toman tras un

analisis detallado de la informacion topografica y geotécnica (ver Anexo A.1).

Figura 13: Seccion transversal del terreno - Corte y Relleno

Cota Rasante de Lote: 1855,50 msnm m.s.n.m.

Altura de la acera: 0,18 m
Cota Eje de Avenida: 1854,90 msnm W
Volumen de Relleno

T 1
Cota de fundacion: 1853,10 msnmJ

Fuente: Elaboracidn propia
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3.2. Andlisis del Estudio de Suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizo el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST), estudio proporcionado por el propietario.

Dicho ensayo se realiz6 en dos pozos ubicados en lugares estratégicos del terreno, con
profundidades variables con dimensiones 1.0 x 1.0m de seccion transversal y a
profundidades de 3.20 m y 3.00 m.

Figura 14: Pozos de estudio (S.P.T.)

1855 1856

POZO #2
-3,20m

Fuente: Elaboracion Propia

El estudio fue ejecutado por una empresa Consultora (Ver Anexo A.2.), dando como

resultado los datos que se presentan a continuacion:

Tabla 2: Caracteristicas del suelo

N° Pozo  Profundidad (m) Tipo de Suelo
Suelo en los que predomina fragmentos Suelo
! 0.00-3,00 Arcilloso A.2-6 (1)
Suelo en los que predomina fragmentos Suelo
Arcilloso A.2-6 (1)

2 0.00 - 3,20

Fuente: Elaboracion propia
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El contenido de humedad del terreno ensayado es bajo y no existe nivel freatico en los

pozos analizados

Tabla 3: Contenido de humedad del suelo.

N° Pozo Profundidad (m) Grado de Humedad Promedio
1 3,00 4,03 % (Bajo)
2 3,20 5,14 % (Bajo)

Fuente: Elaboracion propia

Resultados del ensayo de S.P.T.

Tabla 4: Capacidad portante del suelo

N° Ensayo Profundidad (m)  N° de Golpes Capacidad Portante (Kg/cm?)
1 3,00 35 2.00
2 3,20 33 2,09
Fuente: Elaboracion propia

Para el proyecto, se consideré una capacidad portante del suelo de 2,00 Kg/cmz,
determinada mediante la aplicacion de la ecuacion de Terzaghi. Esta ecuacion nos
proporciona una estimacion de la capacidad admisible del suelo a diversas
profundidades. Asimismo, se ha determinado que el nivel de fundacion se establecera
a una profundidad de -2,40 metros, correspondiente a una cota de fundacion de 1853.1

msnm. (Ver Anexo A.2.)

Esta eleccidn se fundamenta en la imperiosa necesidad de asegurar la estabilidad y
seguridad de la estructura proyectada en el terreno. Al fijar la profundidad de la
fundacion en este nivel, se maximiza la utilizacion de la resistencia del suelo,
reduciendo asi al minimo los posibles riesgos de asentamientos diferenciales o fallos

estructurales.
3.3. Analisis del Disefio Arquitectdnico

El disefio arquitectonico del “Alojamiento Rivera”, fue realizado por el Arquitecto
Jaime Zenteno, para el Sefior Eulogio Rivera Santos, propietario particular de esta

edificacion.
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El sistema estructural planteado en los planos arquitectdnicos consiste en porticos de
hormigdn armado, losas unidireccionales de viguetas pretensadas, zapatas flexibles y
escaleras de hormigon armado. También se debe mencionar que no se dispuso de muros

de corte en la zona del ndcleo del ascensor.

» Planta baja: En esta planta esta el contrapiso, las escaleras y las tabiquerias de
ladrillo para separar los ambientes, cuyas cargas se consideraron para el disefio

de las vigas de fundacion o sobrecimientos.

» Plantatipo: Corresponde a los entrepisos de la segunda, tercera, cuarta 'y quinta
planta. Estan conformados por losas unidireccionales de viguetas pretensadas,
en las cuales se consideraron las cargas vivas y muertas correspondientes al tipo
de uso que tiene la estructura. Para las divisiones de los ambientes se utilizaron
tabiquerias de ladrillo. El cielo raso es de yeso para todos los entrepisos y

provista de piso ceramico.

» Terraza: Corresponde a la cubierta y accesos para mantenimientos a
instalaciones hidrosanitarias y/o eléctricas. Esta conformada por una losa
maciza de hormigdn armado para mayor seguridad y prevenir filtraciones por

las lluvias.

El proyecto arquitectonico tiene una superficie total de 712,58 metros cuadrados que
se distribuyen en diferentes espacios y funciones. El nivel de fundacién, que es la base
sobre la que se construye la estructura, se sitia a una profundidad de -2,40 metros. Esta
medida se ha determinado segun el estudio de suelos que se realizé previamente y que
analizo las caracteristicas del terreno. El nivel de fundacion propuesto por el arquitecto

era diferente y no se ajustaba a las condiciones del suelo.
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Figura 15: Distribucion Planta Baja
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Figura 16: Distribucion - Planta Tipo
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3.4. Modelo Estructural

Es la parte méas importante del proyecto en la cual se eligio el tipo de estructura que
vendra a soportar finalmente, el peso propio del edificio, sobrecargas y probables

acciones dinamicas.

En el presente proyecto se tiene 8 ejes horizontales numerales (1-8), y 9 ejes verticales
(A-G); 1 nucleo de ascensor y dos tipos de escaleras. En estas circunstancias en el
sentido de los ejes horizontales se presenta como debil por la poca rigidez que nos
proporciona. Se presenta ademas el efecto adicional por torsidn debido a la ubicacién
del ascensor. Para tratar de equilibrar rigideces en ambos sentidos nos plantea la
necesidad de rigidizar en el sentido de los ejes horizontales, el cual se pudo lograr
haciendo uso de columnas rectangulares desde el eje A hasta el eje H, y con el fin de
equilibrar la torsion por efecto del ascensor se ha considerado columnas rectangulares

en el sentido del eje vertical.
3.4.1. Estructura de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion esta constituida por un sistema
aporticado y muros de corte también denominado “sistema dual” o “sistema mixto”,

para dotar de una rigidez a toda la estructura.
» Columnas: Compuestas por secciones rectangulares y cuadradas
» Vigas: De secciones rectangulares (viga descolgada)

» Entrepisos y cubierta: Constituidos por losa alivianada de viguetas

pretensadas y losa maciza.

» Obras complementarias: Estan las escaleras de dos tipos, las cuales se
encuentran concentradas en un solo nucleo y los muros de corte para el

nacleo ascensor que se disefia en el capitulo 1V.
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3.4.2. Fundaciones

Las fundaciones estdn compuestas de zapatas aisladas. Las cargas provenientes de la
estructura son moderadas debido a la magnitud de la obra, como asi también del tipo

de suelo de fundacion a una profundidad de -2,40 m.

Figura 17: Modelo estructural de la edificacion
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Fuente: Cypecad 2017.m
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3.5. Datos generales del proyecto
3.5.1. Normativa de disefio

Para el disefio de los elementos estructurales se empleo el método de los estados limites
ultimo ELU, empleando el Cddigo Boliviano del Hormigdén Armado CBH-87, y con
un nivel de control de ejecucién de obra NORMAL, por lo tanto, ademas de los
materiales empleados, se deben definir los coeficientes de minoracién de resistencias

y de mayoracién de cargas.
» Normativa de disefio empleada
Cadigo Boliviano del Hormigén Armado CBH-87
» Coeficientes de minoracion de resistencias de los materiales
Ye=15 (Hormigodn)
vs =1.15 (Acero)
» Coeficiente de mayoracion de las cargas
vi=1.6 (Fuerzas)
3.5.2. Materiales empleados

Los materiales usados en el disefio de los diferentes elementos estructurales
corresponden a materiales comercializados actualmente en nuestro medio, y que se

enmarcan en las especificaciones y limitaciones de la normativa ya mencionada.

Hormigon:
» Resistencia caracteristica a compresion a los 28 dias fox = 250 Kg/em?
» Resistencia de célculo fea = 166,67 Kg/cm?
» Peso especifico del hormigon armado ¥ = 2500 Kg/m?®
» Peso especifico del hormigdn en masa v = 2400 Kg/m?®
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> Moddulo de elasticidad Ec=333.000 Kg/cm?
» Moddulo de Poisson 0.2
Acero de Refuerzo:

Para los refuerzos longitudinales y transversales de los elementos de hormigon se usara

acero A-500 con las siguientes caracteristicas:

» Resistencia caracteristica fy« = 5000 Kg/cm?
» Resistencia de célculo fea = 4347,83 Kg/cm?
> Peso especifico v = 4400 Kg/m?®

> Moddulo de elasticidad Ec = 2.000.000 Kg/cm?

3.5.3. Caracteristicas del suelo de fundacion

La clasificacion del suelo a nivel fundacion (-3.00 m de profundidad) corresponde a un
suelo arcilloso A.2-6 (1), con una capacidad portante de 2,00 Kg/cm2 segun la
Normativa AASHTO.

3.5.4. Cargas consideradas en el disefio
3.5.4.1. Cargas permanentes “G”

Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como
sobrecargas de uso, se desarrollan en el (Ver Anexo A.3.). A continuacion, se presenta
una tabla resumen de las cargas consideradas en el disefio.

Peso Propio (PP):

El peso propio de todos los elementos estructurales es calculado en forma automatica
por el programa, calculando el volumen a partir de su seccion transversal y multiplicado

por el peso especifico de 2400 Kg/m?.
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Carga Muerta (CM):

Ademas, para ambientes se ha tomado en cuenta otros tipos de carga que ejercen sobre

la estructura, descritas a continuacion:

Tabla 5: Cargas muertas Superficiales

Tipo Superficial [Kg/m2]
Contrapiso de H° e =5 cm 120

Piso Ceramico 50
Cieloraso yeso e =3 cm 37,50
Luminaria y sistemas de pleno técnico 10
TOTAL 217,5 [Kg/m2]

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 6: Cargas muertas Lineales

Tipo Lineal [Kg/m]
Muro de ladrilloe=15cmh =3,05 m 630
Muro de ladrilloe=10cm h =3,05 m 540
Muro de ladrilloe=15cmh=1m 210
Vidrio e =10 mm 75,3

Fuente: Elaboracion propia

3.5.4.2. Sobrecargas de uso “Q”
Cargas Vivas:

Guardando relacion con la Norma se adoptaron las siguientes cargas vivas, a aplicarse,

como sigue:

Tabla 7: Cargas Vivas o Sobrecargas de uso

Tipo de edificacion [Kg/m2]
Oficinas (Residencial) 300
Corredores, pasillos y escaleras 400
Terrazas 150

Fuente: Elaboracion propia

Viento:

Para el célculo de la presion ejercida por el viento, nos apoyaremos en la norma

boliviana: Acciones sobre las estructuras - Accién del viento NB1225003-1
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Se tomaré en cuenta la velocidad méaxima del viento registrado en toda la historia en la

ciudad de Tarija. Por lo tanto, v = 21,08 m/s.
» Categoria de uso: I,

» Tipo de estructura C: Estructura de contraviento constituida por pérticos de
HOAO

» Orografia de terreno: Llano
Peso del agua:

También se afiadidé una carga que corresponde a la carga del peso de agua, para 2

tanques de 10000 litros cada uno.
Peso especifico del agua: y = 1000 Kg/m®
Altura del tanque: h = 2,20 m; Diametro: D= 2,40 m

Area de la losa; A = 16,40 m?

Figura 18: Presion del agua sobre la losa de fondo
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Fuente: Cypecad 2017.m

2
1000 %* 2,20 Kg
P, = = 605 —2
16,4 m?
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3.5.5. Predimensionamiento de los elementos estructurales
3.5.5.1. predimensionamiento de Columnas

Las dimensiones de las columnas inicialmente se asumieron de 30 x 40 cm; de acuerdo
con las solicitaciones se analizara la seccion mas conveniente de la columna para evitar

cuantias de acero elevadas o menores.
3.5.5.2. Predimensionamiento de Vigas
Se recomienda utilizar:

! !
h=—e —

12 10

Se tiene luces criticas tanto en las direcciones “x” y “y, siendo la luz mas critica | =
4,50 m

Para una luz de 450 cm se tiene:

450 450
= — > —
12 10

h=3750cm < 40cm
El canto de la viga por seguridad y constructivamente se adoptara:
h=40cm

Para la base de la viga se puede considerar

_h 2h

2 3

45 2 %45
b=—e

2 3

b=225cm < 30cm
Por lo tanto, el predimensionamiento de las vigas queda de la siguiente manera:

b=20cm. y h=40cm.
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3.5.5.3. Predimensionamiento de escalera
El predimensionamiento de la escalera se lo hara acorde a la arquitectura

Longitud proyectada horizontal: L=3,80m

Altura entre pisos: H=290m

N° de escalones 18

Espesor de la escalera e=L/25=0,152 m--- 15cm
Ancho minimo a=120m

Huella “h” 0,25-0,30 m

Contrahuella “t” 0,16 - 0,18

Dimensiones adoptadas para el disefio de la escalera:

e=15cm

a=110cm

h =30 cm

t=18cm

Ancho de 0jo =40 cm

3.5.6. Elementos mas solicitados

Para la obtencidn de los elementos mas solicitados en la estructura, se calculd con el
software Cypecad 2017m. y de acuerdo con las condiciones establecidas por la norma
CBH-87 en Estados Limites Ultimos ELU.

Al tratarse de un andlisis estructural con software, los resultados obtenidos nos

garantizan un buen nivel de confianza.

3.5.6.1. Vigas

Durante el andlisis estructural existen vigas de mayor solicitacion, es asi como

verificaremos la mas critica, la cual se encuentra en el piso N°1, portico 12, viga 46.
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Figura 20: Vista de la viga de mayor solicitacion
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3.5.6.2. Columna

De acuerdo con el calculo realizado por el software Cypecad 2017.m, la columna més

solicitada es la E8

Figura 21: Columna de mayor solicitacion
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Dimensién Tramo H Pésimos
Columna Planta (cm) (m) (m) N Mx My
) (tm) (t-m)
TERRAZA 30x35 15.12/17.55 | 2.43 19.29 1.89 0.40
P5 30x35 12.24/14.67 | 2.43 49.79 2.85 0.48
P4 30x40 9.36/11.79 2.43 80.17 2.92 0.52
ES8 P3 30x40 6.48/8.91 2.43 110.67 2.76 0.00
P2 30x40 3.60/6.03 2.43 141.41 2.92 0.38
P1 30x40 0.18/3.15 2.97 173.17 346 025
PB 30x40 -2.40/-0.27 2.13 182.28 3.65 0.35

Fuente: Cypecad 2017.m

3.5.6.3. Escaleras

La estructura consta con escaleras de geometria idéntica, todas tienen el mismo

dimensionamiento y se analizara el disefio de una de ellas.
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3.5.6.4. Losa maciza

La losa maciza es la base de los tanques o también llamada losa de fondo. En la presente

estructura se analizara la misma.

Figura 22: Losa maciza - losa de fondo.

Fuente: Cypecad 2017.m

3.5.6.5. Losa de viguetas pretensadas

Al tratarse de un dimensionamiento simple, Unicamente se verificara que las
deflexiones maximas permisibles de ésta estén dentro de los rangos prescritos en la
norma CBH-87.

3.5.6.6. Zapata

La zapata con mayor esfuerzo en el plano de cimentacion es la E8 con célculo en E.L.U.

(Estados Limites Ultimos) datos que se obtuvieron de listado son:

Tabla 9: Esfuerzos en el plano de cimentacion de la zapata

Columna Esfuerzos
Es N (t) Mx (t.m) My (t.m) Qx (t) Qy (1)
173.17 3,46 0,25 0,00 0,35

Fuente: Cypecad 2017.m

Para apreciar la zapata de mayor solicitacion: (ver figura 19)
3.6. Modelo Estructural

De acuerdo con el modelo estructural se compone de elementos de hormigdn armado,
que fueron disefiados de acuerdo con las especificaciones y limitaciones de la
normativa adoptada y cada elemento estructural se tomo el de méximas solicitaciones

para su verificacion estructural.
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Figura 23: Planteamiento y modelo estructural

Fuente: Cypecad 2017.m
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3.7. Disefio y verificacion de los Elementos Estructurales
3.7.1. Diseflo de Losas

3.7.1.1. Losa Maciza
Los datos generales de la rampa son los siguientes:
Altura de la losa
Ancho de la Losa
Recubrimiento de la Losa
Resistencia caracteristica del hormigdn a compresion
Limite elastico caracteristico para un acero CA -40
Coeficiente de seguridad del acero
Coeficiente de seguridad del hormigén
Momento en la menor direccion (inferior)
Momento en la mayor direccion (inferior)
Momento en la menor direccion (superior)

Momento en la mayor direccion (superior)

Figura 24: Esfuerzos de dimensionamiento - Mx

Fuente: Cypecad 2017.m

h =15.00 cm

bw =100 cm
di=d2=1,50 cm
fox = 250 Kg/em?
fyk = 5000 Kg/cm?
vs=1.15

ve=1.50

My = 1630 Kg*m/m
My =2010 Kg*m/m
My = 2300 Kg*m/m

My = 3190 Kg*m/m
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El disefio de losas macizas en donde se apoyaran los tanques de almacenamiento de
agua, para ello se verifica los resultados de la armadura.

» Andlisis de calculo en la menor direccion (inferior)

Determinacién del momento reducido de calculo

Ha =%y "az £,
2
Donde: foq =LK = 20K9/m _ 16667 Kg/cm?

Yc 1,50

d=h—-d; =(1500—-1,50) = 13,50 cm

_ 163000 0,058
Ha =100+ 132+ 166,67
Ha < Uiim
0,058 < 0,319
Cuantia mecanica: W, = 0,061
Area de acero de calculo:
A = ws.bw.d.fc—d
fyd
fyk 5000 Kg/cm?
= = = 434783 K 2
fyd Ve 115 g/cm
A, = 0,061 %100 = 13,5 166,67
= £ £ ¥ —
s ’ ’ 4347,83

A, = 3.16 cm?/m
Area minima de acero:

Asmin = WSmin by . d
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Wy min = 0,0015
Agmin = 0,0015 * 100 = 13,5 = 2,025 cm?/m
Se adopta el m&ximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas
A, =3.16 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:

Adoptamos barras de ® 8§ mm

_4.As 4% 316
T m.0%2  mx 0.82

n = 6.28 = 7 barras

Espaciamiento:

100 cm _ 100 cm
n - 7

esp = =15cm

Por tanto, la armadura a disponer por metro es:
7 ®8mm c¢/15 cm
Eleccién = ®8 mm ¢/15¢cm

CYPECAD = ®8 mm ¢/15cm

» Andlisis de calculo en la mayor direccion (inferior)

Determinacién del momento reducido de calculo

Ha =, v d% + fug

2
Donde: fea = fek _ 250K9/em” _ 166,67 Kg/cm?
Yc 1,50
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d=h—-d; =(15,00—-1,50) =13,5¢cm

_ 201000 0,067
Ha =700+ 1352« 166,67
Ua < Hiim
0,067 < 0,319
Cuantia mecanica: W, = 007043
Area de acero de calculo:
A = ws.bw.d.fc—d
fyd
fyk 5000 Kg/cm?
fya ve 115 347,83 Kg/cm
A. = 0,07043 %« 100 * 13,5 166,67
= * E 3 ¥ —_——
$ ' ™ 434783

A = 3,64 cm?/m

Area minima de acero:
Agmin = Wspmin -by - d
Wy min = 0,0015
Ag min = 0,0015 % 100 * 13,5 = 2,025cm?/m

Se adopta el méximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas

A = 3,64 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:

Se adopta barras de ® 8 mm

_4.As_4* 3,64
T m.@?  mx 0.82

n = 7,24 = 8 barras
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Espaciamiento:

100 cm _ 100 cm
n B 8

esp = =12,00cm

Por tanto, la armadura a disponer por metro es:
8®8 mm c/12 cm
Eleccion = ®8 mm ¢/12 cm

CYPECAD = ®10 mm c¢/15 cm

» Analisis de calculo en la menor direccion (superior)
Determinacion del momento reducido de calculo

Ha =, v d% + fog

2
Donde: foq =Lk = BRI/ _ 166 67 Kg/cm?
Yc 1,50

d=h—d, = (15,00 — 1,50) = 13,5 cm

_ 230000
"~ 100 * 13,52 % 166,67

Uy = 0,075

Ha < Hiim
0,075 < 0,319
Cuantia mecanica: W, = 00794

Area de acero de calculo:
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fcd

As = a)s.bw.d.f;y—d
_ fyk _5000Kg/cm? X
fya = o 13 = 4347,83 Kg/cm
166,67

As = 0,0794 * 100 * 13,5 * m

A; = 4,11 cm?/m

Area minima de acero:
Asmin = Wspmin -by - d
Wy min = 0,0015
Ag min = 0,0015 % 100 * 13,5 = 2,025 cm?/m

Se adopta el méximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas

A; =411 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:

Se adopta barras de ® 10 mm

4.As 4% 411
:n.(Z)Zzn* 0.102=5,23=6barras

n

Espaciamiento:

Por tanto, la armadura a disponer por metro es:
6010 mm c¢/15 cm
Eleccion = @10 mm ¢/15 cm

CYPECAD = ®10 mm c¢/15 cm
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» Anadlisis de calculo en la mayor direccion (superior)
Determinacién del momento reducido de calculo

Ha _bw*dz*fcd

2
Donde: foq =Lk = BRI/ _ 166 67 Kg/cm?
Yc 1,50

d=h-d, = (1500 —1,50) = 13,5 cm

_ 319000
"~ 100 * 13,52 % 166,67

Ha = 0,0105

Ha < Hiim
0,105 < 0,319
Cuantia mecanica: W, =0,1135

Area de acero de calculo:

Aszws.bw.d.@

fyd

fyk 5000 Kg/cm?

fya =7, 1,15

= 4347,83 Kg/cm?

A, = 0,1135 % 100 * 13,5 166,67
= * £ ¥ —
s ’ ’ 4347,83
As = 5,87 cm?/m
Area minima de acero:

Asmin = WSmin by, . d
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Wy min = 0,0015
Agmin = 0,0015 % 100 = 13,5 = 2,025 cm?/m
Se adopta el m&ximo valor de area de acero para el calculo de armaduras de losas
A, = 5,87 cm?/m
Determinacion del nimero de barras:
Se adopta barras de ® 10 mm

4. As 4 % 5,87
:n.Q)Z:n* 0.102=7,47=8barras

n

Espaciamiento:

Por tanto, la armadura a disponer por metro es:
8010 mm ¢/15 cm

Eleccion = ®10 mm ¢/15 cm

CYPECAD = ®10 mm ¢/15 cm

Andlisis y comparacion de los resultados

Durante esta verificacion manual, se confirmé que la armadura seleccionada para la
losa maciza de hormigdn armado se asemeja con la sugerida por el software Cypecad
2017.m

Este analisis de resultados no solo valida la precision del software utilizado, sino que
tambien demuestra la importancia de la verificacion manual en el proceso de analisis.
A través de este enfoque combinado, se puede garantizar que los resultados son
precisos y fiables, lo que a su vez asegura la calidad y la seguridad de la losa de

hormigdn armado.
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Tabla 10: Resumen de resultados - armadura en losas macizas.

Manual CYPECAD Diferen
Armadura As As .
%
) @ Adoptado Tt @ Adoptado | cia (%0)
Menor direccion ® 8mm ® 8mm
(inferior) 3.16 ¢/15cm 3.35 ¢/15cm 2,67
Mayor direccion ® 8mm @ 10mm
(inferior) 3,64 ¢/12cm 3,55 ¢/15cm 2,41
Menor direccion ® 10mm @ 10mm
(superior) 411 ¢/15cm 4,22 c/15cm 2.63
Mayor_ direccion 5,87 ® 10mm c/15 542 @ 10mm 467
(superior) cm c/15cm

Fuente: Elaboracion propia

3.7.1.2. Losa de Viguetas
Los entrepisos y cubierta de la estructura seran de losa alivianada con viguetas
pretensadas, segun la normativa CBH-87 seccion propone, que el canto minimo para

forjados unidireccionales de viguetas pretensadas es'?:

h_l
28

Sobrecarga de uso del proyecto (Carga viva) = 300 Kg/m?
Luz de célculo critica L=4,97m

> Para sobrecargas normales hasta 300 Kg/m? y para 50 cm de separacion entre

viguetas, respeta las relaciones.
d = L/28 para longitudes menores a 5.00 m
d = L/25 para longitudes mayores a 5.00 m
donde:

L = longitud de la vigueta.

12 CBH-87 punto 9.9.10.4.3d pag. 198
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d = Altura de la losa
Célculo de la altura de la losa:

d=L 17 _ 657
28 28 owlem

Por lo tanto, debemos adoptar una dimensién constructiva: d = 17 cm
.
¢

—

Recurriendo a la tabla de losa de viguetas del catalogo de PRETENSA obtenemos:

Eje entre viguetas a=50cm

Tipo de complemento de poliestireno EPS PB 12/100/43
Altura de la vigueta h=12cm
Altura total de la losa d=17cm

Peso propio PP =179 Kg/m2

Vigueta pretensada:

La vigueta pretensada a disponer en la losa tendra las siguientes caracteristicas:
Limite elastico caracteristico del acero de pretensado G-270 fou = 18000 Kg/cm?
Resistencia caracteristica del hormigon fyk = 400 Kg/cm?

Todos estos parametros nos indican el tipo de vigueta a obtener del proveedor y estan
normalizados mediante norma NB-997 y N-991 Viguetas prefabricadas de hormigén

pretensado.

La disposicion de las viguetas se la realizara de acuerdo con la Figura 23, también se

recomienda disponer de viguetas dobles en zonas donde existan muros sobre viguetas.
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Figura 25: Disposicion de las viguetas pretensadas

ATY

Fuente: Cypecad 2017.m
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Dimensiones del complemento de poliestireno:
12 x 43 x 100 (Segun la guia de productos: PRETENSA)

Figura 26: Dimensiones del complemento de poliestireno

12 12 x 43

Fuente: Elaboracion propia

Dimension de las viguetas pretensadas:
(Segun la guia de productos de: PRETENSA)

Figura 27: Dimensiones viga pretensada

12 cm

N SS

| |
| 11 cm !

Fuente: Elaboracidn propia

Determinacion de la armadura de reparto:

La armadura de reparto se determina con la siguiente expresion®3:

50 = h, 50 5cm 058cm2
=0,58—

ST T f, 434,78 MPa

13 CBH-87 punto 9.9.10.4.3 pag. 195
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_ 500MPa
" 115

Con: foqg = fyi" = 434,78 MPa
S

Se empleara una malla electrosoldada de diametro igual a ¢ 6 mm donde los alambres

estaran separados cada 25 cm (As = 1.13 cm?/m)
Carpeta de compresion:

La carpeta de compresion tendré una altura de 5 cm y con una armadura de reparto para

controlar las fisuras de ¢ 6mm espaciadas cada 25 cm.*

3.7.2. Diseio de Vigas

Las vigas fueron disefiadas a flexion; por lo que, las dimensiones de las vigas
rectangulares son dos: 20x40 y 30*45 cm. GRUPO 2 PORTICO 12

A continuacién, se realiza la verificacion de la viga mas solicitada. (Seccion Critica).
Los datos fueron obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos de la peor
combinacién que produce las mayores tensiones y/o deformaciones (envolvente de
disefio).

Verificacion de estados limites ultimos

Para realizar el célculo de la armadura en las vigas, se escoge la viga comprendida en

el pértico 12 y entre las columnas B7 y D7 seccion 20x40 cm. del primer piso.

Figura 28: Envolvente de Momentos
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Fuente: Cypecad 2017.m

14 Jiménez Montoya punto 23.14 pag. 579
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Verificacién de la armadura longitudinal positiva para la viga 46 entre las
columnas B7 y D7

Datos:

Momento Méaximo Positivo Mayorado Md=4380.00 Kg-m
Canto de la Viga h=40cm

Base de la Viga bw =20 cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=2.0cm

Canto Util de la Seccion d=40cm-2cm=38cm
Resistencia del Hormigon fo = 250 Kg/cm?
Resistencia del Acero fyx = 5000 Kg/cm?
Resistencia de calculo del Hormigon fea = 166.67 Kg/m
Resistencia de calculo del acero fya = 4347.83 Kg/ cm?
Cuantia minima Wmin = 0.0028

ve=1.5; vs=1.15; v¢=1,6
Determinacion del momento reducido de célculo: pd

My _ 438000 Kg. cm
by . d2. f.,q 20cm.(38cm)2.166,67 Kg/cm?

Entonces: ulim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero f, = 5000 Kg/cm?

= 0.091

Mg =

Como:
pd< plim no se necesita armadura a compresion
0.091 <0.319
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple

0 compuesta se obtiene “ms”
Con: pud = 0,091 se obtiene una cuantia mecanica de ws =0,0971
Determinacion de la armadura: As

Ay = wy  bw.d. 22 = 0,0071.20 cm .38 cm . o207 kg /em
T T T R O 347 83 kg fem?
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As=2.83 cm?
Determinacién de la Armadura minima: Asmin

El codigo CBH-87 recomienda la armadura minima para evitar la aparicion de fisuras
por retraccion o efectos térmicos.
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 5000 Kg/cm?
omin= 0,0028
Ag min = Omin - by .d = 0,0028 .20cm .38cm = 2.13 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de célculo sera:
As = 2.83 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara los siguientes diametros: ® = 12
mm con un area de Ase12 = 1,13 cm?, entonces el ndmero de barras a usar seran:
Armadura longitudinal principal
N°de barras = 2912
Asp12 = 2.1,13 cm? = 2,26 cm?
Armadura de refuerzo inferior:
N°de barras = 1910
Asp10 = 1 * 0.785 cm? = 0.785 cm?
Con un éarea total de calculo de:
As real = 2.26 + 0.785 = 3.05 cm?

Se utilizara: 212 mm + 1®10 mm

Eleccion = 2®12 mm + 1®10 mm
CYPECAD =2®12 mm + 1910 mm

Verificacion de la armadura negativa en el lado izquierdo apoyado sobre B7

Datos:
Momento Maximo Negativo Mayorado Mg = 6800.00 Kg-m
Canto de la Viga h=40cm
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Base de la Viga bw =20 cm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

_ My _ 680000 Kg.cm _
" by, .d2.f.,q4 20cm.(38cm)?.166,67 Kg/cm?

Entonces: ulim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero f, = 5000 Kg/cm?

Hd 0,14

Como:
pd< plim no se necesita armadura a compresion
0.14<0.319
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple
0 compuesta se obtiene “ms”.

Con: ud = 0.14 se obtiene una cuantia mecanica de ms =0.1558

Determinacién de la armadura: As

4 = o bw.d L% 0155820 cm. 38 em 0007 kg/em?
s T s O T e SR 20 T 4347 83 kg fem?

As = 4.54 cm?

Determinacion de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 5000 Kg/cm?

omin= 0,0028

Ag min = Omin by -d = 0,0028.20cm .38 cm = 2.128 cm?
Como: As > As min

Entonces el area de célculo sera:

As = 4.54 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 12 mm
con un area de Aso12 = 1.13 cm?, entonces el niimero de barras a usar seran:
Armadura longitudinal principal:

N°de barras = 2912
Aspir = 2.1,13 cm? = 2,26 cm?
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Armadura de refuerzo superior:
N°de barras = 3910
Asp10 = 3 * 0.785 cm? = 2.355 cm?
Con un area total de calculo de:
As real = 2.26 + 2.355 = 4.615 cm?
Se utilizara: 2®12 mm + 3®10 mm

Eleccion = 2012 mm + 3®10 mm
CYPECAD =2®12 mm + 3®10 mm

Verificacidon de la armadura negativa en el lado derecho apoyado sobre D7

Datos:

Momento Maximo Negativo Mayorado Mg = 8210.00 Kg-m
Canto de la Viga h=40cm

Base de la Viga bw =20 cm

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

Mg 821000 Kg.cm _
" by, .d?.f,q 20cm.(38cm)?.166,67 Kg/cm?

Entonces: ulim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero f, = 5000 Kg/cm?

Hd 0,17

Como:

pd< plim no se necesita armadura a compresion

0.17<0.319

Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de célculo a flexion simple
0 compuesta se obtiene “ws”.

Con: pd = 0.17 se obtiene una cuantia mecanica de ws =0.1931
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Determinacién de la armadura: As

Ay = g bw.d L = 0193120 cm .38 cm o007 kg/em”
s — wWg.0wW.qa. =0, . cm. Cm4_347,83 kg/sz

yd

As=5.63 cm?

Determinacion de la armadura minima: Asmin
De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 5000 Kg/cm?
omin= 0,0028
Ag min = Wmin -by .d = 0,0028.20cm .38 cm = 2.128 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de célculo sera:
As =5.63 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 12 mm
con un area de Aso12 = 1.13 cm?, entonces el ndmero de barras a usar seran:
Armadura longitudinal principal:
N°de barras = 212
Asp12 = 2.1,13 cm? = 2,26 cm?
Armadura de refuerzo superior:
N°de barras = 3912
Asp1p = 3 * 1.13 cm? = 3.39 cm?
Con un area total de calculo de:
As real = 2.26 + 3.39 = 5.65 cm?

Se utilizara: 212 mm + 3®12 mm

Eleccion =2®12 mm + 3®12 mm
CYPECAD =2®12 mm + 3®12 mm
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Verificacion de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la
Columna B7 lado izquierdo de la viga

Figura 29: Envolvente de Cortantes
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Fuente: Cypecad 2017.m

El cortante de disefio es Vd = 10440 Kg (cortante ubicado a una distancia “d” desde la
cara del apoyo).

Nota: Se disefia con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo,
debido, a que a partir de esa distancia aparece la fisura por el corte.

Datos:

Va=10440 Kg

La determinacién de la resistencia convencional del hormigdn a esfuerzo cortante es:

foa = 05" \/foq = 6,45 Kg/cm?

Entonces, la contribucién del hormigon a la resistencia al esfuerzo cortante es:

Vou = foa"b-d =4902 Kg
Condicion:

Vg <V, — 10440 Kg < 4902 Kg No cumple
Por tanto, necesita armadura transversal.
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vo =0,30"f.q-b-d=238000,76 Kg

Veu = Va — Veu = 5538 Kg

Condicion: V,, <V; < V,, = cumple!l!
Vou:t

Ag=—t——
570,90 d-fq

= 3,72 cm?/m
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Determinacién del area minima.

0,02 * fcd * bw x t 0,02 *166.67 * 20 * 100

Asmin = Asmin =
smin i smin 231783

Asmin = 1.,53 cm2/m
Adoptamos la mayor area de acero.
As =3,72cm2/m

Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

Asmax 3,72
As = =5 = 1,86 cm2/m
Determinacion del nimero de barras de acero " n "
N°b 6 8mm = B8 _ o0

arras mm = 0’503 sz =D, arras
[ 100
z = T =33 cm

< =
esp < 20 cm 20 cm

0,85%x38 =325cm
Entonces el numero de barras para ese tramo sera:
@ 8mm ¢/20 cm
Eleccién = @ 8mm ¢/20 cm
CYPECAD = ® 8mm ¢/20 cm

Verificacién de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la

Columna D7 lado izquierdo de la viga

El cortante de disefio es Vd = 13100 Kg (cortante ubicado a una distancia “d” desde la

cara del apoyo).

Nota: Se disefia con el cortante ubicado a una distancia “d” desde la cara del apoyo,

debido, a que a partir de esa distancia aparece la fisura por el corte.
Datos:
Vq=13100 Kg

La determinacion de la resistencia convencional del hormigén a esfuerzo cortante es:

foa =0,5/f.q = 6,45 Kg/cm?
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Entonces, la contribucion del hormigon a la resistencia al esfuerzo cortante es:

Vouw = foa b -d =4902 Kg
Condicién:

Vg <V, — 13100Kg <4902 Kg No cumple
Por tanto, necesita armadura transversal.
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vou =0,30"f.q-b-d=38000.76 Kg
Vew =Va — Voo = 8198 Kg

Condicion: V,, <Vy; < V,,, — cumple!!!

A =L=5520m2/m
> 090-d- fyq |
Determinacién del area minima.
Asmi _0,0Z*fcd*bW*t Asmi _0,02*166.67*20*100
smin = Fyd smin = 234783

Asmin = 1,53 cm2/m
Adoptamos la mayor area de acero.

As =5,52cm2/m

Pero como se esta trabajando con dos piernas en los estribos entonces:

Asmax 5.52
As = > =5 = 2.76 cm2/m
Determinacion del nimero de barras de acero " n "
N°b 08 _ 276em” _ 549 b

arras mm = 0’503 sz = D. arras
l 100
E = T =33 cm

< =
esp < 20 em 20 cm

0,85%x38 =325cm
Entonces el nimero de barras para ese tramo sera:
® 8mm c¢/20 cm
Eleccion = @ 8mm ¢/20 cm
CYPECAD = ® 8mm c¢/20 cm
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Figura 30: Armado de la Viga B7-D7
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Fuente: Cypecad 2017.m

Verificacion de la flecha maxima
Segun el programa, se tiene una flecha maxima de:
finax = 0,136 cm
Pero segun recomendacion de la norma CBH-87 en el punto 9.9.10.4.3, la flecha
maxima no debe de exceder el valor de la siguiente expresion:

1 367cm
fmazx = 500 500

Se puede apreciar que la flecha maxima no sobrepasa la admisible; por lo tanto, esta

=0,734cm

correcto.

Analisis y comparacion de los resultados

Se utilizo el software Cypecad 2017.m para calcular los esfuerzos y los momentos de
las armaduras longitudinales y transversales, tanto en las partes superiores como
inferiores. Durante esta verificacion manual, se confirmo que la armadura seleccionada

para la viga de hormigdn armado coincide con la sugerida por Cypecad.
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Este analisis de resultados valida la precision de Cypecad y también destaca la
importancia de la verificacion manual en el proceso de anlisis. A través de este
enfoque combinado, se puede garantizar que los resultados son precisos Yy fiables, lo

que a su vez asegura la calidad y la seguridad de la viga de hormigdn armado

Tabla 11: Resumen de dimensionamiento de viga

Manual CYPECAD Diferenc

Armadura (CmA;/m) ® Adoptado (cmA;}m) ® Adoptado | ia (%)

DT | BT an DO | o

RO | IS | g 05 | o
R | s BT | sy US|
Transversal 5,52 @ omm 5,03 o omm 5,87

Fuente: Elaboracion propia

3.7.3. Disefio de la Columna

Las columnas fueron disefiadas a flexion esviada, las dimensiones de las columnas son
de 30x40 cm, 30x35 cm, 25x50 cm, 25x40 cm de acuerdo con dimensiones minimas
recomendada por la Norma CBH-87.

A continuacién, se realiza la verificacion de una de las columnas mas solicitada. Los
datos fueron obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos
correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tensiones y/o

deformaciones. La columna E8, presenta los siguientes datos:

Datos ES8:

Resistencia caracteristica de H°A® fox = 250 Kg/cm?
Resistencia caracteristica de acero fyx = 5000 Kg/cm?
Recubrimiento r=3cm

Dimensiones b=30cm.; h=40cm.
Longitud L=297m
Referencia E8
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Axil de célculo Ng = 182280 Kg
Momento de célculo en direccion x Max = 3650 Kg-m

Momento de célculo en direccion y May = 350 Kg-m

Resistencias Minoradas de los materiales:

Kg
@: 250 /sz — 150 Kg/

Jea = 0,90 Ye 15 cm?

£, 5000%9/

cm? Kg
— =—————=4347,83
Vs 1.15 /em?

fyd =

Coeficiente de pandeo:

VISTA FRONTAL
EJEX EJEY

_ Y (El +1) de todos lascolumnas
Va= > (El +1) de todos las vigas

Z(EI +1) de todos las columnas e ’ o

Ve~ > (El +1) de todos las vigas

c2 cz

c3 fox ]

Tabla 12: Datos de geometria de los elementos que concurren a la columna

Elemento Lo(ré%!‘t)ud b (cm) h (cm) IX (cm4) ly (cm4)
Columna 1 (C1) 213 30 40 160000 90000
Columna 2 (C2) 297 30 40 160000 90000
Columna 3 (C3) 243 30 40 160000 90000
Viga 1 (V1) 465 30 45 227812,5 101250
Viga 2 (V2) 344 30 45 227812,5 101250
Viga 5(V5) 465 20 40 106666,7 26666,7
Viga 6 (V6) 344 20 40 106666,7 26666,7
Viga 3 (V3) 0 0 0 0 0
Viga 4 (V4) 0 0 0 0 0
Viga 7 (V7) 329 20 40 106666,7 26666,7
Viga 8 (V8) 0 0 0 0 0

Fuente: Elaboracion propia
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Por lo tanto, el coeficiente es:

Lcr | Ixez Lycr | Iycz
L L L L
Yay = c1 - c2 = 112 Vay = - - c1 c2 =142
1xV1+1xvz 4 lyvs | Lyva i yV2+IxV3+IxV4
Ly:s * Lyp  Lys  Lys Ly:s * Lyy * Lys * Lys
Iifﬁ + Ifﬁ Igﬁ + Iz’ﬁ
Ypx = ¢l i = = 2,27 Ypy = i i ¢l = =173
Lyys +IxV6 + yv7 + yvs8 yvs + yve IxV7+ Lyys
Lys * Lys = Ly7; * Lyg Lys * Lye = Ly7 * Lyyo

Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la estructura:

Segun el libro Proyecto y Célculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo
45.2.1. indica que en el caso de una estructura de edificacion de menos de 15 plantas

en las que el corrimiento horizontal maximo en el dintel de la Gltima planta no supere
1 . ;.- . .
= de la altura total, se considera un portico intraslacional. Entonces:

Desplazamiento maximo en “y” del pilar = 0,152 cm

Altura Total =20.1 m. = 2010 cm.

720 * 2010 cm > 0,152 cm

2,68 cm > 0,152 cm OK!
Se considera portico: Intraslacional
Con estos valores se ingresan al monograma confeccionado por Jackson y Moreland,
Figura Nomogramas para determinar coeficiente (Ver Anexo A.4.), correspondiente a
estructuras intraslacionales, obteniéndose de este modo el coeficiente de esbeltez a.
ax = 0,83 ay = 0.825
Se tomara el valor de “a” mayor
a=0.83
Calculo de la longitud de pandeo:
lox = a, *L =0,83 %297 = 246,51 cm
loy = @y * L = 0,825 x 297 = 245,03 cm
Valores limites de la esbeltez:
A <35 pieza considerada corta

35 <A <100 puede calcularse excentricidad adicional
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100 <A < 200 (geométricas 29 < Lo < 58)

Determinacion de la esbeltez mecanica de la columna:

I, 1, 246,51
=—= = 21,35
L ch 160000
\f Ac \/ 1200
o 245,03
L /Icy /9000
Ac 1200
Esbeltez geométrica:
Ll _24651_
9% " b 30
_lo_24503 _
9" h 40 7
Esbeltez mecénica Am = 28,29 < 35
Esbeltez geométrica Ag =612 <10

Como la esbeltez se encuentra entre el intervalo A < 35< 100, es una columna corta;
por lo tanto, NO hay pandeo.

Para hacer un céalculo mas ajustado debe calcularse la esbeltez limite. Para ello, se debe
conocer: C = 0,2 (debido a que el esfuerzo es principalmente axil, se supone una

distribucion de armaduras iguales en las cuatro caras);

N, 182280
V= A s f, 30+a0x150 01
h 40
e, = max<% 26m> 0 =2cm
Md 3650 * 100
“=Na~ 1ezzs0 00

Alim = 35 |— [1+ 4+34—e1 12]
= * j—
lim z/h ) (62 )

A 35 0.20 [1 + 0,24 +3,4 2 1 2] 38,65
. = %k —_—— =
tim 0,951 2/40 T G-b ’

Aiim = 38,65 > 27,43 OK
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Calculo de las excentricidades:
Excentricidad de primer orden

€ox = AZ;;x =2,01lcm
€oy = MN_Zy =0,19cm
Excentricidad Accidental (Constructiva)
b 40
€ =%=%=2cm<2,01cm.
e, =2cm.

Se utilizara ea= 2 cm minima recomendada por CBH-87.

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden):

fyd ) b + 20 * eOX lOXZ

=3 10~* = 0,0089
ficx ( 73500/ b+ 10%eg b cm

fya ) h + 20 eoy*loy2

o =3 10~ = 0,0090
Cficy ( 73500 “h+ 10w h o

Excentricidad total
€(xy)mix = €o T €ric T €4
erx = 2,01+ 0,0089 + 2 = 4,02 cm
ery = 0.19+ 0,009 + 2 = 2,20cm
La capacidad mecénica del hormigén Uc es:
U= fea*Ac = Uc= feaxbxh
U, = 166.67 * 40 * 30
U,= 200000 Kg

Los esfuerzos reducidos seran:

Ny 182280
V=1, T 200000

0,90
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Ny *e, 182280 * 4,02
U.+h 200000 * 40
_ Ngxe, 182280 *2,20
Ky =0 «b ~ 200000 * 30

= = 0.09

= 0.06

Con estos valores se ingresa al abaco en roseta (Anexo 1 Tablas) para flexion esviada

de secciones rectangulares y para armaduras SIMETRICAS en el sector

correspondiente al valor de v de que se trate; con los valores 1 y M2, Se obtiene la

cuantia mecanica total . Como px > py Se entra en el dbaco con p1 = 0.09 y p2 = 0.06,

resultando las siguientes cuantias mecanicas:

Figura 31: Abaco en roseta para flexion esviada

ACERO
v, .My =
K Tl (T8 b TR BA0S0BS0S
N 0 ot 208
N, A
- by 5 . Ac =a-b
» UK o P, W 4,3 AgnBiA
¥ K<l Bel o Wk

4, »0104 .4 +0%2

Htoa

o2

1oz

o3

03 02 LA 02 03 o4

Fuente: JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormlgon Armado. (152 ed.). Abacos en roseta.
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Parav=0.8 se obtuvo w=0,15
Parav=1.0 se obtuvo w=0,32

Interpolando para v=0.90 se obtuvo w=0.25

La armadura longitudinal necesaria sera:

As.f,=obh [, L = obhf,
_023+30+40+16667 o T f

s = 4347,83 - eeam ”

Se calcula la armadura minima con la cuantia minima que se obtiene de la Norma CBH-

87 (Tabla 8.1.7.3)

Win = 0.0050
Asmin = Wmin -b. h

As = 6,00 cm?

Se utilizara: 4 ® 16 mm (esquinas) +2 ® 12 mm (lateral x) + 2 ® 12 (lateral y)
A, = 4%2,014+4.1,13 cm? = 12,56 cm?

Areatotal: 12,56 cm?

Cuantia geomeétrica real:

12,56

Wieal = m * 100 = 1,05% > 0,5%

Eleccion =4 ®16 +2 ®12 + 2 ®12
CYPECAD =4 ®16 +2 ®12 + 2 ®12

> Armadura transversal

La separacion que tendra la armadura transversal sera:
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{ b 6 h (menor dimensidon de la pieza) = 30 cm
S <
15- (Z)de la armadura longitudinal = 15-1.2 = 18 cm.

Separacion adoptada de estribos s = 15 cm.
El didmetro del estribo sera:

1
BEstribo = {_> Z * Dde 1a armadura longitudinal = Z 16 = 4 mm.

- ®Estribo = 6 mm

Didmetro de estribo adoptada = 6 mm.

Por lo tanto, la armadura del estribo seré:
Se utilizara: ® 6mm c¢/15 cm

Andlisis y comparacion de los resultados

Para verificar el disefio de la columna, se utilizaron los datos de entrada obtenidos del
programa CYPECAD, tales como los esfuerzos normales, los momentos y los
cortantes. Segun los resultados, se observa que el refuerzo calculado por el software y
el obtenido manualmente son idénticos, como se muestra en la tabla siguiente. Por lo

que se puede tener confiabilidad en los resultados obtenidos.

Tabla 13: Resumen de dimensionamiento de Columna

Manual CYPECAD .
Armadur Diferenc
a As As ia (%)
(cm2/m) ® Adoptado (cm2/m) ® Adoptado
Longitudin 4016 4016
gal 11,78 mm+2d12mm 12,56 mm+2d12mm 6,21
+2012mm +2012mm
Translversa 1,98 ® 6mm c¢/15 cm 1,98 ® 6mm c¢/15cm 0

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 32: Armado de la columna E8

ES8

Pos. | Diam. | No. [ Long. | Total | 222
(cm) | (cm)
F
14 | @16 4 | 385 [ 1540
15 @12 41 375 [ 1500
16 @6 | 24 | 137 | 3288
17 @6 | 24 41 984
30 P14-
| w| w
(0] [
o o) o)
vr[ P15- M M ©
© NS
5| 3 58
P14-4016 L=385 4| b %3
P15-4@12 L=375 o o g
P16-
P17-—4|8
. |
26 +0.18
P16-24@6 L=137
P17-24@06 L=41 v

Fuente: Cypecad 2017.m

3.7.4. Disefo de Obras Complementarias
3.7.4.1. Escalera

Los datos generales de la escalera son los siguientes:
Ye = 1,50 ¥s = 1,15
fere = 250,00 kg/cm? fyr = 5000,00 kg /cm?
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fra = 166,67 Kg/cm? fya = 4347,83 Kg/cm?

L;=180m Longitud horizontal de la rampla.
L,=1,10m Longitud del descanso.

Z =12,88m Desnivel para salvar.
a=110m Ancho de la rampa.

B =2,60m Ancho total del descanso.
t=017m Espesor de la losa.

r=0,030m Recubrimiento de la armadura.
h=030m Huella.

ch=0,18m Contra huella.

N =16 Numero de peldafios.

Figura 33: Vista en planta de la escalera

il

il

oLl

20 110 180
Fuente: Cypecad 2017.m

Cargas sobre la losa de la rampla:
Arampia = 1,10 * 1,80 = 1,98 m?
Grampa =t * Yuege * @ = 0,17 x 2500 * 1,10 = 467,5 kg/m

h+*ch  030%0.18

Volescaion = *a

— 3
> > * 1,10 = 0,0297 m°.
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PeSOpeldaﬁo = Vescalon * ngeld * Yyege = 0,0297 * 2500 * 6 = 445,50 Kg

Pesopeldaﬁo 54‘5,50
o =——————— = 1,10 = 303,06 K
qpeldano Arampla *a 1,98 * g/m

Gacabados = 170 x 1,10 = 187,00 Kg/m
Qparanditias = 250 Kg/m

Carga Muerta total = qpeldaﬁo + Qrampa + Qacabados + Aparandillas

= 1207,56 Kg/m

Cargas sobre la losa de descanso:

Qdescanso =t * peso esp. H2 * L, = 0,17 * 2500 * 1,10 = 467,5 Kg/m
Qacabados = 170 * 1,10 = 187 Kg/m
Carga Muerta total = Qgescanso + Qacabados = 654,5 Kg/m

Sobrecarga:

La sobrecarga de uso se determina segtn el tipo de edificacion la cual es de 400 Kg/m?

Sobrecarga = q5¢c * a = 400 * 1,10 = 440 Kg/m

Para la obtencidn de los esfuerzos y se idealizara como una viga empotrada en sus

extremos, tal como se aprecia en la figura 34.

Figura 34: Consideracion de escalera para calcular los esfuerzos

Qr= 704 Kg/m Qd = 704 Kg/m

CMd = 1047,2 Kg/m

CMr =1932,10 Kg/m

1,80 m ; 1,10 m )

K
|

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 35: Consideracion como una losa, apoyo empotrado

CMr = 2636,1 Kg/m CMd = 1751,2 Kg/m

\\\AF

A\NANN

1,80 m 1,70 m
{

_—
—

Fuente: Elaboracion Propia

Resolviendo se tiene que:

R, =3708,85 Kg Rp = 2962,44 Kg

Momento Positivo:

Con todas las consideraciones antes mencionadas, se procede a determinar la armadura

de la escalera.

Determinacion de la armadura longitudinal positiva

Datos iniciales:

M; =1290,5Kg *m Momento de célculo, en agotamiento.
Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.
b,=a=110m Ancho de rampa.

t=0,17m Espesor de la losa.

r=0,030m Recubrimiento de armadura.
d=0,14m Canto util.
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El momento reducido de célculo sera:
__ M _0s
Ha _dz- bw-fcd -
Como: ug< u;m Por lo tanto, la pieza no necesita armadura de compresion.
Para determinar la armadura en traccion, se entra con u,; = 0,04 de la tabla universal
de calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,0415 y la armadura

necesaria sera:

4 @5 D d feg

= 2,45 cm?
s fyd

Célculo de la armadura minima (Ag ymin):
Ag min = Wmin - by -d = 2,31 cm?
Como: Ag > Agnin entonces el area de célculo sera:
Ag = 2,45 cm?

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

areade As y10 = 0,785 cm?, entonces el nimero de barras seran:

N

Nede barras = =4,12 =5 barras

s $10

100 cm
Espaciamiento = —— = 16,6 cm = 15 cm
6 barras

Donde:

3,29 cm? > 2,45cm?>  Cumple

Eleccion = 6 ®10 mm ¢/15
CYPECAD =7 ®10 mm c/15
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Calculo de la armadura longitudinal negativa
Datos iniciales:

M,z =1750,6 Kg *m Momento caracteristico de disefio, en servicio.
Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.

b,=a=110m Ancho de rampa.

t=017m Espesor de losa perpendicular.

r=0,030m Recubrimiento de armadura.

d=014m Canto util.

El momento reducido de calculo sera:

Ha =25y, * fog

Como: uz< pim ElI momento reducido de calculo es menor al momento reducido

= 0,049

limite, por lo tanto, la pieza no necesita armadura de compresion.
Para determinar la armadura en traccion, se entra con u,; = 0,049 de la tabla universal
de célculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,0522, la armadura

necesaria es:

p _ws.by.d fu
y fyd

Célculo de la armadura minima (A 1in):

= 3,10 cm?

A min = Wmin -by -d = 2,31 cm?
Como: A; > Ag,in entonces el area de célculo sera:
Ag = 3,10 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara un diametro de @ = 10 mm con un

areade A y10 = 0,785 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

S

= 3.93 =5 barras

Nede barras =
s $10
o 100 cm
Espaciamiento = ——— = 16,67 cm = 15 cm
6 barras

Se adoptara 6 barras para un espaciamiento de 15 cm.
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Con un area total de:
As = 6 % 0,785 cm? = 4,71cm?

Eleccion = 6 ®10 mm ¢/15
CYPECAD =8 ®10 mm c/15

Célculo de la armadura de reparto: Esta cuantia no sera inferior al 20% de la
armadura principal, por lo que se tiene lo siguiente:
La armadura longitudinal principal positiva es:
As = 5,495cm?
Considerando el 20% se tiene:
As = 0,20. 45 = 1,100 cm?
Para el célculo del nimero de barras por metro, se considerard un diametro de @ =

12 mm con un &rea de A; 41, = 1.13 cm?, entonces el nimero de barras seréan:

Nede barras = = 5 barras

s $12
Con un area total de:
A; =5+ 1,13 cm? = 5,65 cm?
Donde:
5,65cm? >549cm? Cumple
Eleccion = ®12 mm c/15
CYPECAD = ®12 mm ¢/15

Anélisis y comparacion de los resultados

Para validar el disefio de la escalera, se realizaron calculos manuales de los esfuerzos
normales, los momentos y los cortantes. Con estos valores, se disefiaron las armaduras
correspondientes y se compararon con los resultados obtenidos del programa
CYPECAD. Los resultados indican que el refuerzo calculado por el software y el

obtenido manualmente para la escalera son idénticos, tal como se muestra en la tabla a

99



continuacion. Esto nos permite tener confianza en los resultados obtenidos para el
disefio de la escalera.

Tabla 14: Resumen de dimensionamiento de la escalera

Manual CYPECAD Diferen
Armadura As As ia (O
%
(cm2/m) @ Adoptado emzim) ® Adoptado | cia (%)
Longitudinal 6 ® 10mm 7@ 10 mm
(positiva) 4,71 ¢/15cm 549 ¢/15¢cm 10,19
Longitudinal 7 ® 10mm 8 ® 10 mm
(negativa) 549 ¢/15cm 6.28 c/15cm 10,42
Transversal 549 ~ Ploammci20 | g es ® 12mm 2,83
cm c/15cm

Fuente: Elaboracion propia

Figura 36: Disposicion de la armadura en la escalera

Seccion C-C Seccion A-A
180 110
110 180 Losa

2010 1=1004

126

126

2010 L=100.4

Wuro de mamposteria

8010c/15 L=102

Muro de mamposteria 8310015 L=252

] I
8012¢/15 L=11 8@12c15L=162

4
8010c/15 L=192

8@12c/15 L=357 8@12c¢M15 L=65

Fuente: Cypecad 2017.m
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3.7.5. Disefio de Fundaciones
3.7.5.1. Disefio de la zapata aislada

Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna E8, la misma es
una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacion. Los datos de
esfuerzo y dimensiones se obtuvieron del programa CYPECAD.

Figura 37: Representacion grafica de la zapata aislada

Ni

P ITrrrriry

h

Gzl p

VTIPSV

a (xb)

Fuente: Apuntes H°A° Borja VVarona

Datos:

N = 113920 Kg Carga Axial

Mx = 17000 Kg-cm Momento en direccion X

My = 28000 Kg-cm Momento en direcciéon Y

Qx = 112 Kg Cortante en direccién X

Qy = 300 Kg Cortante en direccién Y

fck = 250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del H*

fyk = 5000 Kg/cm? Resistencia caracteristica del acero

ao = 30 cm Dimension de la base de la columna en X

bo = 40 cm Dimension de la base de la columnaen Y

v =2500 Kg/m® Peso especifico del HA®

di =5 cm Recubrimiento inferior de armadura

Hiim = 0,319 Momento reducido minimo para acero AH 500
Wsmin = 0,0015 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 500

cadm = 2.00 Kg/cm? Capacidad portante del suelo de fundacion
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Resistencias caracteristicas reducidas:

fck 250 5
de = 1—5 = E = 166,67 Kg/cm
fyk 5000
= = =4347,83K 2
fyd =115 = 115 = 434783 Kg/cm
Calculo del area necesaria:
Ny
g = M < Oadm
bx(a—2=x N—:
a=>»
113920
entonces iterando "a": 2 = 58000~ — 238.86 cm
a*(a—-2+*1f3009

Se debe alterar "a" y "b" hasta encontrar la alternativa mas conveniente, siempre que
no se sobrepase la tension admisible Gadm.
a=240cm b =240 cm

Célculo de la tensiéon maxima:

N
Oty = m < Oadm
113920 ,
O = m = 0 = 1.97 Kg/cm

1.97 Kg/cm? < 2.00 Kg/cm?

Resistencia a cortante del hormigén:

fvd = 0,5\/fcd = 0,5%./166,67 = fvd = 6,45 Kg/cm?

Determinacion del canto util:

r = 4xfvd  4x 645Kg/cm?
_yf*aadm ~ 1.6 % 2,00 Kg/cm?

= k = 8,06
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a, . by a.b ao + by
= — = 4
d, j4 +2.k—1 2 64,08 cm
2.(a—ayp)
dZ—W—46,436m
2.(b—by)
=——" =447
ds ypy ,78 cm

Entonces se adopta h = 55 cm

Con un recubrimiento de 5 cm el canto Util de la zapata serdd = h —r —g =>d=
50,00 cm.

Figura 38: Acciones en el plano de cimentacion

Fuente: Elaboracion Propia

a) Axil en el plano de cimentacion:

N = 113920 Kg.

b) Momento en el plano de cimentacion:

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

Mx =M X+ hQy

My =M ¥ +hQx
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Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido

que el momento, y es negativo si tiene sentido contrario.

Mx = 17000 — 55 * 300 = 500 Kg * cm
My = 23000 —55* 112 = 16840 Kg * cm

Célculo de los esfuerzos maximos y minimos:

Figura 39: Esfuerzos maximos y minimos sobre la zapata

Ulmax

O4min =

cadm > ¢ max.

4 |

Fuente: Elaboracion Propia
N 6*Mx 6xMy

+
a*b™ a*b? — bx*a?
113920 617000 6 * 23000

o =

240 = 240 * 240 * 24072 * 240 = 2402

113920 617000 6+23000

240 * 240 240 = 2402 240 = 240%

2,00 Kg/cm?> 1.99 Kg/cm? — Estable frente al hundimiento

Verificacion al vuelco?®:

15 Véase: norma boliviana de hormigén CBH-87 capitulo 9.8.1

1,99 —
c

Kg
m2

Kg
cm?
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(N +PP)xa/2
WS M v @y rh T

1,5

_ (N +PP)xb/2
VV)’_ My+Qx*h -

1,5

113920 = 240/2
Yva =

= _ N
17000 + 3002 55 — 0807 = 15 - Cumple

113920 * 240/2
Yvb = 53000 + 112 * 55

=468,81 > 1,5 - Cumple

Verificacion al deslizamiento®®.-
& = 35° Angulo de rozamiento interno del suelo
o = Angulo de rozamiento de disefio

Pp = Peso Propio de la zapata

_Z 6 = 20°
$=3°=
(N + PP).tangp  (113920).tan20°
y < = = 370,21 > 1,5 Cumple
Qy 112
(N + PP).tangp (113920).tan20°
y < = = 138,2 > 1,5 Cumple
Qy 300

Calculo de los esfuerzos en las aristas de la zapata como se muestra a
continuacion:

113920 N 6 % 17000 N 6 * 23000 9 Kg
917 240 %240 ' 240 2402 ' 240 % 2402 7 cm?
113920 6%17000 623000 Kg
o, = + - =197—=
240 %240 240 * 2402 240 * 2402 cm?
113920 6%17000 623000 Kg
0-3 = —

= - =19
240+ 240 240 + 2407 | 240 2402 cm?

16 \/éase: norma boliviana de hormigén CBH-87 capitulo 9.8.1
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113920 6+17000 623000 Kg

T 240 %240 240 * 2402 240 #2402 " cm?

Oy

Célculo de la armadural’:

Disefio a flexion

Es posible emplear el método general de calculo para zapatas rigidas o flexibles:

2
Mg

_yf*N a—ag
_Z*a*( > +0.15*a0)

1,6 * 113920 /240 — 30 2
M; = > 240 *( > +O.15*30>

Mg4 = 455530978 Kg * cm

Momento reducido de célculo:

Mgy 4553098 Kg * cm

H = 2 =
bw* d® * fea 240 cm « (50 cm)? * 166.67 C’fn—%

= 0.045

Cuantia Geométrica

Determinacién de la Armadura necesaria

y _ws.b.d.fcd 0,048 x 240 x 50 * 166,67

= A, = 22,08 cm?
s fyd 4347,83 s camn

Armadura minima

5000kg
cm?

Con fyk =

= @, = 0,0015
Agir = i b .d = 0,0015 * 240 * 50
Agmin = 18 cm?

Se escoge el area mayor, por lo que la armadura sera A = 22,08 cm?

Determinacién del nimero de barras:

Con una barra @ = 16mm; Ay = 2,01cm?

17 Véase: Jiménez Montoya capitulo 21.3.2 -13°
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A
N° Barras = A—S =10,98 = 11 barras
(0]

Determinacion del espaciamiento:
b—N°B.@ 240 —11%2
N°B—1  11-1

s = =21,8=s=20cm

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

11016mm c/20cm

Verificacion al corte y punzonamiento:

Figura 40: Esfuerzos de corte en la zapata

rg Vmax

ey Ly ey FEFES

o

1
]

J -

] Vi A
i

T

oo

Fuente: Apuntes H A EHE pag. 215

Debido a que se empleo las formulas anteriores para determinar el canto minimo que

debe presentar la zapata en funcion del corte y del punzonamiento, podemos decir que

estas verificaciones son cumplidas.
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Verificacion de la adherencial®:

Se realiza el calculo de la fuerza cortante para el lado Y, debido a que esta direccién es
la mas solicitada.

Figura 41: Tensiones actuantes en la zapata E8

1.96 Kg/cm2 1.99 Kg/em2
3 (LT
5
- =R
< — ~
= =k
I )
— R
— il a
= il =
= =
4= —
5 —
e — N L ©
J a ¥ °§
[NERRRNNARI 3
SR,
Fuente: elaboracion propia
Lado Y
b — b1l 240 — 40
L= > +0.15*b1=T+0.15*40=106

L
0y=04—5*(04—02)

6

0y = 196 = 575 * (196 = 1,97)
K

= 1,96 ——
cm

18 éase: Jiménez Montoya capitulo 21.3.4 -13°
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Figura 42: Esquema y respuesta estructural en la zapata E8

SRR

F 106 cm r

Fuente: Elaboracion propia

Cortante de disefo:
Va=vr* Qy*b=16%300=240 = 115200 Kg

Vd < k 3 2 Kg
* —
09 *= d = nbarras * T *= @ — ‘\Jde [cmz]

115200 kg <0095 % (166 6729 )2
95 * 67 —
09 * 50cm * 12* w * 1,6cm — cm?

2059 X9 2877 K9 ok
T em2 T T cmz( )

Debido a que adherencia no cumple se opté aumentar una barra y asi cumplir con esta
condicion por lo que se tiene
12016mm c/20cm

Anclaje de las armaduras®:

Figura 43: Anclaje en armaduras

7+
-
v
l:i-_
f {

Fuente: Elaboracion propia

19 Véase: Jiménez Montoya capitulo 8.5.2 -13°
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Zapata flexible (v > 2h, en ambas direcciones)

240—-40
Vuelov =

=100cm y 2h=100cm

Por tanto, se la clasifica como zapata flexible y el anclaje se contara a partir de una

distancia “h” desde el paramento del soporte.

> 2 e
4 Thu
K
Tpu = 0.9 = 3fcd? =09 = 166.672 = 27.26 5‘92
Kg
)] 1.6cm 4347.8—
lblzz*fy—dz P L = 637 cm
Thu 27.26 -2
cm

Debido a que la armadura dispuesta es mayor que la de célculo, la longitud de anclaje

se modifica de la siguiente manera.

lb — lb1 " As.Calculada — 63.7 % 22,08 58,31 cm

As.Real 2412
0.30 *1p1= 0.30 x 58,31 = 17,49 cm
Ih> 100=10x1.6=16 cm
15¢cm

Por tanto, I = 60 cm, con esto no es necesario doblar las armaduras en patillas, por lo
que siempre se prolongara la armadura hasta el extremo de la zapata.

Analisis y comentarios de los resultados:

Para el disefio de las zapatas, se realizaron calculos manuales de los esfuerzos. Estos
valores se utilizaron para disefiar las dimensiones y las armaduras correspondientes,
gue luego se compararon con los resultados obtenidos del programa CYPECAD. Los
resultados indican que el refuerzo calculado por el software y el obtenido manualmente
para las zapatas son idénticos, lo que nos permite tener confianza en los resultados

obtenidos para el disefio de las zapatas.
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Tabla 15: Resumen de dimensionamiento de la zapata

Manual CYPECAD Diferencia
Armadura As As 0
i
e ® Adoptado e ® Adoptado (%0)
A 150 16mm 15® 16mm
Longitudinal 22,08 c/20em 24,12 /20 cm 8,45
Transversal | 22,08 15® 16mm 24,12 15® 16mm 8,45
c/20 cm ¢/20 cm
Fuente: Elaboracion propia
Figura 44: Armado y detalle de la zapata aislada
T
BE20c/3D =240 12E8186c/20 L=240
3 ES
250 x 250 x 55
- X 12016c/20
Y. 120116c/20

Fuente: Cypecad 2017.m
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3.8. Estrategia para la ejecucion de la Obra
3.8.1. Especificaciones Técnicas

Las especificaciones técnicas realizadas para cada item comprenden los siguientes
puntos: definicion, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente

cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto. (Ver Anexo A.5.).
3.8.2. Computos Métricos

Los cdmputos métricos tienen el nombre del item, la unidad en que se efectuard el
computo, las dimensiones de la pieza, como: largo, ancho y alto, el nmero de piezas
iguales, el volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los modulos que

comprenden el proyecto (Ver Anexo A.6.).
3.8.3. Analisis de Precios Unitarios

El andlisis de los precios unitarios se llevd a cabo segun lo especificado en el marco
tedrico de este proyecto. Los detalles de los precios unitarios se pueden encontrar en el
Anexo A.7.

3.8.4. Presupuesto general de la obra

El presupuesto total de la obra se lo realiz6 con la ayuda del software “PRESCOM?”,
con un tipo de cambio al dolar de 6,96 Bs, el costo total de la obra GRUESA y FINA
es de: 6.254.985,90Bs (898643,96USD).

En el (Anexo A.8.) se indica el costo de cada uno de los items dispuestos en la obra,
con la aclaracion de que, éste sera una parte del presupuesto total de la obra dado que

no se considerd otros modulos.
3.8.5. Cronograma de Ejecucion

El plan y cronograma de obras propuesto se lo efectud utilizando el método de barras
Gantt con la ayuda del programa: “Microsoft 365 - Project” de acuerdo con el plan de
obra y se estima un plazo de ejecucion de 714 dias (Ver Anexo A.9.).
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CAPITULO IV
4. APORTE ACADEMICO: “DISENO DE MUROS DE CORTE PARA
NUCLEOS DE ASCENSOR”

El aporte académico que se desarrollara en este capitulo es: “Analisis y disefio de muros
de corte para nucleos de ascensor”. Cabe sefialar que el disefio no esta orientado a

un analisis sismorresistente.
4.1. Marco conceptual del aporte académico

Un factor importante que influye en el desempefio a nivel de rigidez de las edificaciones
es la disposicion de los muros de cortante dentro de esta, los muros deben estar
distribuidos de tal manera que no generen excentricidades que puedan llevar a la
edificacion a una torsidn excesiva y posterior colapso de la estructura, incluso durante

y después de un evento sismico.

Por lo tanto, se busca la simetria en planta como en altura, en altura se busca no generar
discontinuidades que disminuyan o aumenten considerablemente las rigideces y las

masas que puedan debilitar un piso determinado.

Este tipo de obras son denominados “Sistema dual o combinado” llamadas asi por
combinar sistemas aporticados con muros de estructurales y las caracteristicas de este

tipo de obras son:

1. Rigidez elevada, por lo que se emplean muros de cortante para proporcionar la
adecuada rigidez, colocandolos estratégicamente en nucleos de elevadores o

escaleras segun el disefio y orientacion de la estructura.

2. El comportamiento de los demés elementos que forman la estructura se ve

afectado por la rigidez que dan los muros de cortante.

Los muros de cortante en forma aislada tienen dos modos de deformacion, que

dependen del mecanismo deformante (flexién y cortante), siendo el principal el
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flexionante, es decir un voladizo vertical. También incluye la fuerza cortante y el lugar

donde se aplica.
4.1.1. Ubicacion de los muros de corte

Los muros de corte también pueden emplearse para encerrar elevadores, escaleras y tal
vez cuartos sanitarios, como se muestra en la Figura 45. Estas estructuras tipo caja son
muy satisfactorias para resistir fuerzas horizontales y proveer de una rigidez a la

estructura.

Figura 45: Ubicacion de los muros de corte en el nlcleo ascensor

LI L

Fuente: Elaboracion propia.

4.2. Marco teorico o alcance del aporte
4.2.1. Muros de Corte

Son en efecto vigas en voladizo vertical de gran peralte que proporcional estabilidad
lateral a las estructuras al resistir las fuerzas cortantes y momentos flexionantes en sus
planos causados por las fuerzas laterales, la resistencia de los muros cortantes es casi
siempre controlada por sus resistencias a flexion, sin embargo, en algunas ocasiones

pueden requerir algun refuerzo cortante para prevenir las fallas por tension diagonal.

El muro de corte es un elemento que se comporta de una manera muy rigida lo que

evita excesivos desplazamientos en su direccion mas larga; Se colocan diafragmas
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porque estos resisten gran parte del cortante por planta. Y como ya se ha dicho evitan

desplazamientos excesivos.
Ventajas del uso de muros de corte:

» Disminuye considerablemente las derivas de piso, vibraciones y oscilaciones lo

que ayuda a que existan pocos dafios en los elementos no estructurales.

» Al ser elementos de gran rigidez lateral, absorben la mayoria de las
solicitaciones horizontales ayudando a minimizar la posibilidad de la falla por

el efecto de “columnas cortas”.

» De igual forma, por su gran rigidez lateral y absorcion de las solicitaciones por
acciones horizontales, disminuye la posibilidad de falla en los llamados pisos

débiles.

» Integrando los elementos aporticados con las pantallas de hormigon se pueden
ejecutar edificios de mediana y gran altura, ya que los muros estructurales son
mucho maés rigidos y por lo tanto tienen un periodo natural mas corto, por lo
que sus desplazamientos resultan ser mucho menores que el de los elementos
aporticados. Los muros estructurales resisten la mayoria de las cargas laterales

en la base y absorben una parte de las cargas gravitacionales.
4.2.1.1. Esfuerzos actuantes en el muro

Un muro de corte es usualmente disefiado como paneles individuales de la altura de un

piso los cuales son lateralmente restringidos en cada nivel de losa. Cada panel es

fuerza axial __
N

~... momento en

N
\ e
g
y- el plano
corntante en _ ;f\A -\

el plano” " e

T
\ 3 momento

~—"" fuera del
plano

cortante fuera
del plano ——

peso propio/
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disefiado para resistir una fuerza de compresion axial N, un momento Mz contenido en

el plano y opcionalmente un momento transversal o fuera del plano transferido por las

losas. ElI muro deberd ser arriostrado contra la traslacién relativa de sus extremos.

4.2.2. Diseno del muro de corte

El disefio de los muros de corte se realizo aplicando lo establecido y recomendado en

la norma boliviana del hormigon CBH87.
4.2.2.1. Espesor de los muros y cuantias

De acuerdo con la norma CBH-87 se debe cumplir que:

Tabla 16: Espesor minimo del muro

Tipo de Muro Espesor Minimo del Muro, h
El mayor 100 mm . (@)
De Carga de: 1/25 de la menor entre la altura y la longitud (b)
' no apoyadas
El mayor 100 mm . ©)
No Portante de: 1/30 de la menor entre la altura y la longitud (d)
' no apoyadas
Exteriores de
Sétanos y 200 mm (e)
Cimentaciones.
Fuente: CBH87, Art. 9., Pag.121
Tabla 17: Cuantias y espaciamiento en muros
Armadura Cuantia Espaciamiento
Entre el 4 por mil 0 4% de Ac, No excede dos veces el espesor de la
Vertical dispuesta 50% en cada cara. pared ni 30 cm

No menor al 50% del refuerzo

Horizontal .
vertical

No excede los 30 cm

Fuente: CBH87, Art. 9.3.4, Pag.122
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4.2.2.2. Disefio de armaduras longitudinales

lw—c

T:Ast*fy*( )

lw
c
Cs = Ag * fy * (1)
Cc=085xf. xh*f; *c

B1 El valor de este coeficiente se adopta 0.8, tomando en cuenta un bloque de

compresion rectangular de longitud 0.8 por la distancia C.

Cc+Cs—T =Nu Ec.1

lw—c

Mn=T*(l7W)+Nu*( .

) Ec.2

Con estas formulas, se realizara un sistema de ecuaciones con dos incdgnitas, las cuales

seran el area de acero total de la seccion Ast y la longitud de la fibra neutra c.
4.2.2.3. Disefio de armaduras transversal
a) Calculo del corte maximo admisible
@Vn = @2.65\/f cxh+d
b) Seccidn critica por corte
Seccion Esfuerzo ultimo (Vu')

Vu critico

V' = ———
“ Bxdx*h
Seccion Esfuerzo ultimo (Vu)
Vu=2.7,/f'c
Vu' <Vu ok

c) Calculo de la resistencia al corte V¢
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dw = 0.80 * lw

Pu * dw

Ve =0.88f'cxbw=d —
c f'c*bw xdw + o

Iw (0.33 fc+02 (lv{/"—fh»

Ve=0.16,f c+ Mu _Iw
Vu 2
Si % - %W (denominador) es negativo o 0, se desprecia.

Pu
Ve =0.53 x./f'c*bwx*dw * (1+0.007*7)

d) Caélculo de la resistencia al corte Vs

Vs=——-Vc
(0]

Si este valor de Vs sale negativo, significa que el corte resistido por el concreto es

suficientemente grande para resistir el corte actuante.
4.2.2.4. Armaduras para resistir el esfuerzo de corte

a) Armadura para resistir el corte horizontal
La cuantia de armadura horizontal para corte, ph, debe cumplir que:
ph > 0.002

El espaciamiento de la armadura horizontal para corte no debe exceder el menor:

{y /5
5= 3h
300 mm

Donde lw, es la longitud total del muro
a) Armadura para resistir el corte vertical

La cuantia de armadura horizontal para corte, pv, debe cumplir que:
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pt > 0.004

El espaciamiento de la armadura horizontal para corte no debe exceder el menor:

L, /5
s = 3h

300 mm
4.3. Producto — Aporte
Esfuerzos en el muro:
Normal actuante o peso de edificacion Nu = 60220 Kg
Corte en piso Vu = 1770 Kg
Momento en piso Mu = 120000 Kg*cm
Hormigén:  fo, = 250,00—% Acero: fyi = 5000,00 K g/cm?
Datos geométricos del muro:
Altura del piso hw =297 cm
Largo o longitud del muro Iw =200 cm
Numero de piso N=5
Espesor del muro h = ;—“5' = % =11.88cm<20cm
Espesor del muro adoptado: h=20cm

4.3.1.1. Disefio por flexion

lw—c
T=Ast*fy*( I )—>T=Ast*4347.82*(

200 — c>
200

c
)

c
CS=Ast*fy*(m)—> Cs=Ast*4347.82*(200

Cc=O,85*ﬁ*h*ﬁl*c—>Cc=0,85*166.67*20*0,8*c

B1 El valor de este coeficiente se adopta 0.8, tomando en cuenta un bloque de

compresion rectangular de longitud 0.8 por la distancia C.

119



Cc+Cs—T =Nu Ec.1

c 20
0,85 % 166.67 * 20 * 0,8 * ¢ + A * 4347.82 (m) — Ay x4347.82 * ( 500

c
) = 60220

Mn =T * (%W) + Nu * (IWZ_C)

Ao, * 4347.82 (200 _ C) (lw) +N (ZW _ C) 120000
* E3 X | — * =
st ' 200 2 U 2

Ec.2

Con estas formulas, se realizara un sistema de ecuaciones con dos incdgnitas, las cuales

seran el area de acero total de la seccion Ast y la longitud de la fibra neutra c.
Area de acero necesaria para la seccion:  Ast = 17,27 cm?
Longitud de la fibra neutra: c=198.95cm

Cuantia geométrica vertical minima segun CBH87: p,, = 0.004

Ast 17,27
Ac 200 %20

py = =0,0043 > 0.004 Ok!

Dispondremos barras de 12 mm, para esto:

#barrag == |6 28 = |8 barrag 9 pO’r cara
12 . ' ’

Separacion maxima segun norma: s = 30 cm

_ lw—(#barras—1) 200—-38

= =25
S #barras — 1 8 cm

Por lo tanto, la armadura longitudinal por cara sera:
9®12 mm ¢/25 cm
Se adoptara una separacién de 25 cm

Eleccién = 9®12 mm ¢/25
CYPECAD = 1012 mm c/25
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4.3.1.2. Disefio por Corte
a) Calculo del corte maximo admisible
@Vn = @2.65 * \/f'c* h* dw = 0.90  2.65 * V250 20 * 160 = 113968.49 Kg
b) Seccion critica por corte
Seccion Esfuerzo ultimo (Vu')

V' = Vucritico 1770 1966.67 K
YETTg Tog TR

Seccion Esfuerzo ultimo (Vu)
Vu=27\f"c= 2.7V250 * h * dw = 136610 Kg
Vu' =1966.67 < Vu = 136610 OK!
c) Calculo de la resistencia al corte V¢

dw =0.80 «lw = 0.8 %200 =160 cm

Pu * dw

Ve =0.88,f"cxbw=xd R
c f'c*bw *dw + o lw

60220 = 160

Ve =0.88v250 x 20 * 160 + 27200

= 56568.87 Kg

lw (0.33 fc+0.2 (lM’,V—}jh)>
=227 No!

Mu _ w
Vu 2

Ve=0.16]f c+

. M l . . .
Si V—Z — 7‘” (denominador) es negativo o 0, se desprecia.

Pu
Ve =0.53*/f'c+bw*dw * (1+0.007*7)

60220

Ve =0.53 % V250*20* 160 *(1+0.007*m

) — 55076 Kg
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d) Calculo de la resistencia al corte Vs

Vu
Vs = E — Ve =1966.67 — 55076 = —54602 Kg

Este valor de Vs negativo, significa que el corte resistido por el concreto es

suficientemente grande para resistir el corte actuante, por lo tanto:

pn = 0.002
Ast 17,27
Ash = T = T = 8,64 sz

Dispondremos barras de 10 mm, para esto:

Ash _ 8,64

—12b
As;, 0,785 arras

#barras =

Separacion méxima segun norma: s = 30 cm

_lw—(#barras—1) 297 —11
B #barras — 1 11

S =26=25cm

Por lo tanto, la armadura transversal sera:
12010 mm ¢/25 cm
Se adoptara una separacién de 25 cm

Eleccion = 1210 mm ¢/25

CYPECAD = 13®10 mm ¢/25

Analisis, comentarios y conclusiones de los resultados:

Seleccion del espesor del muro: Se selecciond un espesor de muro de 20 cm, que
proporciona una resistencia adecuada al corte y cumple con el criterio de la normativa
CBH-87. Esta eleccion asegura la integridad estructural y la estabilidad del muro bajo

cargas sismicas y gravitatorias.

Disefio de la armadura: Se dispuso una armadura horizontal y vertical para

proporcionar resistencia optima a la compresion, al pandeo y al corte, ademas de
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controlar la fisuracion del muro. La adecuada distribucion y cantidad de armadura es
fundamental para garantizar la capacidad de carga y la ductilidad del muro.

Funcionalidad y ubicacion: Los nucleos de ascensores son un lugar ideal para ubicar
muros de corte, ya que esta area del edificio estd dedicada a funciones estructurales y
mecénicas. Esto permite maximizar el espacio utilizable en el resto del edificio,

mejorando la eficiencia del disefio arquitectonico.

Estabilidad estructural: Al colocar los muros de corte en el nicleo del ascensor, se
mejora significativamente la estabilidad del edificio. EI ndcleo del ascensor,
generalmente ubicado en el centro del edificio, ayuda a equilibrar las cargas y reduce

el riesgo de vuelco y deformaciones excesivas durante eventos sismicos.

Comportamiento sismico: La implementacion de muros de corte en los nucleos de
ascensores contribuye a un mejor comportamiento sismico del edificio, ya que estos
elementos estructurales absorben y disipan eficazmente la energia sismica. Esto reduce
las demandas sobre otros elementos estructurales y minimiza los dafios en el edificio

durante un terremoto.

En conclusién, el disefio y la ubicacién de los muros de corte en los nucleos de
ascensores optimizan la funcionalidad y estabilidad del edificio, ademéas le
proporcionarle una mayor rigidez. Esta estrategia de disefio garantiza un desempefio

estructural seguro, especialmente en regiones sismicas.

Tabla 18: Comparacién de armaduras en muros de corte

Manual CYPECAD Diferencia
Armadura (cmAéS/m) ® Adoptado (cmpés/m) ® Adoptado (%)
Horizontal 8,64 12® 10mm 9,42 13® 10mm 8,33
c/25cm c/25cm
Vertical 17,27 18® 12mm 18,10 18® 12mm 459
c/25 cm ¢/25cm

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 46: Armado y detalle del muro de corte
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Fuente: Elaboracion propia
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CAPITULO V

5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. CONCLUSIONES

>

Se lograron los objetivos generales y especificos del proyecto. Se llegd a
entender la complejidad de la toma de decisiones, que debe fundamentarse en
factores economicos, eficiencia, seguridad y estética. Para ello, es necesario
analizar y optimizar la estructura de la manera méas adecuada posible dentro del

ambito de la ingenieria.

El calculo estructural se realizd con el software Cypecad 2017.m, y los
resultados obtenidos se corroboraron de forma manual. Estos resultados
mostraron una similitud considerable e incluso en algunos casos fueron
idénticos. Ademas, estos resultados cumplen de manera satisfactoria con lo que

se establece en la Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87.

En el disefio estructural, se han considerado elementos como la resistencia de
los materiales, la estabilidad de la estructura y el cumplimiento de las
normativas de disefio estructural. Todo esto se hace con el objetivo de
garantizar la seguridad y proporcionar un entorno seguro y comodo para los

ocupantes del alojamiento.

Segun el analisis de suelos realizado, se determind que la cimentacion mas
adecuada seria a través de zapatas aisladas. Esta decision es fundamental para
prevenir posibles asentamientos diferenciales en el futuro. La justificacion para
esta eleccion radica en que las zapatas aisladas son una solucion eficaz para
distribuir uniformemente las cargas del edificio al suelo, minimizando asi el

riesgo de asentamientos diferenciales.

Los muros de corte en nlcleos de ascensores contribuyen a optimizar el disefio

estructural de las edificaciones, al permitir reducir el tamafio y la cantidad de

125



los demas elementos estructurales, como vigas y columnas, lo que se traduce

en un menor consumo de materiales y una mayor eficiencia econémica.

» Los muros de corte en los nucleos de ascensores proporcionan una mayor
rigidez y resistencia a la estructura, reduciendo los desplazamientos laterales y
las deformaciones por flexion. Esto es especialmente importante en edificios

altos, donde las cargas por viento y sismo pueden ser significativas.

» El proyecto tiene un costo estimado de 6.254.985,90Bs, lo que equivale a un
costo por metro cuadrado de 354,25 $/m2. Este costo incluye todas las plantas
del edificio, pero no considera las instalaciones de servicios como agua,
electricidad, sanitarios y pluviales. EI tiempo de ejecucion estimado es de 714

dias, de acuerdo con cronograma propuesto.
5.2. RECOMENDACIONES

» Despues de realizar el célculo y optimizar la estructura en el programa
CYPECAD 2017.m, se debe analizar cuidadosamente el disefio estructural y
evaluar los resultados obtenidos. Una vez completado este analisis, se
procedera a disefiar el elemento estructural detallando la armadura. Este
proceso es importante para garantizar que la estructura sea segura 'y cumpla con

las normativas de disefio.

» Antes de introducir los datos en el programa, es importante realizar un analisis
cuidadoso de las cargas y un predimensionamiento de los elementos
estructurales. Esto es crucial ya que el disefio final de la estructura depende en

gran medida de estos pasos previos.

» Durante el proceso de construccidn, es esencial seguir estrictamente los planos
estructurales y las especificaciones técnicas. Esto ayudara a prevenir errores

que puedan perjudicar el desempefio estructural.
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» Se recomienda disponer elementos de borde en los extremos de los muros de
corte del nucleo ascensor, esto para garantizar la capacidad de disipacion de

energia sismica o vibraciones generadas por el ascensor.

» Enelanexo A.10. se tienen las especificaciones del tipo y modelo de ascensor

que se debera emplazar dentro el ndcleo de ascensor.
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