CAPITULO |
1. ANTECEDENTES

1.1. Problema

Bolivia reporta un alto indice de déficit habitacional cuantitativo y cualitativo. El 67,5 % de la
poblacion vive en éareas urbanas, concentradas principalmente en el eje metropolitano del pais. Se
estima que para el 2030, el 80 % de la poblacion serd urbana.

En este pais, el déficit cualitativo se caracteriza por un alto grado de hacinamiento, aproximadamente
el 30 %. Por otro lado, el 24 % de la poblacion refleja que tres 0 mas personas duermen en una sola
habitacion y se estima que el 31 % de la poblacién vive en condiciones inadecuadas. Finalmente, el
64,8 % no cuentan con espacio suficiente en su vivienda (INE 2018).

El proyecto edificio multifamiliar se encuentra en etapa de Pre Inversion por lo que el problema es la
falta de un célculo y disefio estructural el mismo que se encontrara ubicado en el barrio 20 de enero

de la provincia cercado del departamento de Tarija entre las calles Boyuibe y calle s/n.

1.1.1. Planteamiento

La familia Gutiérrez actualmente tiene su terreno, que cuenta con una infraestructura de un
solo nivel, realizada de hormigon armado y losa de viguetas, esta vivienda donde habitan, se
trata de una construccién informal que se construy6 el afio 2007, de forma que esta vivienda
no cuenta con un disefio arquitectdnico ni disefio estructural avalado por un profesional de la

construccién (arquitecto e ingeniero).

De no darse solucién y seguir la situacion actual:

» La familia seguira viviendo de forma inadecuada.
» no habré posibilidad de ampliar el nimero de pisos del inmueble ya que se

generaria mayor riesgo de colapso.

Para dar solucion a este problema las alternativas que planteo son las siguientes:
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» Laprimera alternativa es hacer un replanteo de la estructura actual y realizar
una verificacion de la capacidad resistente de esta estructura y definir cuantos
niveles pueden aumentarse.

» La segunda alternativa es la demolicion de la vivienda actual y realizar un

calculo del disefio estructural en base a un disefio arquitectonico.

1.1.2.  Formulacién

Con la construccién del “EDIFICIO MULTIFAMILIAR GUTIERREZ” y con ayuda de los
planos arquitectonicos facilitados por la sefiora Guadalupe Aguirre de Gutiérrez, se dara
solucion a la necesidad de un célculo estructural eficiente, seguro en cuanto a la comodidad
y confort siguiendo la Norma CBH-87 vigente que cumplira las condiciones requeridas. Por
consiguiente, se ha planteado la alternativa: “Construccién del Edificio Multifamiliar
Gutiérrez” como solucion; la misma cuenta con disefio arquitectonico, levantamiento

topografico y un estudio de suelos.

1.1.3. Sistematizacion

Con la alternativa definida: “Construccion del Edificio Multifamiliar Gutiérrez”, y con
un analisis técnico y econdmico en el estudio del perfil de las estructuras de sustentacion para

la infraestructura, se ha determinado realizar lo siguiente:

» Estructura de Cimentacidn con zapatas aisladas de H°A?®, y Zapata corrida de H°A?°
para los muros de contencién del semisotano.

» Estructura de sustentacion de losas planas apoyadas en columnas.

A\

Estructura de sustentacion para separacion de niveles con losa reticular de H°A®,
» Estructura de sustentacidn para la cubierta de losa reticular y cubierta de teja para

la zona del quincho.
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1.2. Objetivos

1.2.1. General

Realizar el Disefio Estructural del “Edificio Multifamiliar Gutiérrez”, de la ciudad de
Tarija, aplicando la norma CBH-87, para satisfacer la necesidad de una infraestructura

segura, estable y confortable.

1.2.2. Especificos

» Realizar el estudio topografico del lugar de emplazamiento.

» Validar los resultados del estudio de suelos y la resistencia admisible del terreno de
fundacion de la estructura.

» Analizar y determinar el esquema estructural de la edificacion en concordancia con
el plano arquitectonico.

» Analizar y determinar las cargas muertas y vivas sobre cada ambiente, para tener
conocimiento del caso mas desfavorable de funcionamiento de la estructura y evitar
posteriores dafios en la estructura.

» Realizar el disefio manual de los elementos mas solicitados del proyecto y emplear el
software CYPECAD para realizar la verificacion de los resultados.

» Generar los planos estructurales a detalle con el software CYPECAD.

» Determinar el costo de la parte de la obra gruesa de la edificacién, con ayuda del
correspondiente andlisis de precios unitarios de los items considerados.

» Definir las especificaciones técnicas del proyecto.

» Elaborar un plan de ejecucion y el cronograma de trabajo del proyecto y estimar el

tiempo de ejecucion del mismo.

1.3. Justificacion

1.3.1. Académica
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El desarrollo del siguiente “Proyecto de Grado” tiene como fin cumplir con los requisitos
para el proceso de titulacion, para ello se debera estar en condicion de disefiar y emprender
un proyecto de investigacion, aplicando los conocimientos académicos adquiridos con las
materias cursadas y los elementos conceptuales y técnicos obtenidos con el estudio, acerca

del disefio de estructuras desarrollando el criterio apropiado.

1.3.2. Técnica

A medida que pasa el tiempo, las metodologias de construccion avanzan de manera muy
significativa, es por ello que se hace indispensable el uso de las normas, métodos de analisis

y herramientas computacionales actualizadas.

» Seusara el programa CYPECAD para el disefio y célculo de estructuras de Hormigon
Armado, realizando la respectiva verificacion manual de los resultados para
garantizar la estabilidad de la estructura.

» Se hara uso de las normas vigentes que proporcionan estudios detallados sobre los
materiales que intervienen en la construccion, de modo que brindan mayor
informacion sobre sus caracteristicas, lo cual permite efectuar un célculo mas preciso

y exacto.
1.3.3. Social
El disefio estructural del proyecto sera entregado al propietario del inmueble (sefiora
Guadalupe Aguirre de Gutiérrez) el cual posteriormente tendra la posibilidad de llevarlo a
cabo. ElI mismo seré de gran beneficio a las personas que habitan en el predio, satisfaciendo

las necesidades, brindando ambientes comodos y adecuados a los miembros de la familia

Gutiérrez que habitan en el inmueble.

1.4. Marco de Referencia

1.4.1. Espacial (Ubicacion del proyecto)
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El proyecto se encuentra en el barrio 20 de Enero, entre las calles Boyuibe y calle sin nombre

en zona Las Barrancas en la provincia Cercado del departamento de Tarija con coordenadas
320313,44 m E 'y 7620998,80 m S. con COD. CATASTRAL 16-87-5-0-0-0.

Figura 1.1 Mapa de Bolivia, Departamento de Tarija y Provincia Cercado

Fuente: Internet (www.educa.com.bo)

o

Figura 1.2 Mapa del Municipio de Cercado-Tarija con la Ubicacion de sus Barrios
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Figura 1.3 Imagen Satelital del emplazamiento del Proyecto en el Barrio 20 de Enero.

Fuente: GOOGLE Earth.

1.4.2. Servicios basicos existentes

La actual vivienda cuenta con un sistema de agua potable y alcantarillado sanitario municipal,
energia eléctrica, asimismo existe servicio de recoleccion de basura por un carro basurero
municipal, que recoge los desechos solidos tres veces por semana y por Gltimo dispone con
red de wifi. En este apartado el area de influencia del proyecto cuenta con los servicios
anteriormente citados.

v’ Servicios de Agua Potable y alcantarillado
Servicios de Electricidad
Teléfono
Aseo urbano
Wifi de Entel

<N S X

1.4.3. Tiempo de vida til del proyecto

El disefio final del proyecto a llevarse a cabo tiene estimado una vida util de 40 afios como
minimo. Esta disefiado para una proyeccion futura, tomando en cuenta el crecimiento
poblacional; ademas de garantizar una estructura estable de acuerdo a los materiales que se

emplearan para su ejecucion.
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1.5. Alcance

El proyecto contempla el “Disefio Estructural del Edificio Multifamiliar Gutiérrez” en la

ciudad de Tarija, en el cual se desarrolla lo siguiente:

Topografia.

Estudio de suelos y validacion.
Idealizacion de estructura.
Caélculos estructurales.

Verificacién de sus elementos.

Al tratarse de un disefio estructural, el contenido del informe final contempla:

Antecedentes.

Marco tedrico.

Ingenieria del proyecto.

Aporte académico.

Conclusiones y recomendaciones.
Bibliografia.

Anexos (presupuesto, cronograma y planos estructurales).

1.5.1. Restricciones

Cabe aclarar que dentro de las restricciones se tiene las siguientes:

No se hizo un disefio sismorresistente.

No se disefio redes de servicio (agua potable, red eléctrica y alcantarillado).

No se tomo en cuenta la obra fina y acabados.

En consecuencia, el presupuesto no contempla estos items.

1.5.2. Aporte académico

Realizar el analisis y disefio estructural de los muros de hormigdn armado, para el

semisétano del Edificio Multifamiliar Gutiérrez.
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CAPITULO 11
2. MARCO TEORICO

2.1. Levantamiento Topografico

El levantamiento topogréafico consiste en llevar a cabo la descripcién de un terreno en
concreto. Mediante el levantamiento topografico, se realiza un escrutinio de una
superficie, incluyendo tanto las caracteristicas naturales de esa superficie como las que
haya hecho el ser humano.

Con los datos obtenidos en un levantamiento topografico se pueden trazar mapas o
planos en los que se describen las diferencias de altura de los relieves o de los elementos
mediante las curvas de nivel, que se encuentran en el lugar donde se realiza el
levantamiento. EI método de las curvas de nivel es el empleado para la representacion
gréfica de las formas del relieve de la superficie del terreno, porque permite determinar,
en forma sencilla y rapida, la cota o elevacion de cualquier punto del terreno, trazar

perfiles, calcular pendientes, resaltar las formas y accidentes del terreno.

2.2. Estudio de Suelos

Las propiedades geotécnicas del suelo, como la distribucion del tamafio del grano, la
plasticidad, la compresibilidad y la resistencia por cortante, pueden ser determinadas
mediante apropiadas pruebas de laboratorio. Recientemente, se ha puesto énfasis en la
determinacion in situ de las propiedades de resistencia y deformacion del suelo, debido

a que asi se evita la perturbacion de las muestras durante la exploracion de campo.

En el sentido general de la ingenieria, “suelo” se define como el agregado no cementado
de granos minerales y materia organica descompuesta (particulas sélidas) junto con el
liquido y gas que ocupan los espacios vacios entre las particulas solidas. El suelo se usa
como material de construccién en diversos proyectos de ingenieria civil y sirve para
soportar las cimentaciones estructurales. Por esto, se deben estudiar las propiedades del
suelo, tales como origen, distribucion granulométrica, capacidad para drenar agua,

compresibilidad, resistencia cortante, capacidad de carga, y otras mas.
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Dichas propiedades se traducen en:

» Distribucion Granulométrica
» Limites de Atterberg
» Clasificacion de los suelos (segun S.U.C.S.)

» Esfuerzos permisibles en la masa del suelo

Distribucion Granulométrica

En cualquier masa de suelo, los tamafios de los granos varian considerablemente. Para
clasificar apropiadamente un suelo se debe conocer su distribucién granulométrica. La
distribucion granulométrica de suelos de grano grueso es generalmente determinada
mediante analisis granulométrico por mallas. Para suelo de grano fino, la distribucién
granulométrica puede obtenerse por medio del andlisis granulométrico con el

hidrémetro.
Anélisis Granulométrico Por Mallas

Un analisis granulométrico por mallas se efectiia tomando una cantidad medida de suelo
seco, bien pulverizado y pasandolo a través de una serie de mallas cada vez mas
pequefias y con una charola en el fondo. La cantidad de suelo retenido en cada malla se
mide y el porcentaje acumulado de suelo que pasa a través de cada malla es determinado.
Este porcentaje es generalmente denominado el “porcentaje que pasa’.

Limites de Tamafios para Suelos:

Independientemente del origen del suelo, los tamafios de las particulas, que conforman
un suelo, varian en un amplio rango. Los suelos en general son llamados grava, arena,
limo o arcilla, dependiendo del tamafio predominante de las particulas. Para describir
los suelos por el tamafio de sus particulas, varias organizaciones desarrollaron limites
de tamafio de suelo separado.

La Tabla 2.1 presenta los limites de tamafio recomendados en el sistema de la American
Association of State Highway and Transportation Officials (AASHTO) y el Sistema
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Unificado de Clasificacion de Suelos Unified Soil Classification System (Corps of

Engineers, Department of the Army y Bureau of Reclamation).

Tabla 2.1 Limites de Tamafo de Suelos Separados

Sistema de Clasificacion Tamafio del Grano (mm)

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

Limo y Arcilla (finos): <0.075 mm

AASHTO Grava: 75 mm a2 mm
Arena: 2 mm a 0.05 mm
Limo: 0.05 mm a 0.02 mm

Arcilla; < 0.002 mm

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.

Limites de Atterberg:

A principios de 1900, un cientifico sueco, Albert Mauritz Atterberg, desarroll6 un
método para describir la consistencia de los suelos de grano fino con contenidos
variables de agua. A muy bajo contenido de agua, el suelo se comporta mas como un
solido fragil. Cuando el contenido de agua es muy alto, el suelo y el agua fluyen como
un liquido.

Cuando un suelo arcilloso se mezcla con una cantidad excesiva de agua, éste puede
fluir como un semiliquido. Si el suelo es secado gradualmente, se comportard como un
material plastico, semisolido o solido, dependiendo de su contenido de agua. El
contenido de agua, en porcentaje, en el que la transicién de estado sélido a semisélido
tiene lugar, se define como el Limite de Contraccion (LC). El contenido de agua en el

punto de transicion de estado semisdlido a plastico es el Limite Plastico (LP), y de
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estado plastico a liquido es el Limite Liquido (LL). Estos limites se conocen también

como Limites de Atterberg.

Figura 2.1 Definicion de los Limites de Atterberg

| [
Eslado Eslado | Eslado : Eslado
| solido semisdlido | pléstico semiliquido )
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. Contenido
" de humedad

Fuente: Principio de Ingenieria de Cimentaciones de “Braja M. Das”.

e EIl limite liquido de un suelo es determinado por medio de la copa de
Casagrande (Designacion de prueba D -4318 de la ASTM) y se define como el
contenido de agua con el cual se cierra una ranura de % pulgada (12.7 mm)
mediante 25 golpes.

e El limite plastico se define como el contenido de agua con el cual el suelo se
agrieta al formarse un rollito de 1/8 pulgada (3.18 mm) de didmetro
(Designacion de prueba D -4318 de la ASTM).

e El limite de contraccion se define como el contenido de agua con el cual el
suelo no sufre ningn cambio adicional de volumen con la pérdida de agua
(Designacion de prueba D -427 de la ASTM).
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El indice de plasticidad (PI) es la diferencia entre el limite liquido y el limite plastico de

un suelo:

IP= LL- LP

Sistema de Clasificacion de Suelos:

Los suelos con propiedades similares se clasifican en grupos y subgrupos basados en su
comportamiento ingenieril. Los sistemas de clasificacion proporcionan un lenguaje
comun para expresar en forma concisa las caracteristicas generales de los suelos, que
son infinitamente variadas sin una descripcion detallada.

Los dos sistemas principales de clasificacion actualmente en uso son: (1) El Sistema
AASHTO (American Association of State Highway and Transportation Officials) y (2)
el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (Unified Soil Classification System).
El sistema de clasificacion AASHTO se usa principalmente para la clasificacion de las

capas de carreteras. No se usa en la construccion de cimentaciones.

2.2.1. Ensayo de Penetracion Estandar (SPT)

En esta practica se desarrollard el método comunmente utilizado en el proceso de
exploracién de obras verticales, el cual se denomina Ensayo de Penetracién Estandar
(SPT). Mediante este ensayo se obtiene el nimero de golpes por pie de penetracion (N),
con el cual se puede determinar la capacidad portante admisible del suelo a distintas

profundidades.
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Figura 2.2 Ensayo de penetracion SPT
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Fuente: Fundamentos de ingenieria geotécnica Brajam M. Das

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan
al laboratorio para efectuarle los ensayos béasicos de clasificacion, con lo cual se puede
definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Los resultados de las pruebas realizadas en laboratorio muestran que la resistencia a la
penetracion depende de diversos factores distintos de la compacidad relativa; la

resistencia a la penetracion es funcion de la presion de confinamiento del tipo de suelo.

Presién admisible:

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

A continuacion, la tabla precisa estas relaciones:
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Tabla 2.2 Relacion de Resistencia para las Arcillas

Consistencia de la Resistencia a Compresion
N Arcilla Simple kg/cm2
2 Muy Blanda 0,25
2 -4 Blanda 0,25-0,50
3-8 Media 05-1
8-15 Compacta 1-2
15-30 Muy Compacta 2-4
30 Dura 4-8

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

Tabla 2.3 Relacion de Resistencia para las Arenas

N Compacidad de la Arena
0-4 Muy Suelta
4-10 Suelta
Medianamente
10 - 30 Compacta
30 -50 Densa
Mas de 50 Muy Densa

Teniendo la informacién del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla 2.2 o Tabla 2.3). Segun el tipo de suelo al que corresponda, se

obtiene la capacidad portante del suelo de fundacion.

2.3. Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico tiene como fin un objetivo, satisfacer las demandas por
espacios habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones
técnicas, constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener

en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la organizacion, el entorno

) Informacion proporcionada por el Laboratorio de Suelos y Hormigones de la UAJMS Facultad de
Ciencias y Tecnologia.
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fisico y la construccion. La responsabilidad de la Arquitectura corresponde a un
arquitecto competente. El disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.

2.4. Idealizacion de las estructuras

Para un célculo con relativa sencillez y exactitud en las diferentes partes de una
estructura, es necesario representar la estructura de una manera sencilla de analisis. Asi,
los componentes estructurales tienen ancho y espesor. Ademas, las fuerzas concentradas
rara vez actdan en un punto aislado; generalmente se distribuyen sobre areas pequefas.
Sin embargo, si estas caracteristicas se consideran con detalle, el analisis de una
estructura serd muy dificil o imposible de realizar.
El proceso de reemplazar una estructura real por una simple susceptible de analisis se
Ilama idealizacion estructural. A menudo, las lineas localizadas a lo largo de las lineas
centrales de las componentes representan a los componentes estructurales. El croquis de

una estructura idealizada de esta manera se Ilama diagrama de lineas.

Si bien el uso de diagramas de lineas simples para el analisis de estructuras no conducira
a un analisis perfecto, los resultados suelen ser aceptables. Sin embargo, a veces el
analista podra tener dudas acerca de qué diagrama de lineas o qué modelo exacto usar

para el andlisis de una estructura particular.

Analisis y Disefio Estructural:

La aplicacién de cargas a una estructura hace que la estructura se deforme. Debido a la
deformacion, se originan diferentes fuerzas en los componentes que constituyen la
estructura. En este sentido, se denomina analisis estructural al calculo de la magnitud de
estas fuerzas, asi como de las deformaciones que la causaron, lo cual es un tema muy

importante para la sociedad.

El disefio estructural incluye la disposicion y el dimensionamiento de las estructuras y
de sus partes, de manera que soporten en forma satisfactoria las cargas a las cuales
puedan estar sujetas. En particular, el disefio estructural implica lo siguiente: la
disposicion general del sistema estructural; el estudio de los posibles tipos o formas

estructurales que representen soluciones factibles; la consideracion de las condiciones
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de carga; el anélisis y el disefio estructural preliminares de las soluciones posibles; la
seleccion de una solucidn y el andlisis y el disefio estructural final de la estructura. El

disefio estructural también incluye la preparacion de planos.

De acuerdo a lo descrito anteriormente, se realiza un analisis de las estructuras que

contempla el proyecto, como sigue a continuacion:

2.5. Normas de Disefio de los elementos estructurales

Construcciones de Estructuras:

CBH: 1987 Norma boliviana del hormigén armado. Por Decreto Supremo N° 17684 de
7 de octubre de 1980, se crea la Comisién Permanente del Hormigén Armado, que se
encarga de redactar la CBH-87, con los avances cientificos y tecnolédgicos en el campo
del hormigédn, haciendo uso de las recomendaciones de los sectores interesados en este

tipo de obras y de los Grupos de Trabajo que se han creado para este fin.

2.6. Método de Disefio

El procedimiento de comprobacion, para un cierto estado limite, consiste en deducir,
por una parte, el efecto de las acciones aplicadas a la estructura correspondiente a la
situacion limite en estudio. Comparando estas dos magnitudes, siempre que las acciones
exteriores produzcan un efecto inferior a la respuesta correspondiente al estado limite,
podra afirmarse que esta asegurando el comportamiento de la estructura frente a tal

estado limite.

En consecuencia, el proceso de calculo a emplear, segln la norma, para este proyecto

en los elementos estructurales, consiste en:

» Obtencion del efecto Sq de las acciones exteriores, relativo al estado limite en
estudio, a partir de los valores ponderados de las acciones caracteristicas.

» Obtencion de la respuesta Rq de la estructura, correspondiente al estado limite
en estudio, a partir de los valores minorados de las caracteristicas resistentes de
los materiales.

» El criterio de aceptacion, consiste en la comprobacion:
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Rd = Sd

La denominacidn de estados limites dltimos engloba todos aquellos correspondientes
a una puesta fuera de servicio de la estructura, ya que por colapso o rotura de la misma

0 de una parte de ella.
Hormigones

Las caracteristicas de calidad exigidas al hormigon se detallaran en el Pliego de
Especificaciones Técnicas, siendo necesario, en todos los casos, indicar los datos

relativos a su resistencia a compresion, a su consistencia y al tamafio maximo del arido.
Propiedades del Hormigén

Resistencia: Los hormigones se tipifican de acuerdo a su resistencia a compresion a

los 28 dias, en probetas cilindricas normales.

Consistencia: La consistencia del hormigdn serd la necesaria para que, con los
métodos de puesta en obra y compactacién previstos, el hormigon pueda rodear las
armaduras en forma continua y rellenar completamente los encofrados sin que se
produzcan coqueras.

Las distintas consistencias y los valores limites de los asentamientos correspondientes,

medidos en el cono de Abrams de acuerdo con el método del ensayo son los siguientes:

Tabla 2.4 Asentamientos Admisibles

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

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Aceros
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Generalidades
Las armaduras para el hormigon serdn de acero y estaran constituidas por:

e Barras lisas.
e Barras corrugadas.

e Mallas electro soldadas.

Por lo que, se debe considerar las caracteristicas geométricas, mecanicas, ductilidad y

adherencia de las armaduras como asi su aptitud al soldeo.
Caracteristicas Geométricas

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

serie de diametros nominales, expresados en mm.

Tabla 2.5 Diametros y &reas de aceros (Barras lisas y corrugadas)

Digmetro | 4 | 6 | 8 | 10 | 12 | 16 | 20 | 25 | 32 | 40 | 50
(mm)

Areg 0.126 | 0.283 | 0.503 | 0.785 | 1.131 | 2.011 | 3.142 | 4.909 | 8.042 | 12.56 | 19.63
(cm?)

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87

Caracteristicas mecanicas

Las barras empleadas en el disefio del hormigdén armado deben ajustarse a la

caracteristica mecanica de limite de fluencia de 5000 kg/cm?,
Adherencia entre Hormigon y Acero

La adherencia cumple fundamentalmente dos objetivos: el de asegurar el anclaje de las
barras y el de transmitir las tensiones tangenciales periféricas que aparecen en la
armadura principal, como consecuencia de las variaciones de su tension longitudinal.

Armaduras

Anclaje
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Los anclajes extremos de las barras se hacen por gancho, patilla, prolongacion recta o
cualquier otro procedimiento, garantizado por la experiencia y que sea capaz de

asegurar la transmision de esfuerzos al hormigén, sin peligro para éste.

La longitud de anclaje por prolongacion recta, Ib, tanto en traccibn como en
compresion, se puede calcular a partir de la tension de adherencia fbd, simplemente
calculando la longitud necesaria para anclar por adherencia la fuerza As fyd que puede

ejercer la barra:

| 9ha
°af,

Barras en posicion I:
2 _
l,=m @ <« * @ 415cm
20
Barras en posicion I1:

f
l,=14-m, 0--::‘1-44 @ €15cm

Donde:

Ib = Longitud de anclaje por prolongacién recta, en cm.
fyk = Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?2,
@ = Didmetro de la barra, en cm.

m1 = Valores dados en la tabla 9.6*

m2=14ml

En la figura 6 se indican las longitudes practicas de anclaje de barras corrugadas, con

los valores de los coeficientes m.

1 Hormigén Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia Meseguer, Francisco Moran
Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero
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Figura 2.3

Formas de Anclajes
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Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (14°Ed.)

Figura 2.4 Longitud de Anclaje (@ en centimetros)

m2Q <L’—fyk— L)% ¢—f’—k—® £ |
| — m ‘
POSICION II
h |

POSICION | ﬂ |
1 |

| | f
. m@%—%—e b m d 550 ‘
\

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (14 Ed.)
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Tabla 2.6 Longitudes de anclaje para barras corrugadas aisladas, valores de los

coeficientes m

Hormigon Acero B 400 Sy B 400 SD Acero B500 Sy B 500 SD

{N/::W) m m, m, m, m, m, m; m,
20 14 20 10 14 19 27 13 19
25 12 17 8 12 15 21 11 15
30 10 14 7 10 13 18 9 13
35 9 13 7 9 12 17 9 12
40 8 12 6 8 11 16 8 11
45 7 11 5 7 10 15 7 10
50 7 10 5 7 10 14 7 10

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (14 Ed.)

Anclaje de grupos de barras

El anclaje de los grupos de barras debe hacerse por prolongacion recta. Si todas las barras
del grupo dejan de ser necesarias en la misma seccion (por ejemplo, anclaje de las barras
de traccion de una pieza en voladizo, a partir de la seccion de empotramiento), la longitud

de anclaje sera, como minimo:

e 1,3 1Ib para grupos de dos barras.
e 1,4 1b para grupos de tres barras.
e 1,6 Ib para grupos de cuatro barras.

Siendo Ib la longitud de anclaje correspondiente a una barra aislada.

Si las barras del grupo dejan de ser necesarias en secciones diferentes, la longitud de

anclaje de cada barra sera, como minimo:

e 1,2 Ibsi vaacompariada de una sola barra.
e 1,3 1b si vaacompafiada de dos barras.

e 1.4 Ibsivaacompafiada de tres barras.
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Figura 2.5 Anclaje de grupos de barras

FUENTE: Hormigén Armado 15°Edicion, Pedro Jiménez Montoya, Alvaro Garcia

Meseguer, Francisco Moran Cabré, Juan Carlos Arroyo Portero

Empalmes

Los empalmes pueden realizarse por traslapo o por soldadura. Se admiten también otros
tipos de empalme, con tal de que los ensayos con ellos demuestren que esas uniones
poseen, permanentemente, una resistencia a la rotura, no inferior a la de la menor de las
dos barras empalmadas y que el deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas no
rebase 0,1 mm.

Adherencia

Para garantizar tanto la adherencia suficiente entre la armaduray el hormigon circundante
como la tension tangencial de adherencia producida por el esfuerzo cortante de célculo
en una viga de canto (til d, con armadura compuesta de n barras, cada una de perimetro

u, tiene que cumplirse la limitacién.

Ty = Vid < Tyg
0.9d.nu

Siendo:

Tod= Resistencia de célculo para adherencia.
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Distancia entre Barras

La Norma Boliviana de Hormigéon Armado recomienda los valores que se indican a

continuacion:

¢ Dos centimetros
e El didmetro de la barra mas gruesa

e 1.25 veces el tamafio maximo del arido

Distancia a los Paramentos: El objetivo del recubrimiento es proteger las armaduras
tanto de la corrosion como de la accién del fuego, por ello es fundamental la buena
compacidad del hormigon del recubrimiento, més aln que su espesor. Las diferentes
normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes que se

recomiendan a continuacion:

a) Como norma general, cualquier barra debe quedar a una distancia libre del paramento
mas proximo igual o mayor a un didmetro y a los seis quintos del tamafio maximo del

arido.

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

del espesor del recubrimiento para sujetar el hormigon del mismo.

El recubrimiento minimo en cualquier caso debera ser mayor que 1,5¢cm.

Tabla 2.7 Recubrimientos Minimos

Elementos Recubrimiento (cm)
Para vigas y pilares en el interior de edificios 15
Para vigas y pilares al aire libre 2
Para piezas en contacto con el suelo 3
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo 4

Fuente: Formulario de Hormigon Armado, del “Ing. Mostajo Victor”.
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Doblado de las Armaduras

El doblado de la armadura debe comprobar las caracteristicas plasticas del acero, en
las piezas de hormigon armado las barras deben doblarse con radios mas amplios de
los utilizados en dicho ensayo, para no provocar una perjudicial concentracion de
tensiones en el hormigon de la zona del codo. En este sentido, conviene advertir que
las tracciones transversales que tienden a desgarrar el hormigdn suelen ser mas
peligrosas que las compresiones originadas directamente por el codo.

Las operaciones de doblado deben efectuarse en frio y a velocidad moderada.

Tabla 2.8 Diametro minimo de doblado de barras

Gelios i atiiss Barras levantadas o
curvadas
Clase de barras Diametro Diametro
corrugadas de la barra @ de la barra @
<20mm | 220mm | <25mm | >25mm
B400S
y 40 70 100 120
B 400 SD
B500S
y 40 70 120 14 Q
B 500 SD

Fuente: Hormigon Armado de “Pedro Jiménez Montoya”, (14 Ed.)

2.6.1. Coeficientes de Seguridad

En los métodos de célculo desarrollados en esta norma, la seguridad se introduce a
través de coeficientes: minoracion (de la resistencia del hormigon y de la resistencia
de acero) y otros de ponderacion de las cargas y acciones en general.

Estados limites altimos

Los valores basicos de los coeficientes de seguridad para el estudio de los estados

limites altimos son los siguientes:
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Tabla 2.9 Estados limites Gltimos — Coeficientes de minoracién de la resistencia de

los materiales

Material Coeficiente basico Nivel de control Correccion
Reducido + 0,06
Acero y. =115 Normal 0
Intenso -0,05
Reducido (1) +0,20
Hormigaén 7, =150 Normal 0
Intenso (2) -0,10

Fuente: Norma Boliviana CBH — 87, Hormigdn Armado

Hipdtesis de Carga

Para cada fase de comprobacion y para cada estado limite tratado se consideraran las
dos hipétesis de carga que a continuacién se indican y se elegira la que, en cada caso,
resulte mas desfavorable. En cada hipdtesis deber tenerse en cuenta solamente aquellas

acciones cuya actuacion simultanea sea compatible.

HIPOTESIS | Yrg-G + ¥V5q-Q
HIPOTESIS II 0,90(¥s4-G + ¥fq- Q) + 0,90.y74. W
HIPOTESIS Il 0,80(yy4.G + 4. Q) + W + E,,

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

caracter de permanencia.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables de explotacién, de granizo, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto la sismica.

W: Valor caracteristico de la carga del viento.

2.7. Disefio de Elementos Estructurales

Armadura minima

Segun la norma CBH-87 se recomienda la armadura minima para evitar la aparicion de

fisuras por retraccion o efectos térmicos, los valores de la siguiente tabla son
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gobernantes hasta hormigones con f,s=300 kg/cm? dado que después para la armadura

minima gobierna la ecuacion (falla fragil).

En la tabla 2.10, se indican los valores de las cuantias geométricas minimas de
armaduras, que deben disponerse en los diferentes tipos de elementos estructurales, en

funcidn del tipo de acero utilizado.

Tabla 2.10 Cuantias geométricas minimas, referidas a la seccion total de

hormigon, en tanto por mil

Elemento | Posicion | AH 215 L | AH 400 | AH 500 | AH 600
Pilares (") 8 6 5 4
Losa () 2 18 15 14
Vigas () 5 3,3 2.8 2.3
Horizontal 2,5 2 1,6 1.4
Muros(™™™*) ™ Vertical 15 1.2 0,9 0,8

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigén Armado

2.7.1. Disefio de losas

2.7.1.1. Losa Reticular

Las losas reticulares estan conformadas con casetones en filas de viguetas o nervios de
hormigon perpendiculares entre si con cabezales macizos sobre las columnas (los cuales

son necesarios para proveer resistencia al corte) y vigas de borde.

La norma boliviana del hormigon armado CBH-87 establece que:

Los nervios: Son elementos encargados de transmitir las acciones a los soportes. La
separacion entre nervios puede ser variable en funcion del disefio estructural: la
separacion méaxima de 100 cm y el ancho de nervio de 10 cm y 15 cm (articulo 37.2.4
de EHO08), pero no menor a 7 cm (CBH-87).
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Capa de compresion: Las losas reticulares o aligeradas deberan disponer de una capa
de compresion no inferior a 5 cm y ésta debera disponer de una armadura de reparto en
malla.

Canto de la losa: El canto 6ptimo de losa aligerada debe disponer de un canto total de
espesor constante no inferior a L/24 <h_r <L/20, siendo L la luz de célculo mayor entre
los soportes y debera ser superior a 25 cm.

Pilar: La menor dimension de la seccion transversal del pilar no debera ser inferior a
25 cm.

Dimensiones de las losas nervadas

Los nervios deben tener las siguientes limitaciones dimensionales de acuerdo a la norma
boliviana CBH-87 en el punto 9.4.5.3.

Figura 2.6 Restricciones de dimensiones para losa reticular

L
L r ] —a
| ﬁ: e>3cm 6LHD
\\ h
b
T b>hM Mé7cm

Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigon Armado

Dimensionamiento de secciones placasen T o L
» Anchura eficaz de la cabeza
La anchura eficaz be, de la cabeza de compresion de una viga T, simplemente apoyada,

sometida a una carga uniformemente repartida, se tomara en funcion de la anchura real

b, sacado de tablas, segun se trate de vigas aisladas o maltiples respectivamente.
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Si sobre la viga actGa una carga concentrada en una zona de amplitud «a» en la
direccion de la luz, los valores dados por las tablas deberan multiplicarse por el factor
de reduccion k, dado en la tabla 3.6: Vigas T mdltiples, valores de los coeficientes k
de la Norma Boliviana (CBH-87).

En todos los casos y a efectos de determinar la anchura eficaz de la cabeza, deben
tenerse en cuenta ademas las observaciones siguientes:

1. Los valores indicados en las tablas son validos también para cargas triangulares,
parabdlicas o sinusoidales, asi como para el caso de momentos constantes.

2. Las tablas son igualmente aplicables al caso de vigas continuas, considerando
como valor de la luz la distancia que resulte, para cada estado de carga, entre
puntos de momento nulo.

3. Enlas proximidades de un apoyo, la anchura eficaz de la cabeza de compresion,
a cada lado del nervio, 0,5 .(be - bw), no sera superior a la distancia entre apoyo
y seccién considerada.

4. En el caso de piezas T provistas de cartelas de anchuras be y altura he, se

sustituira la anchura real bw, del nervio, por otra ficticia bw.
= L= >
b, =b,, +2b; & b, <h, o bu=by,+2h, b, >h,
» Viga T aislada

.y, be—-b
Anchura de la cabeza de compresion b1 = % que debe tomarse a uno y otro lado

del nervio, en centro luz, cuando la viga esté sometida a carga uniformemente

repartidal.

1MONTOYAJIMENEZ, Pedro.; Hormigén Armado. (142.ed.). Cap. 16 Secciones T. En 16.1.- Generalidades. P 309-311.
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Figura 2.7 Transmisién de cargas de nervio a placa
b

-
T

4 -4

|
____...Umux

Pl P
a, || la,

2

——

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14° ed.).
El ancho de colaboracion o ancho efectivo depende de:

- Laforma de la carga: uniforme, puntual directa o indirecta.

- Las condiciones de apoyo: viga simple, viga continua o en voladizo.
- Laforma de la seccién: vigas T simétricas o asimétricas.

- Relacion entre espesor del ala y altura del nervio.

- Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no.

- Laluz delaviga (I); y la distancia entre nervios (a).

Para vigas T simétricas (con alas de ambos lados), se considera el menor valor de b

entre:

al a2
_+_

luz
h< b < b, + 16hs b <by,+=>+=

Siendo (a) la distancia libre hasta las vigas mas cercanas a ambos lados.
Para vigas L (con ala de un solo lado), se considera el menor valor de “b” entre:

luz
h<= b < by, + 6hs b <by,+

Siendo la distancia libre hasta la viga mas cercana.

Resistencia de las vigas de Losa
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Al analizar la resistencia de una viga se presentan diferentes situaciones segun la
posicion que ocupe el eje neutro. Si el eje neutro dentro del ala de la viga, es ¢ <hs; la
altura del area comprimida es menor que el espesor del ala. Es muy frecuente que al
calcular en rotura una seccion T sometida a flexion simple, la profundidad del eje neutro
resulte menor que el espesor de la losa, en cuyo caso debe calcularse como seccion
rectangular de ancho b. Para ello se recurre a las tablas de calculo de losas reticulares
utilizadas por la CBH-87 que permitiran calcular los momentos.
» Armadura minima

En losas de espesor constante, cuando se utilice acero de refuerzo con fyk = 5000
Kg/cm?, la cuantia minima para resistir cambios de temperatura y retraccion de fraguado
omin Sera de 0.0015. En las losas reticulares, la cuantia minima de flexidn ®min Se
calculara como una viga, tomando como ancho de la franja de hormigon el ancho de los

nervios.

Armadura de Temperatura y Retraccion de Fraguado

Para absorber los esfuerzos generados en el hormigon de la loseta de compresion, por
concepto de cambios de temperatura y retraccion de fraguado, y permitir un control
eficiente de la figuracion, contribuyendo a la rigidez del forjado en su plano, se puede
utilizar una malla con esfuerzo de fluencia fy = 5000 Kg/cm?, requiriéndose la siguiente
armadura minima en las dos direcciones:
fy

Donde:

A, = Armadura de reparto en una direccion (cm?/m)

h¢ = Espesor minimo de la losa superior (cm) = 5¢cm

f, = Esfuerzo de fluencia del acero de las varillas (kg/cm?) = 5000 kg/cm?
Segtn la norma boliviana CBH-87 para el tipo de acero de Fy = 5000 Kg/cm? y un
espesor de losa de hormigon hf=5cm el area de la seccion de armadura de reparto es:
As = 0,66 cm?/m
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El maximo espaciamiento entre alambres de la malla es 5 veces el espesor de la loseta
0 45 cm, el que sea menor:
Emax = 5.hf

emax = 45 cm

2.7.2. Disefio de Vigas

Son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccidn transversal y que,
por lo general, estan solicitadas principalmente a esfuerzos de flexién. Recibe las cargas
de las losas transmitiéndolas a las columnas y/o muros. Solamente se analizara las
secciones rectangulares de hormigdn armado, ya que el proyecto esté disefiado con vigas

rectangulares.

Andlisis estructural

El analisis estructural puede realizarse mediante el uso de algun software de célculo
(CYPE Ingenieros Software para Arquitectura, Ingenieria y Construccion) como en este

Caso.

La finalidad es determinar los valores de solicitaciones en las secciones criticas comunes
(centro de tramos y apoyos) para dimensionarlas y en secciones especiales cuya
verificacion sea importante.
Disefio de armadura por flexion

> Se debera mayorar el momento de disefio por un coeficiente de seguridad ys

Md = VSM

» Se debera estimar el momento reducido de calculo con la siguiente ecuacion:
Ka = M
=
b,,.d?. f.q

Donde:
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bw = Ancho de la viga
d = Es la distancia del borde méas comprimido hasta el centro de gravedad de la
armadura

fcd = Resistencia de disefio del hormigon.

> Secalculara el valor £4;,,,que se obtiene de la tabla 2.12:
Si: y;, = My NO necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se deberd disponer de una armadura que
soporte los esfuerzos de traccion. Por lo que, se debera seguir los pasos que se

mencionan a continuacion:

1) Con el valor del momento reducido, ingresar a la tabla 2.12 para obtener la cuantia
mecéanica de la armadura.

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

As = w.bw.d.fc—d

f&d
Donde:
w = Cuantia mecéanica 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 2.12.

ASmin = Wpin -bw .d
La ecuacion que se muestra, sélo es para secciones rectangulares
4) Adoptar la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

» Cuando el momento reducido es mayor que el momento minimo.

LJIIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigdn Armado. (14%.ed.). Cap. 14 Vigas rectangulares. En 14.1.- Generalidades. P 268-279.
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ST = Upm < Hq necesita armadura a compresion

Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza
necesita armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de

traccion. Por lo que, se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion.

r
d
_ Ka—Wdiim _
Wgp = -J. Wsp = Wiim + Wsp

Donde:

wiim = ESte valor se obtiene de la tabla 2.11.

ws1 = Cuantia mecanica para la armadura a traccion.
Ws2 = Cuantia mecanica para la armadura a compresion
| = Relacion entre el recubrimiento y el canto (il

r = Recubrimiento geométrico

2) Determinar la armadura tanto para traccién como para compresion.

=W51.bw.d.fcd

fyd

=W52.bw.d.fcd

A
s1 fyd

ASZ

Donde:
Aq= Area de la armadura a traccion.
As>= Area de la armadura a compresion.

3) Calcular la armadura minima, y el valor de p se obtiene de la tabla 2.12.
ASmin = Wnin - bw.d

4) Adoptar la mayor (Asi-As2) armadura de los dos valores anteriormente

mencionados?.

LJIIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigdn Armado. (14%.ed.). Cap. 14 Vigas rectangulares. En 14.1.- Generalidades. P 268-279.
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Tabla 2.11 Valores Limites

fy (kp/cm?) 2200 | 2400 | 4000 | 4200 | 4600 | 5000
fyd (kp/cm?) | 1910 | 2090 | 3480 | 3650 | 4000 | 4350
€ lim 0.793 | 0.779 | 3.48 | 0.668 | 0.648 | 0.628
p lim 0.366 | 0.362 | 0.679 | 0.332 | 0.326 | 0.319
W lim 0.546 | 0.536 | 0.467 | 0.46 | 0.446 | 0.432

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14° ed.).

Tabla 2.12 Tabla Universal para flexion simple o compuesta

4 1) w (w/fyd).10s
0,0891 0,03 0,0310

0,1042 0,04 0,0415

0,1181 0,05 0,0522

01312 0,06 0,0630

0,1438 0,07 0,0739 o
0,1561 0,08 0,0849 o
0,1667 0,0886 0,0945 <
0,1684 0,09 0,0960 Z
0,1810 010 0,1074 O
0,1937 0,11 0,1189 N
0,2066 0,12 0,1306

0,2198 0,13 0.1426

0,2330 0,14 0.1546

0,2466 0,15 0,1669

0,259 0,159 0,1782

0,2608 0,16 0,1795

0,2796 0,17 0,1924

0,2968 0,18 0,2056

0,3183 0,19 0,213

0,3383 02 0,2328

0,3567 021 0,2468 o
0,3796 0,22 0,2612 g
0,4012 0,23 0,2761 =
0,4234 0,24 0,2013 5
04461 0,25 0,3069 w
0,4696 0,26 0,3232

0,4939 0,27 0,3398

0,5188 0,28 0,357

0,545 0,29 0,375

05721 03 0,3937

0,6006 031 0,4133

0,6283 0,3193 0,4223 0,0994
0,6305 0,32 0,4338 0,1007 | 8
0,6476 0,3256 0,4456 01114] =
0,6618 0,33 0,4554 01212] =
0,6681 0,3319 0,4597 0,1256
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0,6788 0,3352 0,4671 0,1343
0,6952 0,34 0,4783 0,1484

0,731 0,35 0,503 0,186
0,7697 0,36 0,5296 0,2408
0,7788 0,3623 0,5359 0,2568
0,7935 0,3658 0,5460 0,2854
0,8119 0,37 0,328
0,8597 0,38 0,4931
0,9152 0,39 0,9251
0,9848 0,4 5,9911

Fuente: Hormigon Armado de “Jiménez Montoya” (14°. ed.).

Disefio de armadura de corte

En el dimensionamiento a cortante en la situacion de rotura, suele admitirse la
colaboracion del hormigdn, resultando una formula aditiva que suma la contribucién

del mismo con las armaduras.

Resulta que el hormigén puede resistir, en la situacion de rotura, un esfuerzo cortante

Veu . Mientras que el cortante total de calculo no supere este valor, Vd <Vcu , no

serian tedricamente necesarias las armaduras transversales. Y puede expresarse:
Vd =Veu +Vsu

Al suponer gue el hormigon resiste Vcu, las armaduras transversales necesarias para
resistir Vsu trabajaran como celosia; este trabajo de celosia no aumenta las tensiones
tangenciales en el hormigoén, puesto que sélo crea en el mismo, compresiones
inclinadas segun bielas, y las armaduras recogen todas las tracciones. Unicamente sera

necesario comprobar que las citadas compresiones no llegan a agotar al hormigon.

Procedimiento de célculo

Una vez organizadas las armaduras principales y conocida la seccién en que deja de

ser necesaria cada barra, hay que comprobar las distintas secciones a cortante:

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
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Vo =030.f.q.b.d

Donde:

fvd = 0,5../fcd Resistencia convencional del hormigon a cortante (Kg/cm?).

fck _ ) .
fed = 7 = Resistencia de calculo del hormigon (Kg/cm?).

d =Canto dtil.
b = Ancho del alma.

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

esfuerzo cortante de célculo, Vd = y: .V, pudiendo presentarse los siguientes casos:

- Si Vd <Vcu, el hormigén de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante, y
la viga no necesita, tedricamente, armadura transversal. No obstante, es
necesario colocar unos cercos o estribos de seguridad cuyo didmetro no sea
inferior a 6 mm, ni la cuarta parte del didmetro correspondiente a las armaduras

principales. La separacion de dichos estribos debe ser:
$§<085.d
s<30cm

- Si Veu<Vd <Vou, hay que determinar la altura transversal necesaria

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

A = Vsu.s
$7090.d.fyq

Donde:

As = Area de acero necesaria para resistir el cortante.

S =Separacion de estribos (como una regla practica se puede tomar 100 cm vy

determinar la armadura para cortante cada metro).
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d =Canto dtil.

fyd = Resistencia de calculo del acero.

- Si Vd >Vou, es necesario aumentar las dimensiones de la seccion.
Cuantia minima
Para que la armadura transversal pueda tenerse en cuenta en la resistencia a esfuerzo
cortante, su cuantia minima debe ser igual o mayor que 0,02:

_0,02.fuq.by .5

Smin
fyd

Esta cantidad de acero estara distribuida en 1 metro lineal de viga, si se utiliza esta
expresion. La norma recomienda que la maxima resistencia caracteristica del acero sera
de 5000 kg/cmz,

2.7.3. Disefio de Columnas

Las columnas o pilares de hormigon armado forman piezas, generalmente verticales, en
las que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones transversales
pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion

compuesta.

Las armaduras de las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales, y
estribos. Las barras longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas
de absorber compresiones en colaboracion con el hormigoén, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura
por deslizamiento del hormigon a lo largo de planos inclinados. Los estribos constituyen
la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales

comprimidas y contribuir a resistir esfuerzos cortantes

Excentricidad Minima de Calculo

La norma toma una excentricidad minima ficticia, en direccion principal mas

desfavorable, igual al mayor de los valores, h/20 y 2cm siendo h el canto en la direccion
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considerada. Las secciones rectangulares sometidas a compresion compuesta deben
también ser comprobadas independientemente en cada uno de los dos planos

principales.

Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigdn armado serdn constituidas por barras

longitudinales y una armadura transversal formada por estribos.

Con objeto de facilitar la colocacion y compactacion del hormigdn, 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.

» Armaduras longitudinales

Las limitaciones en las dimensiones de refuerzo mas importantes son las siguientes:

e 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, de una barra en cada esquina de la seccién.

e Enlos soportes de seccidn circular debe colocarse un minimo de 6 barras. Para
la disposicién de estas armaduras deben seguirse las siguientes prescripciones:
La separacién maxima entre dos barras de la misma cara no debe ser superior
a 35 cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas
debe arriostrarse mediante cercos o estribos para evitar su pandeo.

e Para que el hormigon pueda entrar y ser vibrado facilmente, la separacion
minima entre cada dos barras de la misma cara debe ser igual 0 mayor que 2
cm del didametro de la mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido. No
obstante, en las esquinas de los soportes se podran colocar dos o tres barras en

contacto.
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Figura 2.8 Limitaciones en el Armado de soportes

4 BARRAS 6 BARRAS
. B .'..,"_'L_.p
a<35cm. o -=<iScm.
- g8 BARRAS
J——”V”JW T T a
L= »
_.*.
s e
_L a <5 cm 1Scm.<a <35cm.

10 BARRAS
=\
¥<35m_

12z BARRAS
+20y

Fuente: Hormigdn Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)
» Cuantias limites

La Norma Boliviana de Hormigon Armado recomienda para las armaduras
longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o compuesta, suponiendo

que estan colocadas en dos caras opuestas, A1 Y Az, las siguientes limitaciones:
Ay .fya = 0,05.N, Ay - fya = 0,05.N,
A1 .fya < 0,5.Ac . fea Az . fya < 0,5.A¢ . feq

Que, para el caso de compresion simple, con armadura total As, puede expresarse de la
siguiente forma:

As fya = 0,10. N, As fya < Ac-fea

Donde:
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Ac= El 4rea de la seccion bruta de hormigon
fyd= Resistencia de célculo del acero, en este caso de 5000 kg/cmz2.

A1 y A>=Armaduras longitudinales de las piezas sometidas a compresion simple o

compuesta.

Nd=Esfuerzo axial de calculo

fcd =Resistencia de calculo del hormigon.

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

» Armadura transversal

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

las veces pueden ser absorbidos por el hormigon.

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

planos de cercos o estribos debe ser:

Siendo la menor dimension del nicleo de hormigdn, limitada por el borde exterior de la
armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores

mayores de 30 cm.

Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras longitudinales comprimidas,

la separacion S entre planos de cercos o estribos debe ser:

S <15¢ S<b

Donde:

@= EIl diametro de la barra longitudinal més delgada
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En aquellas estructuras ubicadas en zonas de riesgo sismico o expuestas a la accion del
viento y, en general, cuando se trata de obras de especial responsabilidad, la separacion

S no debe ser superior a 12x@.

El diametro de los estribos no debe ser inferior a la cuarta parte del didmetro
correspondiente a la barra longitudinal mas gruesa, y en ningun caso sera menor de 6

mm.

Longitud de pandeo

Una estructura se llama intraslacional si sus nudos, bajo solicitaciones de calculo,
presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados desde

el punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional en caso contrario.

La longitud de pandeo Co de un soporte se define como la longitud del soporte
biarticulado equivalente al mismo a efectos de pandeo, y es igual a la distancia entre dos

puntos de momento nulo del mismo.

La longitud de pandeo de los soportes aislados se indica en el Tabla 2.13 en funcion de

la sustentacion de la pieza.
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Tabla 2.13 Longitud de pandeo de las piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud (. k

Un extremo libre y otro empotrado 2

Ambos extremos articulados 1

Biempotrada, con libre desplazamiento normal a la directriz 1
Articulacién fija en un extremo y empotrado en el otro 0.70
Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
Soportes elasticamente empotrados 0.70
Otros casos 0.90

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

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 nomogramas que se indica en esta parte, siendo para ello preciso decidir previamente

si el pértico puede considerarse intraslacional o debe considerarse traslacional.
Para poder determinar la longitud de pandeo se utiliza la siguiente ecuacion:

Longitud de pandeo l, = k .l (k se obtiene entrando con ¥)

> (%) de todos los pilares

> (%) de todas las vigas

v, = ; (igual para Wg)
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Figura 2.9 Nomogramas para determinar el Coeficiente de Pandeo
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Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigén Armado

Esbeltez Geométrica y Mecanica

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccidon constante a la relacion Ag= Lo/h
entre la longitud de pandeo y la dimensién 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 i,
de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que ic=V (I/A), siendo I y A
respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccidn, ambas referidas a la
seccién del hormigon.

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

Hormigon Armado son los que se mencionan a continuacion:
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e Para esbelteces mecénicas 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.

e Para esbelteces mecanicas 35 < A < 100 (geométricas 10 < do < 29), puede
aplicarse el método aproximado.

e 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.

e No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con

esbelteces mecanicas A > 200 (geométricas Lo > 58).

Columnas cortas de concreto reforzado

La determinacién de una columna corta o larga esta directamente ligada a la esbeltez de
la misma. Si la esbeltez mecéanica es menor que 35 (equivalentes en secciones
rectangulares, a esbelteces geométricas menores que 10) se trata de una columna corta,
despreciando los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna
comprobacion a pandeo. La carga que puede soportar esta regida por las dimensiones
de su seccidn trasversal y por la resistencia de los materiales con que esta construida. Se

considera que una columna corta es un miembro mas bien robusto con poca flexibilidad.

Columnas intermedias

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

por la norma CBH-87.

Meétodo de la excentricidad ficticia
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Este método aproximado es aplicable a los pilares de seccion y armaduras constantes,

cuya esbeltez mecanica no supere el valor de 100 (A < 100). Se distinguen dos (2) casos,

segun sean o no iguales las excentricidades iniciales en los extremos del pilar.

Excentricidad de primer orden.
Excentricidad inicial o de primer orden “e0”, no es menor que la excentricidad
accidental, siendo e, igual a M/N, donde “M” es el momento exterior aplicado

de primer orden, y “N” la carga axial actuante.

_ May
eox - N
da
e __A4dx
oy —
Nq

Excentricidad accidental.

Excentricidad accidental “es”, toma en cuenta los pequefios errores constructivos
y las inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal. Segun la norma
CBH-87 en el punto 8.3.2.3 se obtiene la siguiente ecuacion para este tipo de

excentricidad.

c
eo=ea=%220m

Siendo “c” la dimension lineal de la seccion paralela al plano de pandeo.

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden).

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

conduciendo a un resultado suficientemente aproximado.

% - 2
fyd C+2De°.lidﬂ_4

T3500 |c+10e, i

Efic =‘ 3

La referencia de esta ecuacion se encuentra en la seccion 8.3.5.2.1 de la Norma
Boliviana CBH-87.
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e Excentricidad Final.

Es la suma de todas las excentricidades:

e(x, Y)final = mayor(e,, eq) + €fic

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 en los casos

siguientes:

- En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria,
como las secciones en L de lados desiguales.

- Enaquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas
asimétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que,
siendo simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacion

que no esté en el plano de simetria.

Seccion rectangular con armadura simétrica

Se trata en este apartado el problema de flexién esviada de mayor importancia préactica,
que es el de la seccidn rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras
conocidas, donde la Unica incognita es la armadura total.

En la multitud de elementos resulta aconsejable el armado con barras del mismo
didmetro dispuestas simétricamente. Tal es el caso de pilares de edificacion, en los que,
bien en lamisma seccidn o a lo largo de la altura, actiian momentos flectores de diferente
signo, y en los que, en todo caso, el armado asimétrico exigiria un control de obra
especial para evitar errores en la colocacién de las armaduras. Ademas, siendo

importantes los esfuerzos normales, la armadura simétrica es razonablemente eficaz.

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion:
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2.7.4. Obras Complementarias

2.7.4.1. Escaleras
Los sistemas de escaleras son una parte imprescindible de una edificacion que presente
varios niveles. La funcion 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 inclinacion entre 20° y 40°, pues para pendientes

menores se suelen utilizar rampas.

Las huellas “h” miden entre 25 cm y 30 cm y las contrahuellas “C” entre 16 cm y 19

cm.

Las partes que puede tener una escalera son:
- Tramo: Sucesion ininterrumpida de escalones entre descansos.

- Descanso: Parte horizontal mas extensa que limita los tramos entre los niveles
de piso, de un ancho no menor a 3 huellas. Cada nivel de piso es descanso

principal.
- Huella: Parte horizontal del escaldn.
- Contrahuella;: Parte vertical del escalon.

- Baranda: Proteccioén de la escalera.

pag. 47



Figura 2.10 Partes componentes de una escalera

Desembarco

Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Fuente: Internet

Idealizacién de escaleras

Para el calculo de escaleras no existe una metodologia normada, es por eso que,
comunmente se las calcula como losas macizas, representadas por vigas en su mayor
longitud, variando de acuerdo a diferentes andlisis los tipos de apoyos longitudinales

que puedan tener.

- La figura 2.11.a representa una viga sometida a una carga vertical uniforme.
Se trata de un elemento isostatico que no genera reacciones horizontales y
donde el momento flector en cualquier punto, independientemente de la

geometria de la viga, es positivo.

En este caso se presenta un planteamiento muy comun de calculo. La losa esta
simplemente apoyada en las vigas del inicio y final, de manera que transmite
sus cargas a las mismas. La desventaja de este modelo, surge al no producirse
momentos negativos a lo largo del elemento, lo cual ocasiona que en muchos
casos se asuma un momento flector negativo igual a una porciéon del maximo
positivo 0 una armadura negativa igual a una porcién de la calculada para el

momento maximo positivo.

- La figura 2.11.b representa una viga de igual geometria a la anterior. Sin

embargo, se encuentra empotrada en sus extremos. Los momentos flectores
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maximos positivos resultan en consecuencia menores que los de la figura
2.11.a; sin embargo, se generan momentos de distinto signo.

Este planteamiento es basado en obtener un calculo de momentos negativos al
inicio y al final del elemento. Con este analisis se producen momentos
negativos y positivos, evitando asi asumir valores o porcentajes; pero tiene la
desventaja de que el momento flector positivo se ve reducido por las

condiciones de apoyo planteadas.

En las escaleras mas comunes se tiene una mezcla entre las condiciones de apoyo de
ambas figuras. La simplificacion mas frecuente a realizarse en los calculos consiste en
utilizar el dimensionamiento de armaduras para el momento flector positivo
correspondiente a la figura 2.11.a, tomando previsiones en el armado para cubrir los
momentos negativos correspondientes al funcionamiento estructural indicado en la
figura 2.11.b.

Figura 2.11 Condiciones de borde en tramos de escaleras

a. Viga isostatica (momento maximo  b. Viga hiperestatica (momento maximo
positivo) negativo)

RNy W e i e b ied

X

-

FUENTE: Disefio de escaleras Rongs Guisado

Cargas y solicitaciones
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Las escaleras son estructuras inclinadas y las cargas actlan verticalmente. La
determinacion de los momentos flectores y reacciones se puede realizar de las siguientes

dos maneras:

- En proyeccién horizontal. El momento méximo para esta forma de carga es:

L2
Mmaxy = u
8
- Inclinada. El momento maximo para esta forma de carga es:
L2
Mmax = qmé

Los resultados obtenidos empleando cualquiera de las dos formas de cargar al tramo de
la escalera son iguales. Se recomienda usar primero el de la proyeccion horizontal, dado
que se asimila al de una viga horizontal, pero sin olvidar que las reacciones resultaran

inclinadas en los apoyos.

Las cargas seran todas aquellas que estaran permanentes como: los escalones, el peso
propio de la losa, el peso de la carpeta de mortero empleado para el piso, el peso del
piso y el peso de las barandas sobre los escalones de la escalera.

Proceso de Célculo

p = huella
cp = contra huella
Si los apoyos son vigas o zapatas, el momento de disefio sera:
My pisefio=0 -M max
Donde:
a=0,8-1,0
» Caélculo del espesor de la losa de la escalera

Espesor de la losa:
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Donde:
t = Espesor de la losa (cm).

Ln = Longitud horizontal de la escalera (cm).

Para el calculo del espesor se toma un valor constructivo respecto del t promedio

calculado.

Angulo de inclinacion de la huella:
P

cos0=

Donde:
P = Longitud del paso (cm).

Cp = Longitud del contrapaso (cm).

Altura inicial:
b= t
° cosb
Altura media:
Cp t Op
b =ho 2 cosb 2
Donde:

t = Espesor de la losa de la escalera

hm = Altura media

» Calculo de la carga ultima

qu = Pp+Acab+Sc
Donde:
gu = Carga ultima que actla sobre la escalera
Pp = Peso propio
Acab = Acabados
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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®.

» Caélculo del canto atil

Donde:

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

® = Diametro del hierro

» Célculo de la armadura positiva

_ Mg
Ha™h £

Donde:
As = Area de armadura positiva

A=w.b .d.

fua
fyd

fc = Resistencia caracteristica del hormigén a los 28 dias (kg/cm?)

fy = Limite de fluencia del acero (kg/cm?)

» Disposicién de la armadura

_N"barras.n.ci)2 _b-2.r-¢

A _02.r0
s 4 N° barras-1

0,0015<p<p, 00133

p min

Donde:
S = Espaciamiento entre barras

Refuerzo de momento negativo

CALAVERA RUIZ, José.; Estructuras de Hormigén Armado. (22.ed.). Cap. 62 Escaleras. En 62.1.- Introduccién y calculo. P 673-678.
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Se debe idealizar una viga biempotrada a manera de determinar el momento méximo
negativo que solicita la escalera. Se debe calcular la armadura requerida para soportar

el momento flector maximo negativo.
Con pd se obtiene una cuantia mecéanica de w.
Determinacion de la armadura negativa (As).

El refuerzo negativo debe ser igual al mayor valor entre la armadura negativa calculada
para el momento maximo negativo o la armadura minima negativa (calculada con la

cuantia minima).

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

> Refuerzo transversal por temperatura

A
A,=0.0015.b .t S==2
Ay

Donde:
A = Area de armadura transversal

A® = Area de la barra de hierro

2.7.5. Fundaciones (Zapata Aislada)

Los elementos de cimentacion 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 integramente al terreno en que se apoya.

Dependiendo de las necesidades de la edificacién y de las caracteristicas del suelo,
pueden disefiarse diferentes tipos de fundaciones superficiales como ser: zapatas

aisladas, vigas y losa de fundacion. En este proyecto se disefiaran zapatas aisladas.

Efectos de cargas excéntricas
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Una zapata se considera cargada excentricamente si la columna soportada no es
concéntrica con el area de la zapata o si la columna transmite, en su union con la zapata

no solo una carga vertical sino también un momento flector.

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

general:

P 6.My 6.Mx
Tmax =T B g az a.pe - e

Dicha ecuacion obedece a la siguiente figura:

Figura 2.12 Casos de Excentricidad
Zapata aislada vista en planta sometida a cargas y momentos

N
M
I\I\x -
Hx
iy
’/H}'
. a////,/)\
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4 - 3
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al eje x 2 a
+ B l

+— bl —+
Fuente: internet.
Tanto la instruccion espafiola como el Eurocddigo de hormigdn distinguen entre

zapatas rigidas y zapatas flexibles.

- Se considera rigidas a las zapatas cuyo vuelo v, en ambas direcciones, no
supera 2h, siendo h el canto maximo. En ellas la distribucion de presiones sobre

el terreno puede suponerse plana; pero para su calculo como piezas de
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hormigédn, al igual que sucede en las ménsulas cortas, no puede aplicarse la
teoria general de flexion, vélida para piezas esbeltas (dimensionamiento en
base a los momentos flectores y esfuerzos cortantes), sino que es necesario
aplicar el método de las bielas y tirantes,

- 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; el suponer
una ley plana queda del lado de la inseguridad para la comprobacion de las
presiones, que serdn mayores en el centro de la zapata para carga centrada y
zapata muy flexible. El célculo de esta se hace por la teoria general de la

flexién, como si fuera una losa o una viga plana.

Figura 2.13 Zapatas rigidas y flexibles

1 }
1

|
RIGIDO V., < 2h RIGIDO Vg 2 |
FLEXBLE V. > 2 v, FLEXIBLE V5, >2h 1 Vex

Fuente: Hormigon Armado “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)

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
Paam =
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Donde:

A = Area necesaria en planta de la zapata = a - b.

cadm = 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

Jt=

Donde:

a'b

1

ot = Tension uniforme del terreno sobre la zapata.

N = Axil transmitido por el soporte.

Por razones econodmicas el canto debe ser el menor posible, evitando asi que las zapatas

necesiten armadura por cortante, reduciendo también el volumen de hormigon sin que

aumenten las armaduras longitudinales, que suelen estar controladas por las cuantias

geométricas minimas establecidas por las normas.

Por este motivo, se recomienda, en el caso de zapatas de espesor constante, no adoptar

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

a-b (ap+byp)

( ayby
4, = [

d={ q,=2@%

4+k

_ 2:(b=by)
T 4+k

L ds

1JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigdn Armado. (142.ed.). Cap. 23 Cimentaciones. En 23.3.- Pre dimensionamiento. P 507-508.

+

2'k-1 4
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k:4'fvd
Yr ® Ot

foa =050 \/foq

Donde:

d = Canto util.

a, b = Dimensiones en planta de la zapata.

a0, bo = Dimensiones en planta de la columna.

fvd = Resistencia convencional del hormigon a cortante.
fcd = Resistencia de céalculo del hormigon.

¢ = Coeficiente de seguridad de la solicitacion (y; = 1.6).

ot = Tension uniforme del terreno sobre la zapata.

c) Determinacion de las armaduras principales (Célculo a flexion)

La determinacion 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:
0,15.a 6 0,15. b,

de la cara interior de los paramentos, como se muestra en la figura.

Figura 2.14 Calculo a flexion de una zapata flexible
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Fuente: Hormigén Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)
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Las normas exigen que la seccion total de armadura, en una direccién, no sea inferior

al 20% de la correspondiente en la otra direccion.

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

€es:

Yr*N sa—a 2
Mgy = Za( . +0.15 - ao)

Donde:

a = Lado mayor de la zapata.
ao = 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 calculo.

Momento reducido de calculo:

— A4ad
‘Ll b . dZ . fcd
Cuantia mecanica:
w=pul+uw

Capacidad mecénica del acero:
Us=As-fyg=w-b-d"fq

As=w.b.d fc—d

.f}d
Armadura minima:
ASmin =:ann,'b d

La cuantia minima exigida por la norma para el acero a ser utilizado es: p > 0.0015

para acero 5000kg/cm?,
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Comprobacion a cortante y punzonamiento
Se debe realizar comprobaciones a esfuerzo cortante, a punzonamiento y de adherencia.
Como resistencia convencional del hormigon a cortante se adopta el valor:

fva =0.5- (fcd)1/2 (kg/cmz)

Figura 2.15 Comprobaciones a cortante y punzonamiento

| ’ - a) b)

L EW | a R

‘3
: d 0 ‘\KT i o
e, JIOURIIRL .
]

o o r~ao =

2 3 3

Fuente: Hormigén Armado de “Jiménez Montoya” (14°. Ed.)

- En Zapatas rigidas (v < 2h, en ambas direcciones)

Cuando el vuelo sea, v < 1,5.b, la comprobacién se efectlia a punzonamiento por
secciones independientes. Asi, la seccion de referencia 2 - 2 se sitla a una distancia d/2
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:

Yr-N (b.b, +d).(a—a,—d)
a.b’ 4

<2.foq. (by+d).d,

Cuando el vuelo seav > 1,5.b (zapatas estrechas), la comprobacidn se efectla a cortante
en la seccion de referencia 3-3, separada a una distancia d del paramento del soporte, de

ancho b y canto d3. Debe ser:
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.N sa —
e

= d) < da. foa

- En Zapatas flexibles (v > 2h, en alguna direccién principal)

En las zapatas flexibles es necesario efectuar una doble comprobacion: a esfuerzo
cortante y a punzonamiento. La comprobacién a cortante es idéntica a la indicada para
las zapatas rigidas en el apartado anterior.

Esta comprobacion debe efectuarse en la seccion 3-3 cuando sea a - a, > b - bo; en caso
contrario, se comprobara en la seccion ortogonal.

La comprobacién a punzonamiento se efectdia, como en las placas, en la seccion critica
Ac formada por las cuatro secciones verticales separadas d/2 de los paramentos del
soporte, es decir, en la seccién Ac = 2 (ap + d + b+ d).d>.

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

7 (a.b—(ao+d)(bo+d)) <A;.2f,4

Debe llamar la atencion la seguridad de esta ltima comprobacién en el caso de soportes
muy alargados (a >2bo). ElI Cddigo ACI-318 adopta para la resistencia a

punzonamiento, en este caso, el valor:

2bo
fyd = 0,5 (1 + E) -w/fcd
Evidentemente, es menor que el correspondiente a la Instruccién espafiola®.

fyd = 2fcd=\/ﬂ

En donde n es el nimero de barras de diametro ¢, y k una constante con el valor k=0,95

para las zapatas rigidas, y k = 2,00 para las flexibles?.

LIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigdn Armado. (14%ed.). Cap. 23 Cimentaciones. En 23.3.- Dimensionamiento zapatas flexibles. P
509

2JIMENEZ MONTOYA, Pedro.; Hormigén Armado. (14%.ed.). Cap. 23 Cimentaciones. En 23.3.- Comprobacién adherencia. P 513
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2.8. Estrategia para la ejecucion del proyecto

2.8.1. Especificaciones técnicas
Son aquellas que definen la calidad de la obra que se desea ejecutar, en terminos de

calidad y cantidad de los trabajos en general.

En el caso de la realizacion de estudio o construccion de obras, éstas forman parte
integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos, ya que sirven para
definir la calidad del producto, la cual no se puede apreciar de manera visual en los
planos. De modo que, se debe redactar una descripcién de lo que se necesita producir y
gue vaya acompafado con los requerimientos, evitando asi interpretaciones

equivocadas.

Si para una misma obra se prevén distintos tipos de un mismo material, se detallaran,

separadamente, cada uno de ellos, indicandose las zonas en que habra de emplearlos.

2.8.2. COmputos métricos

En todo proyecto se deberd incluir un detallado y completo codmputo métrico, y/o
mediciones, tanto de las cantidades de hormigon y acero a utilizarse en la construccién
de la estructura como de las excavaciones y rellenos, y demas elementos auxiliares
requeridos. Por otra parte, deberan especificarse también las caracteristicas
correspondientes a dichos materiales, necesarios para poder efectuar su correcta

valoracion al confeccionar el presupuesto de la obra.

2.8.3. Analisis de Precios unitarios

Precio unitario es el importe de la remuneracion o pago total que debe cubrirse por
unidad de concepto terminado y ejecutado conforme al proyecto, especificaciones de
construccién y normas de calidad. La integracion de este requiere del conocimiento

técnico de la obra y del marco normativo vigente.
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El precio unitario se integra con los costos directos correspondientes al concepto de
trabajo (mano de obra, materiales, maquinaria o equipo de construccion), los costos
indirectos (administracién de oficinas centrales y oficinas de campo), el costo por
financiamiento, el cargo por la utilidad del contratista y los cargos adicionales
(impuestos). La enumeracion de los costos y cargos mencionados para el analisis,
célculo e integracion de estos, tiene por objeto cubrir en la forma més amplia posible

los recursos necesarios para realizar cada concepto de trabajo.

2.8.4. Presupuesto general de la obra
Se basa en la prevision del total de los costos involucrados en laobra de

construccidn incrementados con el margen de beneficio que se tenga previsto.

Las mediciones y el presupuesto de obra tienen como finalidad dar una idea aproximada
y lo mas real posible del importe de la ejecucién del proyecto.

2.8.5. Cronograma de ejecucion de la obra

El cronograma de ejecucion de obra es una representacion grafica y ordenada con tal
detalle para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleven
a cabo en un tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del

tiempo.

Las técnicas comunmente usadas en la programacion de una obra son:
- Diagrama de barras o diagrama de Gantt.
- Curvas de produccion acumulada.
- Método de la ruta critica (Critical Path Method, CPM).
- Red de procedencias.
- PERT (Program Evaluation Review Technique).

- Diagrama de tiempo y espacio.
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CAPITULO Il
3. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1. Andlisis del Levantamiento Topografico

El terreno cuenta con una superficie Gtil de 330 m?, de la cual la edificacion solo
ocupara 212,75 m? (como se muestra en la Figura 3.1). Topograficamente el area de
emplazamiento cuenta con desniveles considerables(3,15m), es por ello que el
levantamiento topografico es necesario para el correcto asignamiento de los niveles
finales del proyecto, en la figura 3.2 se aprecia que en el disefio arquitecténico ya se
considero los desniveles del terreno y se los aprovecho para crear un sétano como area

de estacionamientos.

El detalle del levantamiento topografico del terreno, con sus respectivos planos de

curvas de nivel se encuentran en ANEXO 9.

Figura 3.1 Emplazamiento del proyecto y vista en planta del semisotano.

¢ ==LOTE N® 14
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Fuente: Planos de arquitectura
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Figura 3.2 Fachada frontal y corte B-B
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FACHADA FRONTAL CORTE B-B

Fuente: Planos de arquitectura

3.2. Analisis del Estudio de Suelos

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realizé el ensayo de SPT
(Ensayo de Penetracion Estandar).

El estudio se llevo a cabo en el lugar de emplazamiento del proyecto, en el cual se
excavo dos pozos en lugares estratégicos del terreno (Figura 3.3) con dimensiones de
1.10 x 1.10 m y a profundidades de 2,90 m y 3,00 m.(estas profundidades son medidas

desde el nivel de terreno natural sin cortes)

Figura 3.3 Puntos en los que se realizo el estudio de suelos
B e | °

o Profundidad 2,90 m

POZO 1

15.00

LOTEN® 16
15.00

CALLE N°3

/////

POZ0O 2

Profundidad 3,00 m

Fuente: Elaboracién Propia

El estudio fue ejecutado por la empresa Consultora EOLO S.R.L. (ver ANEXO 2),

dando como resultado los datos que se presentan a continuacion:
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Tabla 3.1 Caracteristicas del Suelo
N° Pozo | Profundidad (m) Tipo de Suelo

1 0,00 - 2,90 CL=Arcilla inorgéanica de baja
plasticidad, arcilla ligera.

2 0,00 — 3,00 CL=Arcilla inorgéanica de baja
plasticidad, arcilla ligera arenosa.

El contenido de humedad del terreno se muestra en la tabla 3.2.; no se encontré nivel
freatico en el ensayo realizado.

Tabla 3.2 Contenido de Humedad natural del terreno

N° Pozo | Profundidad (m) | Grado de Humedad Promedio

1 2,90 23,63 %

2 3,00 22,31%

Para mejor comprension del estudio de suelos en la figura 3.4. se presenta la vista de la
edificacion con los niveles reales a los que se realiz6 los ensayos con el SPT. (Las

lineas rojas representan el nivel de acera)

Figura 3.4 Niveles del edificio y los pozos del estudio de suelos

Fuente: Elaboracion Propia
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De la realizacion de los ensayos de SPT, se obtuvieron los siguientes resultados:

Tabla 3.3 Capacidad Portante de los pozos estudiados

N° Ensayo | Profundidad Cota de N° de Capacidad Portante
(m) ensayo(m) Golpes (kg/cm?)
1 2,90 -1.60 11 1,3
2 3,00 -3.36 23 2,4

Se fundara la estructura en la cota -1,60m (que es la cota correspondiente al estudio de
suelo del pozo 1) con un esfuerzo admisible de 1,3 kg/cmz2.
Las planillas del estudio de suelos se encuentran detalladas en el anexo A.2 (Estudio de

Suelos).

Validacion del estudio de suelos

Capacidad de carga con el método de Terzaghi

Para lograr respaldar el resultado obtenido en campo es que se demuestra el calculo de
la carga admisible por el método tedrico de Terzaghi.

Los datos obtenidos del estudio de suelo realizado en campo son:
Peso especifico (y) = 17,5 KN/m3 = 1750kg/m3

Angulo de friccion ¢’ = 0°

Profundidad de la cimentacion Dy = 1,6 m

Cohesion (c’) = 48,4 KN/m?== 0,493 Kg/cm?

La literatura técnica contiene muchas correlaciones entre el numero estdndar de
penetracion y la resistencia al corte no drenado de la arcilla, Cu. Sobre la base de los
resultados de las pruebas triaxiales no drenados realizadas en arcillas insensitivas, Strod

(1975) sugirio que:

Cu=K . Ngo
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El valor de K es aproximadamente de 4,4 KN/m? “Fundamentos de ingenieria y

Cu= 4,4 KN/m? . 11= 48,4 KN/m?

geotecnia,Braja M.Das, pag 296

q=v-Df

q=175 Kl\’/m3 .1,6m = 28 KN/m2

Tabla 3.4. Factores de capacidad de carga de terzaghi

re N; N, N; & N; N; Ny
0 5.70 1.00 0.00 26 15.53 6.05 2.59
I 5.90 1.07 0.005 27 16.30 6.54 2.88
2 6.10 114 0.02 28 17.13 7.07 3.29
3 6.30 1.22 0.04 29 18.03 7.66 3.76
4 6.51 1.30 0.055 30 18.99 8.31 4.39
5 6.74 1.39 0.074 31 20.03 9.03 4.83
6 6.97 1.49 0.10 32 21.16 9.82 5.51
7 7.22 1.59 0.128 33 2239 10.69 6.32
8 7.47 1.70 0.16 34 2372 11.67 7.22
9 7.74 1.82 0.20 35 25.18 12.75 8.35
10 8.02 1.94 0.24 36 2677 13.97 9.41
11 8.32 2.08 0.30 37 28.51 15.32 10.90
12 8.63 2.22 0.35 38 30.43 16.85 12.75
13 8.96 2.38 0.42 39 3253 18.56 14.71
14 9.31 2.55 0.48 40 34.87 20.50 17.22
15 9.67 2.73 0.57 41 37.45 2270 19.75
16 10.06 2.92 0.67 42 40.33 25.21 2250
17 10.47 3.13 0.76 43 43.54 28.06 26.25
18 10.90 3.36 0.88 44 47.13 31.34 30.40
19 11.36 361 1.03 45 5117 35.11 36.00
20 11.85 3.88 112 46 55.73 39.48 41.70
21 12.37 4.17 1.35 47 6091 44.45 49.30
22 12,92 448 1.55 48 66.80 50.46 59.25
23 13.51 482 1.74 49 7355 5741 71.45
24 14.14 5.20 1.97 50 8131 65.60 85.75
25 14.80 5.60 2.25

FUENTE: Fundamentos de ingenieria de cimentaciones, Braja M. Das

Capacidad de carga Gltima para zapatas cuadradas

Capacidad de carga Gltima neta

Gy = 0,867¢'N,s + qNyr + 0,4yBN,,/

Q),:Oo
N, =57
qu =1
N, =0

q. = 0,867. 48,4.5,7+28.5,7+0,4.3,5.17,5.0

Aneta(u) = 398,79 KN/mZ — 28 KN/mZ

q, = 398,79 KlV/m2

Qnetauw) = qQu — 4
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Aneta(u) = 370,79 KN/mZ

Capacidad de carga permisible por unidad de &rea de suelo con un factor de seguridad
(Fs=3)

Qneta(u)
Qneta(adm) = T

370,79 KN / m?
Qneta(adm) = 3

K
Qneta(adm) = 123,6 KN/mz = 1,26 g/CmZ

De esta verificacion tedrica, se corrobora que la capacidad portante de 1,30 kg/cm?
obtenido del ensayo SPT dan resultados aceptables, ya que el porcentaje de variacion es
de 3, 17%.

3.3. Analisis del Disefio Arquitectdnico

El disefio arquitecténico fue elaborado por un arquitecto especialista en el &rea, y este
fue aprobado por el colegio de arquitectos como exige el municipio de la Ciudad de
Tarija, consiste en una edificacion de 5 niveles, en general todos los ambientes son

amplios, de luces considerables de acuerdo a sus finalidades (ver Anexo 10-planos).
A continuacion, se detallara de qué consta cada nivel:

> Subsuelo: Area destinada para el estacionamiento de los vehiculos de las
personas que habitan en el edificio.

» Planta baja: sala, bar, estudio, bafio.

» Primer piso y segundo piso: dormitorio principal, dormitorio, 2 bafios, estudio,
cocina, vestidor, cocina y sala.

» Terraza: 2 dormitorios, bafio, bar y quincho

3.4. Modelo Estructural
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Una vez obtenida la topografia, el estudio de suelo y planos arquitectonicos, se procedid

a realizar el modelo estructural de la edificacion.

3.4.1. Estructura de la edificacion

La estructura de sustentacion de la edificacion estd constituida por sistema de losas

planas apoyadas en columnas; el cual fue disefiado con:

e Columnas: Compuestas por secciones cuadradas.

e Vigas: vigas planas de borde(zunchos) compuestas de secciones cuadradas y

rectangulares.

e Entrepisosy cubierta: Constituidos por losa reticular con abacos en apoyos con

columnas.

e Muros: Muro de sétano.
3.4.2. Fundaciones

Se disefiaron zapatas aisladas recibiendo las cargas de las columnas y zapatas corridas
que reciben la carga de los muros de hormigon armado. Las cargas provenientes de la
estructura son moderadas debido a la magnitud de la obra, como asi también del tipo de

suelo de fundacioén.
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Figura 3.5 Modelo estructural

4.4m o Losa de cubierta
-l

T =raas 1T Losa del tercer piso
2.9m . N B -

-+ == !-__ = - Losa del segundo piso
1

1 Losa del primer piso
2.9m l _I_._ L Losa de la planta baja
3.1m Muro de sétano
1.6m Nivel de piso terminado del s6tano

»
7 Zapatas aisladas

Nivel de piso terminado del s6tano

Fuente: CYPECAD 2018

3.5. Normas Consideradas

Para el disefio de los elementos estructurales se empled el método de los estados limites
altimos, y el Cdédigo Boliviano del Hormigén Armado CBH-87, por tanto, ademas de
los materiales utilizados, se deben definir los coeficientes de minoracion de resistencias
y de mayoracion de cargas, ya especificados en el capitulo 2.
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3.6. Analisis y Disefio estructural
3.6.1. Materiales

Los materiales usados en el disefio de los diferentes elementos estructurales
corresponden a materiales comercializados actualmente en nuestro medio, y que se
enmarcan dentro de las especificaciones y limitaciones de las normativas ya

mencionadas.
Hormigdn

Para los elementos de hormigdn armado se usara hormigon con la resistencia
caracteristica a compresion a los 28 dias de f« = 250 kg/cm?, Control Normal y Factor

de Minoracion de 1,50.
Ademas, presentard las siguientes caracteristicas:

- Peso especifico del hormigén 2500 kg/m?®
- Mobdulo de elasticidad 333000 kg/cm?
- Mddulo de Poisson 0,2

Acero de Refuerzo

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

acero A-500 con las siguientes caracteristicas:

- Limite de Fluencia f, = 5000 kg/cm?

- Factor de minoracion 1,15.

- Peso especifico 4400 kg/m®

- Mobdulo de elasticidad 2000000 kg/cm?

3.6.2. Pre dimensionamiento de los elementos estructurales

Pre dimensionamiento de Columnas
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Al usar losas reticulares en el proyecto, la normativa recomienda, las dimensiones
minimas de las columnas 30 x 30 cm; de acuerdo a las solicitaciones se analizara el

aumento a estas dimensiones.
Pre dimensionamiento de Vigas

En caso de usar vigas descolgadas (canto mayor al de la losa) se recomienda utilizar:

En nuestro proyecto las vigas tendran el mismo canto de la losa reticular y seran
distribuidas en su contorno(zunchos), el criterio de dimensionamiento serd: emplear

vigas planas con base igual o mayor a 25cm, seguin recomendacion de la normativa

b = 25cm
3.6.3. Cargas consideradas en el disefio

Las cargas consideradas en el disefio de la estructura, tanto permanentes como
sobrecargas de uso, se desarrollan en el ANEXO 3. A continuacion se presenta una tabla

resumen de las cargas consideradas en el disefio.

Tabla 3.5 Cargas Consideradas en la Estructura de Hormigén Armado

Cargas Consideradas

Peso Propio HPA? 2500 Kg/m®
Sobrepiso y Acabados 80 Kg/m?
Cargas Muro de Ladrillo Exterior (=18 cm)H=2,9,m 600 Kg/m
Permanentes Muro de Ladrillo Interior (e=12 cm)H=2,9,m 380 Kg/m
Muro de vidrio templado 50,7 Kg/m
Barando metalico 20 Kg/m
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Salas, bafios, dormitorios, cocinas, quincho 200 Kg/m?
estudios 300 Kg/m?
Sobrecargas de Uso | Escaleras y accesos en viviendas 300 Kg/m?
Terraza con acceso 200 Kg/m?
Barandado 200 Kg/m
Granizo 225 Kg/m?
Viento 86,4km/hora

3.6.4. Juntas de dilatacién

Se denominan juntas de dilatacion a los cortes que se dan a una estructura, con el objeto
de permitir los movimientos originados por las variaciones de temperatura, la retraccion
de fraguado, o los asientos de los apoyos. Excepto en el caso de los asientos,
normalmente, solo se tiene en cuenta los efectos de estos movimientos en direccion
horizontal. Su magnitud puede determinarse previamente, con exactitud, mediante

célculo.

En principio las juntas de dilatacion deben afectar a todos los elementos de la estructura,
incluidos los secundarios, tales como muros medianeros de fachada, por ejemplo, a no

ser que se trate de elementos rigurosamente estables.

Si por cualquier razon las juntas solo son parciales, es decir, no afectan a algunos
elementos secundarios, se deberan adoptar las precauciones necesarias para evitar que

las juntas se continten en dichos elementos, fisurandolos.

Las juntas de dilatacion deberan asegurar la estanqueidad y el aislamiento térmico y

acustico, de la misma manera que el resto de los elementos de la estructura.

En el caso de edificios corrientes, la separacion entre las juntas de dilatacion, en funcion

de las condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:
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- Enregiones secas o con gran variacion de temperatura (superior a 10°C), 25 m.
- En regiones himedas y de temperatura poco variable (variaciéon no mayor a
10°C), 50 m.

AL = «a.L.AT
Donde:

o = Coeficiente de dilacion térmica del hormigon
L = Longitud de célculo
AT = Variacién de temperatura

En caso del disefio estructural del Edificio multifamiliar Gutiérrez, se tiene una longitud
de aproximadamente 17,5 m de largo por 10 m de ancho; por lo tanto, no se debera

disponer de una junta de dilatacion.

3.7. Disefio y Verificacion de los Elementos Estructurales

3.7.1. Losa Reticular

Esta losa, se disefiara a partir de las solicitaciones que el programa facilite, esta losa es
correspondiente al nivel de planta baja. La dimensién de la losa reticular es de 6,20m x
5,30m. y se encuentra entre las columnas C6, C7, C11y C12,
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Figura 3.6 Losa reticular a verificar

Losa de cubierta
Losa del tercer piso
Losa del segundo piso

=] Losa del primer piso
Losa de la planta baja

Muro de sétano

Nivel de piso terminado del sétano

Zapatas aisladas

okl 0.2 o 2% o 0% ol wm oS
0 imi im} Sann imi 1
oY o o
3 ol = £ oy [
1 || 2
| £
= o
b =y 28 a]
cop o
& &4 :
il |
ol i) I I
e - 1
& 8

Fuente: CYPECAD 2018
Dimensionamiento de la Losa Reticular

L_lx+ly_6,2+5,3

> > =5,75m
- Altura de la Losa reticular:
Segln CBH-87: hug 2 = = 22 = 0,205m
De acuerdo a Florentino Regalado: i < hg < zio

5,75 5,75

W S hLR S W g 0,24m S hLR S 0;29m

Se asume una altura de: h;p =0,25m

- Separacion entre nervios:
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Segin CBH-87: Separacion maxima entre nervios es de 1m.

De acuerdo a Florentino Regalado: La separacion de nervios no debe exceder 1m, ya

que el andlisis de célculo se realiza para 1 metro.
Se asume: e=0,50m

- Espesor de la Losa de compresion:

CBH-87: e">3cmé lL—(; = 4(160"1 = 4cm
Florentino Regalado: 3cm <e” < 10cm
Se adoptara un espesor de: e =5cm
- Base de Nervio:
Segln CBH-87: b=7cm 6 ~=2T=625cm

De acuerdo a Florentino Regalado: b >7cm 6 b>0,28.h=7cm
Se adopta una base de nervio de: b=10cm

- Recubrimiento mecéanico:

Qbase

Tm = Tmin + Opase + 2

cm
Tm =2cm+ 1lem + 5 =3,50cm

Datos Geométricos Losa:
Espesor de la losa = 25 cm
Losa de compresion =5 cm

Ancho de nervio =10 cm
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Altura del nervio = 20 cm
Canto Util=21,5¢cm
Separacion libre entre nervio (h")=40 cm

Caracteristicas de los materiales:

Peso especifico del hormigdn armado = 2500 kg/m?®
Resistencia caracteristica del hormigén a compresion: fck =250 kg/cm?
Limite elastico caracteristico del acero: fyk =5000 kg/cm?

Coeficiente de seguridad del limite eléstico del acero ys =1,15

Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigoén yc =1,50

Figura 3.7 Dimensiones de la Losa reticular empleada en el disefio

20cm

= 10cm

Fuente: Elaboracién Propia

40cm

10cm =
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Disefio de la armadura a flexién

Para determinar los momentos, cortantes y deformaciones de la losa, se utilizara los

resultados obtenidos del programa Cypecad 2018.

Ancho eficaz de la cabeza:

hy  5cm 02 L  615cm 61 2L 2.615cm 308
— p— ) ; — i —— ) ; —_— —_— y
h  25cm by, 10cm b—b, 50cm— 10cm
Con los valores de las relaciones anteriores se entra a la siguiente tabla:
Tabla 3.6 Viga T multiples continua
e “w
Tabla de valores de b_b,
Valores de Valores de 21/
h, s Valores de b-b,
b
h w 0 1 2 3 4 6 8 10 > 10
Cabeza de
compresion sin — 0 0,19 0,38 0,57 0,71 0,88 0,96 0,99 i
rigidez a flexion
10 (0] 0,19 0,38 0,57 0,72 0,89 0,96 1 1
50 (0] 0,19 0.39 0.58 0,73 0,89 0,96 1 i
0,1 100 o} 0,21 0,42 0,6 0,75 0,89 0,96 1 i
150 (0] 0,24 0,45 0,62 0,75 0,9 0,96 i3 1
200 o] 0,27 0,48 0,64 0,77 0,9 0,96 1 1
10 (o] 0,19 0,39 0,58 0,72 0,89 0,97 i : |
50 0 0,23 0,44 0,62 0,74 0,9 0,97 1 1
0,15 100 (0] 0,31 0,53 0,68 0,78 0,91 0,97 1 1
150 o] 0,37 0,61 0,74 0,83 0,92 0,97 1 i |
200 (0] 0,41 0,66 0.8 0,87 0,93 0,98 1 1
10 0 0.21 0.42 0,61 0,74 0,9 0,97 1 il
50 0 0,3 0,54 0,71 0,82 0,92 0,97 1 1
0,2 100 (0] 0,41 0,66 0,8 0,87 0,94 0,98 1 1
150 0o 0,44 0,71 0,86 0,91 0,96 0,98 g 1
200 o} 0,45 0,74 0,89 0,93 0,97 0,99 1 1
10 0 0,28 0,5 0,65 0,77 0,91 0,97 1 q
50 o] 0,42 0,69 0,83 0,88 0,938 0,97 1 1
0,3 100 0 0,45 0,74 0,9 0,94 0,96 0,98 1 ]
150 0 0,46 0,76 0,92 0,95 0,97 0,99 1 1
200 0 0,47 0,77 0,92 0,96 0,98 0,99 1 i

Fuente: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87
n=1
b,=n.(b-—by,)+b,=1.(50—10)+10=50cm
Se adoptaun —» b, =50 cm
Momento positivo resistente de la losa
My =085"fq-be-hs (d—05"hy)
M, =0,85.166,67.50.5.(21,5—-0,5.5) = 672930 Kg.cm
M, = 6729,30 Kg.m
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Momento de disefio
Mxq4, = 2480 kg.m/m
Mygq+ = 2990 kg.m/m
Cada nervio recibe un ancho de 50cm:
Mxq4, = 1240 kg.m
Mygy = 1495 kg.m
Verificacion:
Mg £ M,
Como My < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula

como seccion rectangular.

Dimensionamiento del nervio a flexion

Armadura inferior en direccion “X”

4—( ’—70,9515‘(
h:i, ‘4._"; . = a "A AEL Ayt :l c T

+ 7

o
J;
4D

S .

— Mgy = 124000 Kg. cm/nervio

=d|1- |1 M
y= 0,425 b, - d2 - f.q

=215[1- |1 124000 =083
y=2b 0425-50-215%2-16667| >

y =0,83cm
El eje neutro esta ubicado dentro de la losa de compresion, el analisis es el mismo que

una viga de seccion rectangular.
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Del equilibrio de fuerzas horizontales del diagrama de esfuerzos tenemos:

fea _ 0,85-50- 0,83 - 2267
foa " 4347,83

A = 0,85.b,.y.
As = 1,35 cm? /nervio
De tabla wg ,;n = 0,0028 — Cuantia geométrica minima
Ag min = Wsmin * bw *d = 0,0028.10.21,5 = 0,6 cm? /nervio

As } > “lamayor” = A = 1,35 cm?/nervio

As min
Obtencidn del numero de fierros para un nervio
Se usaran 2@ 10 mm
As @10mm =2 - 0,785 = 1,57 cm?
As = 1,57 cm?
1,57 cm? > 1,35 cm?
Eleccion = 2 @10 mm (para cada nervio)
CYPECAD =2 ®10 mm (para cada nervio)
De igual manera se realiza para los demas momentos calculados:
Myxs = 1240 kg.m /nervio — Ag = 1,35cm?/nervio
Mgy = 580 kg.m /nervio — A; = 0,61cm?/nervio
May+ = 1495 kg.m/nervio - A = 1,61 cm?/nervio
Mgay- = 525 kg.m /nervio -  Ag = 0,60 cm?/nervio

Resumen de resultados para los momentos maximos obtenidos

Tabla 3.7 Resultados de la Armadura de la Losa Reticular

Manual CYPECAD Diferencia
Momentos 0
As (cm2/m) ® Adoptado As (cm2/m) ® Adoptado (%0)
Mdx+ 1,35 2 ® 10mm c/Nervio 1,385 2 ® 10mm c/Nervio 2,59
Mdx- 0,61 1 ® 10mm c/Nervio 0,63 1 ® 10mm c/Nervio 3,28
Mdy+ 1,61 2 ® 12mm c/Nervio 1,76 2 ® 12mm c/Nervio 9,31
Mdy- 0,60 1 ® 10mm c/Nervio 0,65 1 ® 10mm c/Nervio 8,33

Fuente: Elaboracion Propia
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En la siguiente figura se muetra la armadura que nececita la losa para resistir los

momentos.
Figura 3.8 Detalle de la armadura de flexion
Arm. Inferior en direccién X Arm. Inferior en direccién Y
1 ! Sl v e
22)?0L= 70 [
1 |
22)?0L= 70 —— |
19 ; — :|
. 2@?0 L=670 — cB [ c7
CH | Cc7 (35x35) w o [[e|lae|le]||le e (3525
(35x35) EGTDL: 70 [ o (e ||e||o||o||o)|s
! 257012670 = N R A A
1 z : Lk
mjotm =5 SN ENERENEE
1 T
26101670 =
1 I
1 2@?0L=70 = A e
1 610670 = S
EZ?DLZTD 5 gggggg
1 i GIIGIIGR R R
2010 L=670 @
1
20121=815 3
1 p i
= 20121=815
C11‘_] 2016 LE750 C‘12D C11 312|:|
o) T Gos30) 120x20) o0}
kT Acia 1 L7EA
Arm. Superior en direccién X Arm. Superior en direccién Y
M S
Jor16L=240 || odi21l-azd =i R RIE IR
31 == S 2 o] | || || [0 [0 [N [ ulf u
2016 L=240 2912 1=425 I T e e = R s T R
3 2016 =385 I A S TS TSNS TS| = = I
2016 L=240 L. a8 SIS 8 § 8
o] Ll
L2016 =240 385 H
o8 < o H A
N 20116 1=240 . ei6 1 =385 N e
1210 L=P60 » 2012 L=h90
19 ‘
1210 L=P60 N 1210 L=400
’
1210 L=P60 n 1210 L=400
19
141210 L=2s0 n 1210 L=400
1210 L=p60 - 1210 L2400
19 i
o 1210 L=p60 o mhol_uwo [
216 L=230 .
19 ol | wl| el v w w
2016 L=230 _ S S L P AR - - O
hl , ( i I e O
L 20116 =250 i 13 = ol o H
y B R IEIEIEIER IR R R A
C1‘? 2016 L=230 c12 0x30) & 8|l al-alalal sl atlall = @
(3053 ‘ 1 =l = =[] =

Fuente: Elaboracion propia
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Dimensionamiento del nervio a esfuerzo cortante

En direccion “X” (longitudinal)

Figura 3.9 diagrama de cortante de los nervios en direccion X

V4 = 3430 Kg/m
Vq = 1715 Kg/nervio

f,qa = 0,5 /f.q = 6,45 kg/cm?
Vo, = f,q-bw-d = 6,45.10.21,5 = 1386,75 kg
Vd < ch

1715 kg < 1386,75 kg no cumple

“necesita armadura de cortante”

V,, = V; — V., = 328,25kg
Vg, -t

Ag=— Y
570,90 d - fyqy

= 0,4 cm?/m

Armadura transversal para una pierna Ast = 0,2 cm?/m
Armadura minima para cortante:

fcd

Asmm=0,02-bw-s-fdt
ya,
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166,67
Agmin = 0,02.10.100.~—

Armadura transversal para una pierna Ast = 0,192 cm?/m

= 0,383 cm2/m

Con un didmetro de ® = 6 mm Avrea de la barra 6 mm A = 0,283 cm?

NUmero de barras:

N°barras = Lcmz = 0,71 barras
0,283 cm? ’
Separacién de Estribos
Espaciamiento = 1(())O7c1m = 140,85 cm

Maéaxima separacion de estribos segin Norma CBH-87 haciendo cumplir el punto

8.2.3.3. de la norma se tiene:
s<30cm
s<3.bw=30cm
Se asume una separacion maxima de s = 30 cm.
Disposicion @ 6mm cada 30 cm

En direccion “Y”

Figura 3.10 Diagrama de cortante de los nervios en direccion Y
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V4 = 7530 Kg/m
V4 = 3765 Kg/nervio

foq = 0,5 /feq = 6,45 kg/cm?
Veu = fyq-bw+-d =6,45.10.21,5 = 1386,75 kg
Va < Ve
3765 kg < 1386,75 kg no Cumple

“necesita armadura de cortante”

Vg, =V, — V,, = 2378,25kg
Vg - t

Ag=— 2
570,90 d - fyq,

= 2,93 cm?/m

Armadura transversal para una pierna Ast = 1,46 cm?/m

Armadura minima para cortante:

Agrin = 0,02 b, - s - Jea
f&d;
166,67
Agmin = 0,02.10.100. = 0,383 cm2/m

4200
Armadura transversal para una pierna Ast = 0,192 cm?/m

Con un diametro de ® = 6 mm Area de la barra 6 mm A = 1,46 cm?

NuUmero de barras:

N°barras = M = 5,17 barras
0,283 cm? ’
Separacion de Estribos
Espaciamiento = 1(;01c7m =19,34cm

Méaxima separacion de estribos segin Norma CBH-87 haciendo cumplir el punto
8.2.3.3. de la norma se tiene:

s<30cm
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s<3.bw=30cm
Se asume una separacion méxima de s = 30 cm.

Disposicion @ 6mm cada 15 cm

Armadura de reparto por temperatura y retraccion de fraguado
La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigdn y a las variaciones térmicas, evitando fisuraciones y contribuyendo a la
rigidez del forjado en su plano.
Segun la norma CBH-87 en su tabla 8.1.7.3, la cuantia de refuerzo de retraccion y
temperatura deben ser al menos igual a 0,0015 para aceros de grado 500.

Asmin = Wsmin " bw - d

Ag = Wg min " by - d

A = 0,0015-100cm - 5cm = 0,75 cm?/m

A g6 = 0,283 cm? Aupe = 4.0,283 = 1,132 cm?
Por lo que se dispondra una malla de varillas de:

® 6mm cada 25 cm, en ambas direcciones.

Comprobacion de Flechas en forjados reticulares
De acuerdo a lo que refiere la Norma CBH-87 el valor de la flecha vertical en caso de

vigas o forjados que vayan a soportar muros o tabiques que han sido construidos con
, . . . 1
mortero de cemento, la flecha maxima admisible sera o0

Deflexion admisible:

l 6150mm
adm=T500 ~ 500
Deflexién méaxima real de la losa: 8,4 mm

A =12,3mm

DAgam=12,3mm > A,.,;= 8,4mm Cumple

Abacos
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De acuerdo a lo establecido en la Norma Boliviana CBH-87, se indica que la existencia
de abacos es opcional en las placas macizas y obligatorias en las aligeradas.
por este motivo se decidira segun el siguiente calculo:
M~,, > M,;;,, Necesita abaco
M~, < M};,, No necesita abaco
3
Xiim = 3 .d =8,06cm
YViim = 0,80 . x;;;, = 6,45 cm
y P
Mym = 0,85.0 . fcd .b .y . (d —%)

)

45
My = 0,85.0,9.166,67 .20.6,45. (21,5 — > )
M;;m = 300584,07 kg.cm = 3005,84 kg.m
M~ 4, =8780kg.m/m
M~ 4, = 3520 kg.m/m
M~ 4 > My, necesita abaco

M~ g4, > My, mecesita dbaco

Figura 3.11 Armado base de la losa reticular H=25 cm

armadura superior

2¢98mm .
¢ parrilla en ambas
direcciones ¢pmm
} 25cmx25cm
Scm i —— —_— -‘/_ =
- = O on. R R D RSy
20cm
e B r=2cm . -.'_'
r=2cm
= 10cm 40cm loem f\
armadura inferior estribos
2¢10mm $6mmc/30cm

Fuente: Elaboracion propia.
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3.7.2. Disefio de Viga de borde (zunchos)

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

disefo).
Verificacion de estados limites Ultimos

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

portico 4 y entre las columnas 1 y 2 seccién 25 x 25 cm. del nivel +8,90 m (segundo
piso).

Figura 3.12 Viga a ser disefiada, viga 2 del pértico 4

Losa de cubierta

Losa del tercer piso

Losa del segundo piso

Losa del primer piso

Losa de la planta baja

Muro de sétano

Nivel de piso terminado del sétano

el <
Zapatas aisladas

R

Fuente: Cypecad 2018.
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Figura 3.13 Envolvente de momentos en la viga.

3240kg.m -3900kg.m
Cl C2
040ke.m
Fuente: Elaboracion propia.

Datos:
Canto de la Viga h=25cm
Base de la Viga bw =25 cm
Longitud de la viga L= 585cm
Recubrimiento superior e inferior de la armadura r=2,5cm
Canto Util de la Seccion d =25 cm-2,5 cm-1,2cm/2-1,2cm-0,6cm = 20,1 cm
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 célculo del acero fya = 4347,83 kg/cm?
Cuantia minima Wmin = 0,0028

ve=1,5; vs=1,15; v¢=1,6

Verificacién de la armadura longitudinal positiva para la viga 2 entre C1y C2

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

B My B 94000 kg.cm
Md =4 "7d2. .y 25cm . (20,1cm)? . 166,67 kg/cm?

= 0,056
Entonces: plim = 0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero f, = 5000 Kg/cm?
Como:

ud< plim no se necesita armadura a compresion
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0,056 < 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: ud = 0,056 se obtiene una cuantia mecanica de ms =0,059
Determinacion de la armadura: As

4 = oo bw.d. 20— 0,059 25 cm . 20.1 em L0807 kg/em?
s =ws.bw.d.=— = 0,059.25cm.20, Cm'4347,83kg/cm2

yd

As= 1,14 cm?
Determinacion 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
A min = Wmin - by .d = 0,0028 .25cm . 20,1cm = 1,407 cm?

Como: As min > As
Entonces el area de calculo requerida sera:

As req= 1,407 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara los siguientes didmetros: ® =12 mm
con un area de Ase12 = 1,131 cm?, entonces el niimero de barras a usar seran:

N°de barras = 2912
Asp12 = 2.1,131 cm? = 2,262 cm?

Con un érea total de calculo de:

As real = 2,262 cm?

Se utilizara: 212 mm
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Verificacion de la armadura negativa para la viga en el lado izquierdo apoyado
sobre C1

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

_ My _ 324000 kg.cm
" by, .d?.f.,q4 25cm.(20,1cm)?.166,67 kg/cm?

Entonces: plim = 0,319 valor obtenido en funcién al tipo de acero f, = 5000 Kg/cm?

g = 0,192

Como:
ud< plim no se necesita armadura a compresion
0,192 < 0,319
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecénica: De la tabla universal de calculo a flexion simple
0 compuesta se obtiene “ws”.

Con: pd = 0,192 se obtiene una cuantia mecénica de ws =0,217

Determinacién de la armadura: As

A. = w..b dde—0217 25 cm . 20,1 166,67 kg/cm’
s = Wg.bw. .fyd_ , .25 cm . 20, Cm'4347,83kg/cm2

As=4,18 cm?

Determinacién 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 = 0,0028.25¢m .20,1 cm = 1,407 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo requerida sera:
As reg= 4,18 cm?
Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 12 mm
con un area de As 12 = 1,131 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
N°de barras = 4912
A; = 4.1,131 = 4,524 cm?
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Con un area total de calculo de:
As real — 4,524 sz
Se utilizara: 4 ®12

Verificacion de laarmadura negativa para la viga en el lado derecho apoyado sobre
C2

Determinacion del momento reducido de calculo: pd

B My B 390000 kg.cm
Md = "4z, £y 25cm. (20,1cm)? . 166,67 kg/cm?

Entonces: ulim = 0,319 valor obtenido en funcion al tipo de acero f, = 5000 Kg/cm?

= 0,232

Como:
ud< plim no se necesita armadura a compresion
0,232< 0,319
Calculo de la armadura en traccion:
Determinacion de la cuantia mecanica: De la tabla universal de calculo a flexion simple
0 compuesta se obtiene “ms”.

Con: pud = 0,232 se obtiene una cuantia mecanica de ws =0,279

Determinacién de la armadura: As

A. = w..bw. d de—0279 25 cm . 20,1 166,67 kg/cm”
P e T T e I T 347 83 g fem?

As= 5,374 cm?

Determinacién de la armadura minima: Asmin

De la tabla de cuantias geométricas minimas con el tipo de Acero f, = 5000 Kg/cm?
omin= 0,0028
A min = Wmin -by .d = 0,0028.25¢m .20,1 cm = 1,407 cm?
Como: As > As min
Entonces el area de calculo requerida sera:
As req= 5,374 cm?
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Para determinar el nimero de barras se considerara el siguiente diametro: ® = 12 mm
con un area de Aso12 = 1,131 cm?, y el didmetro: ® = 16 mm con un area de As o16 =
2,011 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:

N°de barras = 3912 + 116

A; = 3.1,131cm? + 1.2,011 cm? = 5,404 cm?
Con un éarea total de calculo de:
As real = 5,404 cm?
Se utilizara: 3 ®12 + 1 ® 16mm

Verificacidon de la armadura transversal para la seccion apoyada sobre la C1 lado

izquierdo de la viga

Figura 3.14 Envolvente de cortante en la viga(extremo izquierdo).

765]

Q-=177 Q+=4 631
X=0343m

S A |

c1

Fuente: CYPECAD 2018
El cortante de disefio es Vd = 4630 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.

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

foa = 0,5 /foq = 6,45 kg /cm?

Entonces, la contribucién del hormigdn a la resistencia al esfuerzo cortante es:
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Veuw = foa " b+d=3241,1kg
Condicién:
Vg <V — 4630 kg « 3241,1 kg No cumple
Por tanto, necesita armadura transversal.
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vyu=030"f.q-b-d=251255kg
Condicion: V,, <V; < V,, = cumple!ll
Ve = Vg — V., = 13889 kg
Veu ' t

— % —183cm?/m
0,90 - d - fq,

A req —

Armadura transversal para una pierna Astl = 0,91 cm?/m
Con un diametro de ® =6 mm Area de la barra 6 mm A = 0,283 cm?

Ndmero de barras:

N°barras = M = 3,22 barras
0,283 cm? ’
Separacion de Estribos
Espaciamiento = 1(;02;”1 = 31,06 cm

Por cuestiones constructivas asumiremos el multiplo de 5 cm menor.

Eleccién = ®@ 6mm ¢/30 cm

Verificacion de la armadura transversal para la seccién apoyada sobre la C2 lado

derecho de la viga
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Figura 3.15 Envolvente de cortante en la viga(extremo izquierdo).

247 ]
O-=-4.84 0+=-1991
C1_ pértico 4 Cp=Sarissin

] S -

7

% 27

Fuente: CYPECAD 2018

__:FIL 5x35
|
B

El cortante de disefio es Vd = 4840 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 a esa distancia aparece la fisura por el corte.
Determinacion de la resistencia convencional del hormigén a esfuerzo cortante es:
foa = 0,5 \/feq = 6,45 kg/cm?

Entonces la contribucion del hormigon a la resistencia al esfuerzo cortante es:

Veu=foa'b-d=32411kg
Condicion:

Vg <V, — 4840 kg « 3241,1 kg No cumple
Por tanto, necesita armadura transversal.
El valor de agotamiento por compresion del alma es:
Vou =030 f.q-b-d=251255kg
Viy = V4 — Vo = 15989 kg
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Condicién: V,, <V; < V,,, = cumplel!ll
Vo, -t

Ag=—3 " —21cm?
5T 090-dfq, cm”/m

Armadura minima para cortante:

fcd

Asmin=0,02-bw-s-fd
yd,t

166,67
Agmin = 0,02.25.100.~ -

= 1,984 cm?/m

Armadura requerida para cortante:

As req = 2,1 cm?/m

Armadura transversal para una pierna Astl = 1,05 cm?/m
Con un diametro de ® = 6 mm Area de la barra 8 mm A = 0,283 cm?

NuUmero de barras:

N°barras = M = 3,71 barras
0,283 cm? ’
Separacion de Estribos
Espaciamiento = 100 cm =269cm
3,71

Eleccién = ®@ 6mm c¢/25 cm
Armadura de corte minima:

Segln normativa para vigas de borde (zunchos) de losas reticulares la separacion entre

estribos debe ser minimamente d/2:

Eleccion para todo el tramo de la viga = ® 6mm ¢/10 cm
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Calculo de la longitud de anclaje:(segun CBH-87, 12.1)
La longitud de anclaje no podré ser inferior al valor mayor de los siguientes:

a) 10.®
b) 15cm
c) La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la

reduccion.

Las barras positivas se encuentran en la posicion I, por lo tanto se usa m= 15 para
hormigones de 250 kg/cm? y barras de 5000 kg/cm?.

b=m-9? 229 >15cm lb=15-122222.1,22> 15cm

lp,=216cm>=30cm = 15cm

a) 10-1,2=12cm
b) 15cm
¢) -30=10cm

La terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas, en
traccion permite reducir a longitud neta de anclaje a:

lpneta = 0,7lb =0,7-30cm = 21cm

27.5cm

lyreat = 27,5cm = Uy peta = 21 cm cumple
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Las barras negativas se encuentran en la posicion Il, por lo tanto, se usa m= 15 para
hormigones de 250 kg/cm? y barras de 5000 kg/cm?.
lp=14m 0?2222 ¢>15cm lp=14-15 - 1,22 23212 > 15cm

[, =30,24cm =>30cm = 15cm

a) 10-1,2=12cm
b) 15cm

¢) 5-30,24 =10,08cm

La terminacion en patilla normalizada de cualquier anclaje de barras corrugadas, en
traccion permite reducir a longitud neta de anclaje a:

Ly neta = 0,7 Ib = 0,7 - 30,24cm = 21,2cm

l 3’\’0:;“:1 |

27.5cm

lprear = 27,5cm = Uy pera = 21,17 cm cumple
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Figura 3.16 Armado de la viga.
ﬁ]
25
© &

1016 =250

5 —130—

L1 2012 L=200 1012 :L.=305
e 150 :

- 2312 1=1210
= 5

™ 25x25 :
oy 20112 L=1215

¢ 10x1e@6

L. /10 31x1e@6c/10 18x1e@6c/10 |

30 97 300 177 1515

Fuente: CYPECAD 2018

Verificacién de la flecha maxima
Segun el programa, se tiene una flecha maxima de:
fmax = 0,22 cm

Pero segin 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:

_ l _ 583 cm
fmazx = 500 500

=117cm

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

correcto.
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Comentarios de los resultados

La verificacion del disefio de la viga a flexion en estados limites ultimos refleja la mayor
variacion en cuanto al acero requerido a flexion positiva, esto se debe a que la normativa
CBH-87 al calcular la cuantia geométrica usa el valor del canto Gtil en su formula: As=b
-d- 0,0028, mientras que el programa Cypecad usa el valor de la altura de la viga: As=b

-h - 0,0028. En el armado transversal se dispone de estribado minimo separado a d/2.

Tabla 3.8 Resultados de la Armadura de la viga.

Dif
Manual CYPECAD (%)
Armadura As As
requerida () requerida D
(cm2) Adoptado (cm2) Adoptado
Longitudinal 1407 | 20 12mm | 175 | 2® 12mm | 24,4
(positiva)
Negativa (lado 418 | 40 12mm | 389 | 4@ 12mm | 75
izquierdo)
Negativa (lado 3® 12mm + 3@ 12mm +
derecho) 5,374 1® 16mm 4,88 1® 16mm 10,1
® 6mm ® 6mm
Transversal 5,65 o/10cm 5,65 /10cm 0
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3.7.3. Diseno de la Columna

A continuacion, se realiza la verificacion de una de las columnas mas solicitadas. Los

datos fueron obtenidos del

programa CYPECAD,

usandose los esfuerzos

correspondientes a la peor combinacién que produce las mayores tensiones y/o

deformaciones. La columna C7, presenta los siguientes datos:

Datos C7:

Resistencia caracteristica de H°A°®
Resistencia caracteristica de acero
Recubrimiento

Dimensiones

Longitud

Referencia

Axil de célculo

Momento de célculo en direccion x

Momento de célculo en direccion y

fo = 250 Kg/em?

fyx = 5000 Kg/cm?
r=25cm

b=35cm.; h=35cm.
L=31m

C-7

Ng¢ = 170300 kg

Max = 400 kg . m

Mgy = 6410 kg . m

Figura 3.17 Columna a ser disefiada.

»
—

Zapatas aisladas

Losa de cubierta

Losa del tercer piso

Losa del segundo piso

Losa del primer piso

Losa de la planta baja

Muro de sétano

Nivel de piso terminado del sétano

1%

Fuente: CYPECAD 2018
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Resistencias Minoradas de los materiales:

fck 250 Kg/

_Jek _ cm? _ Kg
foa = = TS = 166,67 /sz

£, 500079/

_Jyk cm? _ Kg
fya = = 1% = 4347,83 /sz
Coeficiente de pandeo: VISTA FRONTAL
EJEX EJEY
_ Y (El +1) de todos las columnas c2 c2
Va= > (El +1) de todos las vigas
Vi w2 V3 W4
i Z(EI +1) de todos las columnas o -
Ve ™ > (El+1) de todos las vigas
s (3] ' vE
C3 C3

Datos de geometria de los elementos que concurren a la columna en estudio:

Elemento '-O(r(‘:?r']t)“d bem) | hem) | Ixema) | 1y (cma)
Columnal(Cl)| 310 35 35 | 125052.08 | 125052.08
Columna2 (C2) | 290 30 30 | 67500.00 | 67500.00
Columna3 (C3) | 110 40 40 | 21333333 213333.33

Viga 1l (V1) - - - - -
Viga 2 (V2) - - - - -
Viga 3 (V3) - - - - -
Viga 4 (V4) - - - - -
Viga 5(V5) 575 25 40  |13333333| -
Viga 6 (V6) 505 25 40  |13333333| -
Viga 7 (V7) 495 25 40  |13333333| -
Viga 8 (V8) 405 25 40  |13333333| -
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En la planta de primer piso no existen vigas esto nos lleva a valores nulos, en estos casos
ante la imposibilidad de lograr un empotramiento perfecto, se recomienda no adoptar
valores de v inferiores a 0,1.

Por lo tanto, el coeficiente es:

Lc1 | Ixc2 Lycr | Iycz
L L L L
¢AX=IC1 Icz =01 lrbAY:ICl Icz —01
Lva | Ixva L1 | Ly
LVl LVZ LVl LVZ
Leca | Ixcs Lyea | Iyes
Loy " Les Loy ' Les
Yoy = 722 =472 Yoy = 72— =301
Lws | Iywve ws | Lyve
Lys Ly Lys Lye

Traslacionalidad o Instraslacionalidad de la estructura:

Segun el libro Proyecto y Calculo de Estructuras Tomo Il de J. Calavera en su capitulo

45.2.1. indica que en el caso de una estructura de edificacién de menos de 15 plantas en

.. . o . s les 1
las que el corrimiento horizontal maximo en el dintel de la dltima planta, no supere =

de la altura total, se considera un pértico intraslacional. Entonces:
Desplazamiento maximo en “y” del pilar = 17 mm

Altura Total = 19,60 m. = 19600 mm.

1
ﬁ' 19600 mm > 17 mm

26,13 mm > 17 mm
Se considera portico instraslacional

Con estos valores se ingresan al monograma confeccionado por Jackson y Moreland,
Figura N° 2.9, correspondiente a estructuras intraslacionales, obteniéndose de este modo
el coeficiente de esbeltez a.

ax=0,71 ay =0,72
Calculo de la longitud de pandeo:
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lx =a,.L=071.310 = 220,1 cm
loy = @, .L = 0,72.310 = 223,2 cm

Valores limites de la esbeltez:
A < 35 pieza considerada corta
35 <A <100 puede calcularse excentricidad adicional

Determinacioén de la esbeltez mecanica de la columna:

- 220,1
AX=—=————=21,78<35
Lx ’125052,08
1225
Loy 223,2

Ly 125052,08
\/—1225

Como la esbeltez se encuentra entre el intervalo A< 35, es una columna corta; por lo

tanto, no debe calcularse la excentricidad ficticia.
Caélculo de las excentridades:

Excentricidad de primer orden

M M
= -2 = 0,46 cm oy = —2=4,88cm
Ng N

eOX

Excentricidad Accidental

héb
€y =€y = 20 = 2cm.
= —35—175 > 2
ea_ZO_ZO_ ,75cm = 2cm.
e, =2cm.

Excentricidad total

e(xy)ymax = €0 T €q T €fic
efX=0,46+2+0=2,46cm ; efy:4,88+2+O:6,88cm

La capacidad mecéanica del hormigdn Uc es:

U= fcd-Ac - U, = fcd-b-h
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Los esfuerzos reducidos seran:

U, = 166,67.35.35

U. = 204166,67Kg

_Na _ 634
v—UC—,
Nd.ex
= = 0,164
b= b
Nd.ey
-4 _ 0059
b= h

Con estos valores se ingresa al dbaco en roseta para flexion esviada de secciones

rectangulares en el sector correspondiente al valor de v de que se trate; con los valores

M1y M2, se obtiene la cuantia mecanica total ®. Como Jy > ux Se entra en el dbaco con

M1= 0,164y P2 = 0,059, resultando las siguientes cuantias mecanicas:

v = 0,834 o = 0,446
04 03 02 01 01 02 03 04
V=04 S = 02JHE
o, ! jasiats!
REa]
Ha e 1 ¥
{r=0s feisismmasiean s (=00
0'4 e 1.4 . ;
AestsaitE 3
2
R R
i
02 3 2
TP tatiet
e 58 s H e i
0, +3 1
g i
it
aa 1 4
¥i o
T
Bt H o
a1 2 s : o1
S Siis
janizanniannacny
H
02 + 1 2
%
T
r HE P
i =038 beid
s
B
I
04tHT T
v =10 ﬂ =12
: LERES:
04 03 02 o 01 02 03 04
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ACERQ
My B400S0B5008

d I —
“» T 400 =y = 500 Nimme

d,=0,10a;d,=0,10b

La armadura longitudinal necesaria sera:

wbhf
As.f,=0bhf, As = fi
_0446.35.35.16667 __ )
T 4347,83 - enman

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

87 (Tabla 8.1.7.3)
Wiin = 0,0050
Asmin = Wpin -b. h
Agmin = 6,125 cm?
Se utilizara: ® 16 mm

Asior 20,94 5
A= R = 5,24cm

Se utilizara:
3p16 = 2.2,011 = 6,033 cm?

Con un area total de célculo de:
Asreal =4 . 3916 = 12416 = 24,13cm?
Se nececita: 4 @16 (esquinas) + 8 ® 16 (lateral)
Eleccion =4 ®16 + 8 @16
CYPECAD =4 ®16 + 8 ®16

e Armadura transversal

La separacion que tendra la armadura transversal sera:
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{ b 6 h (menor dimensién de la pieza) = 35 cm
S =
15 * @ge 1a armadura longitudinal = 15+ 1.6 = 24 cm.

Separacion adoptada de estribos s = 20 cm.

El diametro del estribo sera:

1

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

- (Z)Estribo = 6 mm
Diametro de estribo adoptada = 6 mm.
Por lo tanto, la armadura del estribo sera:

Se utilizard: ® 6mm ¢/20 cm

Comentarios y evaluaciones de los resultados

Para la verificacion de la columna, los datos fueron obtenidos del programa CYPECAD.
De acuerdo a los resultados, se nota que el armado longitudinal del programa nos da

cuantias de acero similares.

Tabla 3.9 Resultados de la Armadura de la columna.

Manual CYPECAD Diferencia
Armadura .
As (cm?) ® Adoptado As (cm?) ® Adoptado (%)
Longitudinal 24,13 12 ® 16mm 24,13 12 ® 16mm 0
Transversal 2,83 ® 6mm ¢/20 cm 2,83 ® 6mm c/20cm 0

Figura 3.18 Armado de la Columna C7.

35
= =
LOI e y 3
™M lp d ,
rd -0 30
12@16 L=355 17@6¢/20 L=136

Fuente: CYPECAD 2018
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3.7.4. Disefio de Obras Complementarias

3.7.4.1. Diseno de la escalera

Propiedades de los materiales:

y. = 1,50 ys = 1,15
fere = 250,00 kg/cm? fyr = 5000,00 kg /cm?
fea = 166,67 Kg/cm? fya = 4347,83 Kg/cm?

Los datos de la geometria de la escalera son los siguientes:
L =240m Longitud horizontal de la rampla.
L, =120m Longitud del descanso.
Z=310m Desnivel a salvar.
a=100m Ancho de la rampa.
B =2,05m Ancho total del descanso.
t=0/12m Espesor de la losa.
r=0,02m Recubrimiento de la armadura.
h =0,300m Huella.
ch=0,172m Contra huella.
N =18 NUmero de peldafios.

Figura 3.19 Vista en planta de la Escalera

£ g

ool

0ol
B

5
>

} = d
Ll L L
20 100 240

Fuente: CYPECAD 2018
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Figura 3.20 Caracteristicas Geométricas de la Escalera

Seccién C-C

Forjade

100 240

25

1

155

Muro de fQbrica

Seccidn A—A

5 240 _ 1o
f 1 1

Mura de fabrica

Fuente: CYPECAD 2018

Dado que, las caracteristicas geométricas de la escalera de subida como la de bajada son
simétricas, solo bastara con verificar una de ellas y la otra tomara la misma disposicion
de la armadura. Por lo tanto, solo se comprobara la losa de subida.

Debido a su inclinacién y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se sobreponen los peldafios. Considerando solo el trabajo a flexion, se puede
suponer que la escalera es una losa horizontal, siempre y cuando, el peso de la losa se
halle, no con su espesor perpendicular sino con la medida vertical de este espesor. El

error cometido en esta suposicidén es minimo y no afecta el disefio.

Cargas sobre la losa de la rampa:
Arampa = 1.2,40 = 2,4 m?

t=l4cm
t=12cm

t"=0,14m
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h.ch 0,30.0,172
VOlpeldaﬁo = T -a = f

Pesopeldaﬁos = Vescalén -ngeld - YHeae = 0,0258 .8.2500 =516 kg

.1=0,0258 m>.

Carga debida al peso propio de la rampa:
Grampa =t -VYueae -a = 0,14.2500.1 =350 kg/m
Carga de los peldafios:

Peso . 516
(peldato = ——o2808 g =2 1 =215 kg/m
Arampa 2,4

Carga debido a los acabados:
Qacabados = 80.1 =80 kg/m
Carga en las barandillas:
dvaranditias = 20 kg/m
Carga muerta total en la rampa:

Carga Muerta total = Qpeldaiios T Qrampa T Qacabados + barandillas = 665 kg/m

Cargas sobre la losa de descanso:
Carga debido al peso propio del descanso:
Qdescanso =t .peso esp. H2A® . L, = 0,12.2500.1 =300 kg/m
Carga debida a los acabados:
Qacabados = 80 .1 =80kg/m
Carga muerta total del descanso:

Carga Muerta total = Qgescanso + Qacabados = 380 kg/m

Sobrecarga:
La sobrecarga de uso se determina mediante el tipo de edificacion y se obtiene de la
tabla de la NB-87, la cual es de 300 kg/m?
Sobrecarga = q5c.a = 300.1 =300 kg/m
Sobrecarga en barandilla = 200 kg/m

Consideraciones para la disposicion de la armadura en la escalera:
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Los momentos de empotramiento perfecto se presentan solo excepcionalmente, cuando
la placa va unida a una pieza de gran rigidez.

Para el caso de empotramiento perfecto, puede tomarse, el momento de empotramiento
y el de vano iguales en valor absoluto, e iguales a la semisuma proporcionada por el
calculo, lo cual resulta especialmente adecuado si el armado se hace con mallas electro
soldadas. Si el empotramiento se realiza en una viga, se recomienda colocar armaduras
negativas para resistir los momentos perfectos en la situacion de servicio; pero al
calcular las armaduras de vanos, en la situacion de agotamiento, debe suponerse que la
viga es un apoyo simple, ya que, al fisurarse, disminuiré su rigidez torsional de forma
decisiva.

Y para el calculo de la armadura principal se calculara como si fuese una viga.
Transversalmente, se dispondra de una armadura de reparto, cuya cuantia no sera
inferior al 20% de la principal en los 3/5 centrales de la luz. Aplicando estas

consideraciones, la escalera puede ser disefiada como se indica a continuacion:

Para la armadura de vano: Supuesta como un apoyo simple y con las cargas

ponderadas, se tiene que:

Figura 3.21 Consideracion de la escalera para el calculo de la armadura

principal
CV=5800ke'm CV=500ke'm
_CM=665kg'm CM=380ks'm
- - i
" — i *,
155cm - ______.-"'f--.
T
=
Y
A N
240em , 120cm

Fuente: Elaboracién Propia
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Por razones de calculo podré considerarse como una losa plana:

Figura 3.22 Consideracion como una losa plana y simplemente apoyada

ql=1165ke/m g2=880ks/m
A | B
AN AN
» 240cm , 120cm
Longitud Rampa I Longitud Descanso

Fuente: Elaboracién Propia

ZMA=0

2
% +(880).1,2. (% +2,4)
R. — = 1812
B 24+ 12 812 kg

ZFyzO

R, = (1165).2,4 + (880).1,2 — 1812 = 1944 kg
Ry 1944
YT T 1165

Resolviendo se tiene que:

(q1).x?

+ _
Mpyax =Ry .x —

(1165).1,672
2
M,.x = 1621,95 kg.m

Mot = 1944 .1,67 —
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Figura 3.23 Diagrama de momentos de la escalera, como losa plana

A B
F; i __._"_ 1Y
RA=1944ke (+) RB= 2150ke
Mmax= 1621,95kg.m

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3.24 Diagrama de momentos de la escalera, esquema real

] 240cm 120cm N
|
- N,
P AN
1 % (+) 2
— RB=1812ke
- !
-
.-f"'f
-
o
< (+)
.-"""-ff
-
-
-
/{; Mmax=1621,95ks.m
RA-1994kg
v 110em . 240ecm .
AN
RA=1944ke
 EN— (+)
181 (+) —
EB=18l11kg Mmax=1621.95ks.m

Fuente: Elaboracién Propia

Para la armadura negativa: se considera la tercera parte del momento obtenido para

el momento positivo.
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= —540,65 kg.m

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

de la escalera.

Determinacion de la armadura longitudinal positiva
Datos iniciales:

Mpax = 162195 kg.cm  Momento méaximo.

Mg = 259512 kg.cm Momento de disefio.

Wmin = 0,0015 Cuantia minima para losas.
b, =a=100cm Ancho de rampa.
t=12cm Espesor de la losa.
r=2cm Recubrimiento de armadura.

d=12—-2— % —~0,8=87cm Canto (til.

El momento reducido de célculo sera:
__Ma 206
=92 by fou
Como: ug< uim Por lo tanto, la pieza no necesita armadura de compresion.
Para determinar la armadura en traccion, se entra con u,; = 0,206 de la tabla universal
de célculo a flexion simple o compuesta y se obtiene wg = 0,24, y la armadura necesaria
sera:

w..b, .d.
A =SW—de=8,OO4cm2

: fyd
Calculo de la armadura minima (Ag yin):
Ag min = Wmin - by .d = 1,425cm?
Como: A > Agmin €ntonces el area de célculo sera:

Agreq = 8,004 cm?
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Para determinar el nUmero de barras se considerara un diametro de @ = 10 mm con un

areade As 410 = 0,785 cm?, entonces el nimero de barras seran:

N

Nede barras = = 10,19 barras =~ 11 barras

s ¢10
E amient _100cm—2.2,56m_95
spaciamiento = Tharras—1_ > cm

Eleccién =11 ®10 mm

Célculo de la armadura longitudinal negativa

Datos iniciales:

M, = ) 54065 kg.m

3
Mpax = —54065 kg.cm Momento maximo.
My = 86504 kg.cm Momento de disefio.
Wpin = 0,0015 Cuantia minima para losas.
b,y =a=100cm Ancho de rampa.
t=12cm Espesor de la losa.
r=2cm Recubrimiento de armadura.

d=12-2-0,4-0,8=28,8cm Canto util.

El momento reducido de célculo sera:

My

=——94  _ 0067
=2 b, fg

Como: uy< uim EImomento reducido de calculo es menor al momento reducido limite,

por lo tanto, la pieza no necesita armadura de compresion.

Para determinar la armadura en traccion, se entra con u; = 0,071 de la tabla universal

de calculo a flexion simple o compuesta y se obtiene ws = 0,1143, la armadura

necesaria es:

 ws.by .d.fuq

S
fya

= 2,395 cm?
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Célculo de la armadura minima (Ag yin):
Ag min = ®min -bw -d = 1,32 cm?
Como: A, > Agin entonces el area de calculo sera:
Agreq = 2,395 cm?®
Para determinar el nimero de barras se considerard un didmetro de @ = 8 mm con un
area de A 43 = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras a usar seran:
S

s $8

£ amient _100cm—2.2,5cm_238
spaciamiento = ———————— = 23,8 cm

Eleccién =5 ®8 mm

N2de barras = = 4,76 = 5 barras

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 = 8,004 cm?
Considerando el 20% se tiene:

A, =0,20.4, = 1,6 cm?
Calculo de la armadura minima (A ;,in): b=100cm
Agmin = Wmin -by .d = 1,71 cm?

De estas armaduras se escoje la mayor.
Para el calculo del nimero de barras por metro, se considerard un diametro de @ =
8 mm con un area de A g = 0,503 cm?, entonces el nimero de barras seran:
S

s $8

5 S t_lOOcm_ZS
spaciamiento = pyy— cm

N de barras = = 3,18 =~ 4 barras

Con un éarea total de:
As =4.0,503 cm? = 2,012 cm?
Donde:
2,012cm? >1,71cm?  Cumple
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Eleccion = @8 mm ¢/25

Comentarios y evaluaciones de los resultados

La verificacion de la escalera se la realizd asumiendo que es una losa maciza de
hormigon armado. Se calcularon los esfuerzos producidos en la escalera debido a las
cargas dispuestas en la escalera y se asumi6 apoyos simples para obtener el momento
positivo maximo con el cual se calcul6 la armadura longitudinal inferior positiva, y se
asumio el momento negativo maximo como un tercio del valor del momento positivo,
con el cual se calculé la armadura longitudinal superior negativa, ademas se dispuso de

una armadura de reparto en la escalera.

Tabla 3.10 Resultados de la Armadura de la escalera.

Manual CYPECAD
As Diferencia

Armadura .

. requerida (%)

(cm2) ® Adoptado | As(cm2) | @ Adoptado

Longitudinal 11 ® 10mm 11 ® 10mm
(positiva) 8,00 ¢/10cm 8,635 ¢/10cm 1,08
Longitudinal 5® 8mm 6 ® 8mm
(negativa) 2,395 ¢/23,8cm 3,018 ¢/20cm 26,01
Transversal 2,012 ® 8mm ¢/25 cm 2,515 ® 8mm ¢/20cm 25,00
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Figura 3.25 Disposicion de la armadura en la escalera

Seccion A-A

, 240 00
1 1 1

1585

Muro de fabrica

Forjado
Seccion C-C
) 100 .. 240 ) Forjado
L1 1 1
™ @8c/20 jg
B@8c/20 i
[Ty
[Ty}
] @8c/20 =7 a0
- #10c/10
Lo

\é‘l 0c/10

Muro de fabrica

Fuente: CYPECAD 2018
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3.7.5. Disefo de la Zapata Aislada
Se realiza la comprobacion de la zapata correspondiente a la columna C7, la misma es
una zapata aislada con las caracteristicas que se indica a continuacién. Los datos de

esfuerzo y dimensiones se obtuvieron del programa CYPECAD.
Figura 3.26 Zapata a ser disefiada.

Losa de cubierta

Losa del tercer piso

Losa del segundo piso

Losa del primer piso

l - __—»Losa de la planta baja
Muro de sétano y
Nivel de piso terminado del sétano

X

Zapatas aisladas

Fuente: CYPECAD 2018

Datos:

N = 113450 kg Carga Axial

Mx = -5670 kg-m Momento en direccion X

My = 7640 kg-m Momento en direccion Y

Vx =-9680 kg Cortante en direccion X

Vy = -8740 kg Cortante en direccion Y

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

fyk = 5000 Kg/cm? Resistencia caracteristica del acero

ao = 40 cm Dimension de la base de la columna en X

bo = 40 cm Dimensién de la base de la columna en Y

v =2500 Kg/m® Peso especifico del HA®

r =5 cm Recubrimiento inferior de armadura

Wim = 0,319 Momento reducido minimo para acero AH 500
Ws min = 0,0015 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 500
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cadm = 1,3 kg/cm? Capacidad portante del suelo de fundacion
Resistencias caracteristicas reducidas:

fck 250 )

fed = o = o = 166,67kg/cm
B fyk _ 5000 _ )
fyd = 115 115 4347,83 kg/cm

Calculo del &rea necesaria:
P=peso de la zapata (aproximadamente 5% de la carga N)

N+ P
0= 2 < Oadm
1,05.113450 )
entonces A = — 13 =91632.7cm

a.b > 302,7 cm?
Se debe alterar "a" y "b" hasta encontrar la alternativa mas conveniente, siempre que no

se sobrepase la tension admisible cadm.

a=315cm b = 315cm
Célculo de la tension sobre el terreno:
N+ P
Oy = b < Oadm
1,05.113450 )
Oy = 315 315 - 1,2kg/cm

1,2 kg/cm? < 1,3 kg/cm?
Resistencia a cortante del hormigén:
fvd = 0,5\/fcd = 0,5. /166,67 = fvd = 6,45 kg/cm?
Determinacion del canto atil:

L= 4.fvd  4.645kg/cm?
B Yr - O "~ 1,6.1,20 kg/cm?

= k = 13,44

\/ao.bo a.b ag + by
d1=

- =451
R P >1cm
2.(a—agp)
dz = W = 31,53 cm
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_2.(b—by)

ds = ypy =31,53cm

Entonces se adopta h = 55 cm

Con un recubrimiento de 5 cm el canto util de la zapata sera:

d=h—r—g =2d=49,2cm
Calculo del peso propio de la zapata:

P=P.P zapata = ynear Xvolumen= 0,0025x55x305x305= 12790,9kg

Correccion de la normal
N"=N + P = 123003kg

Célculo de esfuerzos en las esquinas de la zapata:

_N 6.My 6My . kg
01_a.b-l_ a. b2 + az.b 7T m?
N* 6.M, 6.M, kg

— - =1,278—

2 a.b+ a.b? aZz.b cm?
N 6.My 6.M, kg
BT ab? + a2.b _1'283@
N+P 6.M, 6.M, kg
= — — =1,280—
04 a.b a.b? aZz.b cm?

1 V!T! o= g __/\‘}‘_

pag. 120



Determinacién de la armadura:

Momentos en las secciones 1-1y 1’y 1

J b—at=b4 ao+2n—
-

I
bo
|

L
[
Ln‘.
[
I
l——v

Célculo del momento en la direccion “a”:

a—a 2
M, =y ( 2 0+0'15'a°) — 68098076k
ad—yf-z' 5 = ,6kg.cm

Momento reducido

My 6809807.6
~b-d%?-f,, 315.49,22.166,67
Cuantia Geométrica

e = 0,054

wg =g - (1+pg) = 0,054-(1+ 0,054 ) = 0,056

Determinacién de la Armadura necesaria

4 .b.d.fed 0,056.315.49,2.166,67
S fyd B 4347,83

= A, = 33,27 cm?

Armadura minima

5000kg
cm?

Con fyk = = Wpin = 0,0015

Agmin = Omin -b .d = 0,0015.315.49,2 = Agnin = 23,25 cm?
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Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A = 33,27 cm?
Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra @ = 16mm; Ag = 2,011 cm?

A
N° Barras = A—S = 16,6 = 17 barras
0]

Determinacion del espaciamiento entre ejes de barras:

b—2.rec_315—2.5—2.5

= = = 18,4
ST NB-1 17 -1 8,dcm
17016m c/18cm
Calculo del momento en la direccion “b”:
2
N (b zbo +0.15- b, )
Myy = yf.?- > = 6809807.6 kg.cm
Momento reducido
My 6809807.6
Up = = 0,054‘

“b-d?-f, 315.49727.166,67
Cuantia Geométrica

wp =ty (14 p,) = 0,054 (140,054 ) = 0,056
Determinacién de la Armadura necesaria

49 .b.d.fcd 0,066.315.44,4.166,67
S fyd B 4347,83

= A; = 33,55 cm?

Armadura minima

5000kg
cm?

Con fyk = = Wmin = 0,0015
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Agmin = Wmin -b.d = 0,0015.315.49,2
Agmin = 23,25 cm?
Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A; = 33,55 cm?
Determinacion del numero de barras:

Conunabarra @ = 16mm; Ag = 2,011 cm?

A
N° Barras = A—S =16,68 = 17 barras
0]

Determinacion del espaciamiento entre ejes de barras:

_b—2rec—2.sep 315-2.5-2.5
$= N°B — 1 = 17 -1

= 18,4cm
17016m c/18cm

Verificacion al deslizamiento:

Cd= 0,50 x ¢ = valor de calculo (minorado) de la cohesion.

A= Area de la base del elemento de cimentacion

Vx,Vy = esfuerzo cortante.

¢=0,493 kg/cm? cohesion del suelo.

Para suelos arcillosos

AxCd _315%x (0,5 X 0,493)
v, 9680

=353>15

AxCd 3152 x (0,5 X 0,493)

v, 8740

=2,80>15

Verificacion al vuelco
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_(N+PP)-a/2
YVX_ Mx_l_‘/y_h -

1,5

(N + PP)-b/2
Yvy = =
M, +V, ‘h

1,5

| 127093,4.3,15/2
Yva = 125670 — 8740.0,55

=191> 1,5 - Cumple

_ 127093,4.3,15/2
Yvb = 7640 — 9680.0,55

=8643> 15 - Cumple

Verificacion a Cortante y Punzonamiento

. a) b)

a
d2 2 3 ‘

=
bo+d
=
1

[Nk o

Zapata flexible (v > 2h)
Vuelov=1375cm y 2h=110cm
Por tanto, se la clasifica como zapata flexible.
Comprobacion a Esfuerzo Cortante
Yr-N”

a—a,
(5 d) <dsfa
186,08 < 317,59 Cumple

Verificacién por Punzonamiento en la seccion Ac

Ac=2-(a,+d+b,+d) d, =16570,56 cm?
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Yr- N
o la-b—=(a,+d) (b, +d)] <Ac-2"fyq

188820,15kg < 213925,01 kg Cumple

Célculo de la longitud de anclaje:(segun CBH-87, 12.1)
La longitud de anclaje no podra ser inferior al valor mayor de los siguientes:

d) 10.®
e) 15cm
f) La tercera parte de la longitud correspondiente al caso en que no se aplique la

reduccion.

Las barras de acero se encuentran en la posicién I, por lo tanto se usa m= 15 para

hormigones de 250 kg/cm? y barras de 5000 kg/cm?.

lb=m ¢? 222 ¢>15cm I, =15 - 1,622 22.1,6 > 15cm

I, =384cm=>40cm = 15cm

d) 10-1,6=16cm
e) 15cm
f) 5-40=133cm

Anclaje real: (vuelo -rec)

137,5cm-5cm=132,5cm

lprear =1325> 1, =40 cm cumple

pag. 125



Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son similares a los

del programa CYPECAD, donde se adopto barras de didmetro 16mm. A continuacion,

se presentan los resultados.

Tabla 3.11 Resultados de la Armadura de la zapata.

Diferencia
Armadura Manual CYPECAD (%)
As requerida As requerida

(cm?) ® Adoptado (cm?) ® Adoptado

L 17® 16mm 18® 16mm
Longitudinal 33,55 c/18cm 33.99 /17,5 cm 1,31
Transversal | 33,55 17 16mm 34,40 17 16mm 2,53

c/18 cm c/18 cm

Figura 3.27 Gréfica de los resultados obtenidos para la zapata aislada

15

Fuente: CYPECAD 2018
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3.7.6 Disefo de zapata combinada
Se realiza la comprobacion de la zapata combinada, que soporta a las columnas: C13y
C14; la misma es una zapata con las caracteristicas que se indica a continuacion. Los

datos de esfuerzo y dimensiones se obtuvieron del programa CYPECAD.

Figura 3.28 Zapata combinada a ser disefiada.

Losa de cubierta

Losa del tercer piso

Losa del segundo piso

Losa del primer piso

I Losa de la planta baja
Muro de sétano y
Nivel de piso terminado del sétano

—_—

Zapatas aisladas

Fuente: CYPECAD 2018

Datos:
P13=Nc13 = 19850 kg Carga Axial

P14=Nc14 = 36306,25 kg Carga Axial

fck = 250 Kg/cm? Resistencia caracteristica del H*
fyk = 5000 Kg/cm? Resistencia caracteristica del acero
v =2500 Kg/m® Peso especifico del HA®

r =5 cm Recubrimiento inferior de armadura
Wim = 0,319 Momento reducido minimo para acero AH 500
Wsmin = 0,0015 Cuantia geométrica minima para losas con acero AH 500

cadm = 1,3 kg/cm? Capacidad portante del suelo de fundacion
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L=180cm

B=270cm

h=50cm

A C13 =35cm x 35 cm Dimension de la columna 13
A C14 = 30cm x 30 cm Dimension de la columna 14
N=P13+P14= 56156,25 kg

Resistencias caracteristicas reducidas:

g =Lk _ 20 667k cm?

fed =75 =15 = 16667kg/cm
_ fyk 5000 ,
fyd = E = E = 4347,83 kg/cm

Calculo del area necesaria:
1,05.N
g = A < Oadm
1,05 .56156,25
entonces A > 13 = 45356,97 cm?

a.b > 45356,97 cm?

Se debe alterar "a" y "b" hasta encontrar la alternativa mas conveniente, siempre que no

se sobrepase la tension admisible cadm.

a=L=180cm b=B=270cm

Célculo de la tension sobre el terreno:

1,05.N
O = b < Oadm
_105.5615697 . .,
ot=—"go.z70 _ v2lke/cm

1,21 kg/cm? < 1,3 kg/cm?
Resistencia a cortante del hormigén:

fvd = 0,5\/fcd =0,5. /166,67 = fvd = 6,45 kg/cm?
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se adopta h = 50 cm

Con un recubrimiento de 5 cm el canto util de la zapata sera:
1)
d =h—r—§ >d=444cm
Calculo del peso propio de la zapata:

P.P=P.P zapata = ynear Xvolumen= 2500x0,50x1,8x2,7= 6075kg

Calculo de la tension sobre el terreno:

P.P.+N
Oty = 2D < Oadm
B 6075 + 56156,25 _ 5
NES 180 270 = 1,28kg/cm

1,28 kg/cm? < 1,3 kg/cm?

Diagramas de momentos de disefio en bandas sobre las columnas en direccion Y:

Asumiremos el mayor:

M(+)=2290 kg - m/m

El valor de momento esta extraido del programa cypecad es por metro de ancho, este
valor al multiplicarlo por el ancho de la zapata se obtendra el momento de disefio.

Md(+)= 2290 kg - m/m - 2,7m
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Md(+)=6183 kg - m
Momento reducido

oMy 618300 o007
Mo = a2 f.. 7~ 72704442 166,67

Cuantia Geométrica

wy = pg -+ (1+ug) = 0,007 (1+ 0,007) = 0,00705

Determinacién de la Armadura necesaria

4 ws.b.d.fcd 0,00705 X 270 X 44,4 X 166,67
s fyd B 4347,83

= A; = 3,47 cm?

Armadura minima

5000kg
cm?

Con fyk = = Wmin = 0,0015

Agmin = Wmin . b.d = 0,0015.270.44,4 = Agpin = 17,98 cm?
Se escoge el area mayor, por lo que la armadura serd A ,¢q = 17,98 cm?
Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra @ = 12mm; Ag = 1,131 ¢cm?

A
N° Barras = A—S = 15,9 = 16 barras
(0]

Determinacion del espaciamiento entre ejes de barras:

b—2rec—2sep 270—-2-5-2-5
N°B — 1 B 16 —1

s = =16,7cm

16012mm c/16,7cm parrilla inferior

16012mm c/16,7cm parrilla superior
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Diagramas de momentos de disefio en direccion X:

El valor de momento extraido del programa cypecad es por metro de ancho, este valor
al multiplicarlo por el ancho de la zapata se obtendra el momento de disefio.
Md(-)= 1450 kg - m/m - 1,8m
Md(-)=2610kg - m
Momento reducido

Mg 261000 — 0.0044
"~ b-d?-f,, 180 - 44,42 - 166,67

Cuantia Geométrica

Ha

Wy = g (14 pg) = 0,0044 - (1 + 0,0044) = 0,00442

Determinacién de la Armadura necesaria

A = ws.b.d.fcd _0,00442 - 270 - 44,4 - 166,67

= A, =2 2
s fyd 4347,83 s = 203 cm

Armadura minima

5000kg
cm?

Con fyk =

= Wy = 0,0015

Agmin = Omin -b.d = 0,0015 - 180 - 44,4 = Ay = 11,99 cm?
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Se escoge el &rea mayor, por lo que la armadura serd A; ;.. = 11,99 cm?

Determinacién del ndmero de barras:

Conunabarra @ = 12mm; Ag = 1,131 cm?

A
N° Barras = A—S = 10,6 = 11 barras
(0]

Determinacion del espaciamiento entre ejes de barras:

b—2-rec—2sep 180—-2:-5—2-5
N°B —1 B 11-1

s = = 16cm

11012mm c/16cm parrilla inferior
11912mm c/16cm parrilla superior

Comentarios y conclusiones de los resultados:
Los resultados obtenidos del calculo manual para la zapata aislada son los mismos a los

del programa CYPECAD, ya que en todos los casos el acero de calculo resulto ser menor

al acero minimo.

Tabla 3.12 Resultados de la Armadura de la zapata combinada.

Diferencia
Armadura Manual CYPECAD (%)

Asreq (cm?) | @ Adoptado | Asreq(cm? | @ Adoptado
Longitudinal 11® 12mm 11® 12mm
inferior 11,99 c/16¢cm 11,99 c/16¢cm 0
Transversal 19® 12mm 19® 12mm
inferior 17,98 ¢/16,5 cm 17,98 ¢/16,5 cm 0
Longitudinal 11® 12mm 11® 12mm
inferior 11,99 c/leecm 11,99 c/l6em 0
Transversal 190 12mm 1990 12mm
inferior 17,98 ¢/16,5 cm 17,98 ¢/16,5cm 0
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Figura 3.29 Gréfica de los resultados obtenidos para la zapata combinada

SE 8L
RELE 'p 164.3 'p 67.9 —| k—91.6 —:4}—:5.5 —:-{:-&-‘-1.Ea-{
; 11@12cM16 L=289 | 16@12c/16.5 L=199
21 __u : | [ ' S =
| | | ]
Lo
I ] | S — ]
o 11812c/16 L=289 | l 16@12c/16.5 L=199 Jpe

180

Fuente: CYPECAD 2018
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3.8. Estrategia para la ejecucion de la Obra
3.8.1. Especificaciones Técnicas

En las especificaciones técnicas se define como ejecutar cada item, el equipo y
maquinaria a utilizar, el personal necesario para la correcta realizacion del item y por
ultimo la forma de pago (Véase ANEXO 4).

3.8.2. Computos Métricos

En los computos métricos se tiene el nombre del item, la unidad en que se efectuara el
computo, las dimensiones de la pieza, como: largo, ancho y alto, el nimero de piezas
iguales, el volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los modulos que

comprenden el proyecto (Véase ANEXO 5).
3.8.3. Analisis de Precios Unitarios

El analisis de precios unitarios fue realizado considerando el proyecto como obra
privada, por lo que no se considera incidencias por cargas sociales, ni impuestos. Las
planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el ANEXO 6.

3.8.4. Presupuesto general de la obra

Se obtuvo en funcién a los computos métricos y precios unitarios correspondientes a
cada item. Por lo que, el presupuesto de la parte estructural de la obra es de 970302,89
Bs que corresponde a solo los items dispuestos. (Véase ANEXO 7).

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 Office 2007 (Véase ANEXO 8).
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CAPITULO IV

4. APORTE ACADEMICO (DISENO DE MUROS DE H°A° DEL
SEMISOTANO)

En este capitulo se desarrolla la metodologia de célculo para el sistema de muros de

hormigon armado para el semisotano del Edificio Multifamiliar Gutiérrez.

4.1. Marco conceptual
Los muros de sotano, ademas de soportar el empuje del terreno, estan sometidos a las
cargas transmitidas por los forjados y por los muros de carga o pilares que arranquen

desde ellos. Los forjados actuan como elementos de arriostramiento lateral.!

Las acciones a considerar en el calculo de muros son los siguientes:!

e el peso propio del elemento de contension

e el empuje y peso del terreno circundante, teniendo en cuenta la presencia
eventual de nivel freatico

e los empujes debidos al agua, bien en forma de presion insterticial, subpresion
0 presion de filtracion

e las sobrecargas aplicadas sobre la estructura de contension o sobre el relleno
del trasdos

e los efectos sismicos, dependiendo de la ubicacién de la estructura

e en casos excepcionales, los empujes de terrenos expansivos, los debidos a la
congelacion del agua en el suelo, los inducidos por a compactacion del relleno

0 las incidencias constructivas previsibles.

1 Apuntes de hormigon armado, Borja Varona Moya, EHE-08.
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Figura 4.1 Representacion de un muro de sotano

Muro de sdtano

Fuente: Apuntes de hormigén armado, Borja Varona Moya, EHEOQS.
Determinacion de los empujes del terreno

El empuje horizontal que ejercen las tierras en contacto con un muro depende
fundamentalmente del peso especifico de dichas tierras y del movimiento relativo entre
ellas y el muro.la siguiente figura muestra esquematicamente las tres posibles

situaciones de empuje:!

Figura 4.2 Tipos de empujes del terreno

( empuje al reposo

empuje activo e
-'\\ ‘ \‘\,

L
JR—
empuje pasivo (—j:

Fuente: Apuntes de hormigén armado, Borja Varona Moya, EHEQ8

1 Apuntes de hormigon armado, Borja Varona Moya, EHE-08.
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Empuje activo: Cuando el muro tiene suficiente capacidad para ser desplazado por el
efecto del empuje de las tierras, las tensiones horizontales sobre el trasdos son inferiores
a una situacion en la que el terreno empuje sobre un elemento de contencion rigido e
inmovil; la relacion entre las tensiones verticales debidas al peso del terreno y las
tensiones horizontales de empuje es el coeficiente de empuje activo KA; por ejemplo,
en un alzado de 4 m empujado por un suelo granular denso, el desplazamiento necesario

para “movilizar” este empuje seria de 2mm.*

Empuje pasivo: Es el caso que se da en la zona de empotramiento de las pantallas de
contencion; si el muro es empujado y desplazado contra el terreno, entonces la reaccion
del terreno contra el que se empuja es superior a la situacion de reposo; la relacion entre
la tension vertical y la horizontal en la zona sometida sobre la que presiona el muro es
el coeficiente de empuje pasivo KP , pero para movilizarlo es necesario que se produzca
mayores desplazamientos que en el caso del empuje activo; por ejemplo en un alzado
de 4m empujado por un suelo granular denso, se necesitaria un desplazamiento de unos
2cm para poder considerar el 100% del empuje pasivo(10 veces mayor que en el caso

del activo).!

Empuje al reposo: Cuando los movimientos del muro estan suficientemente impedidos
y su rigidez a flexion sea importante, las tensiones horizontales de empuje sobre el muro
fruto de las tensiones verticales debidas al peso de las tierras y sobrecargas sobre el
relleno son mayores que cuando el elemento de contencion tiene capacidad para ser
desplazado; la relacion entre ambas tensiones es el coeficiente de empuje al reposo Ko;
en el caso de los muros de s6tano; arriostrados transversalmente, conviene estimar los

empujes en estado al reposo para quedar del lado de la seguridad.*

El ingeniero escoses William John Macquorn Rankine (1820-1872) desarrollo a
mediados del siglo XIX una teoria para determinar los valores de los coeficientes de

empuje activo y pasivo:!

1 Apuntes de hormigon armado, Borja Varona Moya, EHE-08.
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o <p)_1—sen<p
" 1+seng

_ 1+ seng
"~ 1—seng

Estos coeficientes son aplicables para rellenos con superficie libre horizontal(f=0) y en
los que se no considere ni la cohesion ni el rozamiento entre el trasdés y la superficie
del muro. En el caso de rellenos cohesivos o con superficie no horizontal o bien cuando
la superficie del trasdds sea rugosa (caso de las pantallas excavadas y hormigonadas in
situ), es aconsejable recurrir las formulas propuestas por coulomb, recogidas en el CTE-
DB-SE cimientos; precisamente, a la hora de dimensionar pantallas es ademas

recomendable minorar el empuje pasivo por 1,5 ya que su efecto suele ser favorable.!

El coeficiente de empuje al reposo se puede determinar de acuerdo con la expresion
desarrollada por el hingaro jozsef Jaky (1893-1950)*

Ko =K"=1-sen¢p

Al estar impedido el corrimiento del muro en coronacion y cimiento, su deformabilidad

es muy reducida y nos encontramos en un caso de empuje al reposo.

El valor de ko es dificil de evaluar, pero en arenas suele variar entre 0,4 y 0,6. En
terrenos granulares suele estimarse mediante la expresion Ko =K =1-sen¢ .en terrenos

cohesivos alcanza valores entre 0,5y 0,75.

Para el caso de relleno granular de densidad y y sobrecarga q sobre el relleno, la
distribucion de presiones se indica en la figura 4.3. Para lo que nos ocupa, podemos,

dentro de una precision aceptable, sustituir la ley trapecial por la rectangular indicada

1 Apuntes de hormigon armado, Borja Varona Moya, EHE-08.
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en la figura 4.3b para el caso de un sétano y por la indicada en la figura 4.3c para el caso

de dos so6tanos.!
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Figura 4.3 Distribucidn de presiones en suelo granular
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Fuente: Proyecto y célculo de estructuras de hormigén, J Calavera, tomo 11

En el caso de muros ménsula el empuje horizontal puede determinarse mediante el

coeficiente activo, suponiendo que, como se ha indicado anteriormente, el alzado tiene

capacidad de ser desplazado. Por el contrario, en el caso de un muro de sétano, para

quedar del lado de la seguridad puede suponerse que la movilidad esta impedida por el

forjado y los empujes horizontales se calculan con el coeficiente al reposo.t

! Proyecto y célculo de estructuras de hormigon, J Calavera, tomo |1

pag. 139



Figura 4.4 Discretizacion de un muro de sotano.

E éz i

Ky, -Q ¥e-Ky-H

Figura 4.5 Discretizacion de un muro de contencion en ménsula

H ----- | ‘ ] ‘ —

SETTTITTTIIT

=

Fuente: Apuntes de hormigén armado, Borja Varona Moya, EHEO8

Criterios de disefio!

Los elementos de contencion que puedan considerarse infinitamente largos podran
calcularse por rebanadas de un metro de ancho y las comprobaciones de hundimiento,
vuelco y deslizamiento se haran como en el caso de las zapatas corridas, de manera muy
similar a la de las zapatas aisladas; las acciones sobre el elemento se expresan en valores
caracteristicos. La comprobacién de estabilidad global del terreno se hara conforme a lo

recogido en bibliografia especializada y en el CTE-DB-SE-cimientos.

1 Apuntes de hormigon armado, Borja Varona Moya, EHE-08.
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Por el contrario, el dimensionamiento estructural se hara con los valores mayorados de
acuerdo con la instruccibn EHE-08, teniendo en cuenta ademas las siguientes

observaciones:

e Dado que las propiedades mecanicas del terreno son sensibles a multiples
factores (humedad, obras colindantes, etc.) algunos autores sugieren tratar el
empuje producido por el peso del propio terreno como una carga variable para
cubrir en cierta forma cualquier incertidumbre;

e En los muros en ménsula, el alzado se dimensionara a flexion y se despreciara
su peso propio; para el dimensionamiento de la zapata se despreciara el peso
propio de esta pero si que se tendré en cuenta el peso del alzado y el de las tierras
y sobrecargas del trasd6s cuando se trate de muro con talén

e En los muros de s6tano, el alzado se dimensionara a flexo-compresion y podra
estudiarse como elemento empotrado-apoyado sobre el que actian los empujes
horizontales del suelo y las cargas derivadas del forjado o forjados y el resto de

la estructura.

En ambos casos el espesor del alzado y el de la zapata suelen determinarse de forma que
no sea necesaria la armadura transversal para resistir de frente el agotamiento por
traccion del alma debido al esfuerzo cortante (Vrd<Vu); se recuerda que dicha
comprobacion se efectuaria en la seccidn situada a un canto Gtil desde la base del alzado.
Ademas, deberé estudiarse el estado limite ultimo de agotamiento por rasante en la junta
hormigonado entre el alzado y la zapata. Los redondos suelen disponerse con las

siguientes separaciones:
Redondos de didmetro @ cada 100mm
Redondos de didmetro @ cada 150mm
Redondos de didmetro @ cada 200mm

Redondos de diametro @ cada 250mm
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Redondos de diametro @ cada 300mm

Las cuantias minimas geométricas de armado establecidas en el apartado 42.3.5 de la
instruccion EHE-08 se indican a continuacidn, con las referencias de la figura 4.6:

1. Armado principal a traccion del alzado (obtenida por calculo a flexion del
alzado): 1,2%o si se arma con redondos B400 y 0,9%o0 cuando se arma con
redondos B500.

2. Armado vertical del intrados: 0,36%o si se arma con redondos B400 y 0,27%o
cuando se arma con redondos B500; el minimo constructivo serd de 4310mm
pml.

3. Armado horizontal del alzado: 4%o si se arma con B400 y 3,2%o cuando se
arma con B500; esta armadura se repartira al 50% en ambas caras si son vistas;
si la Unica cara vista es el intrad6s se dispondra el 66% en dicha cara 'y el 33%
en el trasdods; estas cuantias pueden reducirse al 2%o si se disponen juntas
verticales de contraccion a distancias inferiores a 7,5m con las barras
horizontales interrumpidas; en la mitad superior del alzado(pero nunca en los
2,5m inferiores del mismo)estas cuantias podran también reducirse al 2%o ;en
el caso de alzados de espesor mayor que 50cm, las cuantias se determinaran con
un area efectiva de 50 cm distribuidos en 25cm por cara; ignorando la zona
central.

4. Armado de coronacion: estara formada por, al menos,2@16mm.

5. Armadura principal a traccién del talén (obtenida por calculo a flexion del
talon sometido al peso de las tierras del trasdds):1%o si se arma con B400 y de
0,9 %0 cuando se arma con B500.

6. Armadura principal a traccion de la puntera: es la prolongacion de la
armadura vertical del trasdds de la base del alzado.

7. Armadura horizontal de la zapata: el 20% de la longitudinal en la cara
correspondiente y, al menos, el minimo geométrico de losas (2%. con B400 y de

1,8%o con B500) entre ambas caras.
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8. Armadura longitudinal en el resto de la zapata: el minimo geométrico

correspondiente a losas repartido entre ambas caras

Figura 4.6 Armaduras constitutivas de un muro de contencion.

Fuente: Apuntes de hormigén armado, Borja Varona Moya, EHEO8
Esquema general de armado?

Armado en el sentido vertical:

Puede determinarse que los momentos negativos (tracciones en el trasdés)
corresponden al valor de M"(cargas verticales mas empuje en la hipétesis de apoyo

siempre) o de M"" (empuje sin cargas verticales con empotramiento en la base).

Los esquemas de armado se presentan en la siguiente figura.

! Proyecto y célculo de estructuras de hormigon, J Calavera, tomo I1.
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Figura 4.7 Esquema de armado de los muros de sotano.

— o Ealac =l
[ ] [ | ARMADURA
| L /’EHEHTuALMENTE
T b i NECESARIA.
. . .. — .-‘ )
a) b)

Fuente: Proyecto y cdlculo de estructuras de hormigén, J Calavera, tomo I
Juntas entre muros

Juntas de estanqueidad: en el proceso de hormigonado es necesario proveer los

siguientes tipos de juntas de deben ser estancas:
juntas horizontales

La junta muro-zapata (horizontal): debe hacerse a costa superior de la unién zapata

muro. Realmente se trata de una junta muro.

La junta muro-muro: debe evitarse, si es posible, hormigonado el muro una sola vez.

Figura 4.8 union muro-zapata, union muro-muro.

2L

—

10 ecm.

M
— .—l— 20 cm.
-

1 Union muro - zapata

2 Union muro-muro

pag. 144



Juntas verticales

- Las juntas de hormigonado verticales deben suprimirse haciéndolas coincidir con
las juntas de retraccion. Estas juntas si el muro esta armado al menos con cuantia
minima, deben estar a una distancia no superior a 12 metros. Si el muro lleva
armaduras las juntas de retraccion distaran entre si, como maximo 6 metros.

- Enel caso de hacer juntas de hormigonado se realizaran de modo analogo a las de

retraccion.

o)

Q

By

-las juntas de dilatacion coincidiran con las del resto de la estructura.

Esquema de funcionamiento?

El esquema de funcionamiento de los muros de s6tano es diferente al de los muros de
contencion. Si se considera el caso del muro de la figura 4.9, frente a las acciones del

terreno Er, y N, suma de N, la carga de la estructura sobre el muro, el peso propio del

! Proyecto y célculo de estructuras de hormigén, J Calavera, tomo |1.




alzado Nm, el peso propio del cimiento Nc y el peso del terreno, soleras y pavimento que
gravitan sobre el cimiento Nt, el equilibrio del muro se consigue mediante la fuerza que
ejerce el forjado sobre el muro T1, mediante el rozamiento del suelo de cimentacion sobre
la base del cimiento T2 y mediante una tension uniforme ot repartida bajo el cimiento.

Todos los esfuerzos se consideran por metro lineal de muro.

Figura 4.9 Funcionamiento de un muro de sotano.

Ng | Nem ,
]| | s

A I e G
T M

i b/z | b/z ;

Fuente: Proyecto y cdlculo de estructuras de hormigdn, J Calavera, tomo |l

Expresando las condiciones de equilibrio respecto a los ejes x, y, y el punto O, situado en
el punto medio de la base del cimiento, con fuerzas y excentricidades consideradas
positivas en los sentidos positivos de los ejes, y llamando N a la suma de las acciones

verticales que actuan sobre el muro, se tiene:
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ZN+(‘F1'b=ﬂ
T,+T,+E =0

H
e-ZN—E-Er-HI:U

Resolviendo el sisterma

N
-3

E-ZN—g-E,
T, = v
—-E, +e-)' N
T,=- v

Siempre que:

e-ZN-%-E,}G

El valor de T1 correspondera a apoyo del muro sobre el forjado. En caso contrario, el
muro se ancla en el forjado. Esto ocurriria si no se movilizase el empuje Er.

Para que el muro no deslice,

H'ZN:—’ Cu Ty

Donde Csd es el coeficiente de seguridad al deslizamiento y m el coeficiente de
rozamiento entre el cimiento y el terreno. Normalmente se toma Csd=1,5.(para terrenos

cohesivos debera tenerse en cuenta la adherencia, ademas del rozamiento)

pag. 147



Calculo del muro en sentido vertical (sentido transversal)!

Adoptamos las designaciones y ejes sefialados en la figura'y un muro genérico que abarca
la solucion de zapata centrada (figura 4.10 b) y la de zapata exceéntrica (figura 4.10 c).

De acuerdo con la expresion la resultante del empuje al reposo la suponemos situada a la
mitad de la altura H (figura 4.10). Designamos como T y T las reacciones al nivel del
forjado y fondo del cimiento, que equilibran el momento exXN, donde XN representa la
suma de todas las cargas verticales que actian sobre el muro y de su excentricidad.
Llamamos R a las reacciones al nivel del forjado y fondo del cimiento que equilibran el
empuje al reposo Er. Los dos conjuntos de reacciones, Ty R, se eparan porgue responden
a acciones que no son simultaneas necesariamente. Er, se considera positiva de acuerdo

con los ejes de la figura 4.10 por tanto en la figura seria negativa).

Por lo que se refiere al calculo de XN, este valor se compone generalmente de:
-carga transmitida por la estructura al muro.

-peso del muro.

-peso del terreno, solera y pavimento situados verticalmente sobre el cimiento

-peso del cimiento.

Figura 4.10 Calculo del muro en sentido tranversal.

b c)

! Proyecto y célculo de estructuras de hormigén, J Calavera, tomo |1.
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Fuente: Proyecto y cdlculo de estructuras de hormigon, J Calavera, tomo Il

Planteando las ecuaciones de equilibrio respecto a los ejes x, y, y el punto O, situado en

el punto medio de la base del cimiento, por metro lineal de muro se tiene:

Y N+o -b=0

T-T+R+R+E, =0
H .
e IN-7-E, -H-(T+R)=0

Resolviendo el sisterma

N 3
B
Er
R=-E #‘
E‘:-ZN
T= b ;

Se pueden establecer tres hipotesis:
1) No se produce empuje y las cargas verticales alcanzan su valor maximo XN.

EnestecasoR=0

TN
Cl'l = e——
b
.
T4+ R=E =N
La reaccion en el fondo del cimiento vale:
T4 R= el iV
H

debiéndose verificar:
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ey N
H

prZND_’Cm-

De donde se establece el valor de e:

e< ‘H

M
Csd

2) Se produce empuje, pero las cargas verticales alcanzan su valor minimo XNmin.

Habitualmente esta situacion corresponde con ausencia de sobrecargas en la estructura, o a una

etapa de construccién.

2 ZNmm

G, ==

‘ b
eY»N, 2e )N, -E - H
(T+R)=-E+ Z "‘“z Z man T
2 H 2.H
e-YN. -2.¢e-YN_.-E-H
(_T+R)=_5_ z mh _ Z min r
2 H 2.H

Suponiendo e positiva, que es lo normal,
Si 2.e. EN-Er .H>0, el muro se apoya en el forjado.
Si 2.e. ZN-Er .H > 0, el muro tira del forjado

La condicidn de no deslizamiento conduce a:

E EI Nr"“
e -

3) Se produce empuje y las cargas verticales alcanzan su valor maximo XNmax.

Analogamente a la hipétesis anterior,
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e D Np 2-e) N, -E -H
H 2-H

E
T+R)=-=t+
(T+R) >

_E, eY¥N, -2e¥N,-E H
TR == - 2-H

Suponiendo e positiva
Si 2.e. TN-Er .H>0, el muro se apoya en el forjado.
Si 2.e. ZN-Er .H >0, el muro tira del forjado

La condicion de no deslizamiento se traduce en:

4) hipétesis pésima

Estudiando las tres hipdtesis se puede establecer una situacidn pésima, que se resume asi:
-Se produce presion sobre el terreno bajo la accién de las maximas cargas verticales, con

independencia de que actute o no el empuje del terreno.

-A nivel del forjado, la maxima traccion se produce si no actta el empuje y las cargas

verticales alcanzan su valor maximo.

T= E'ZNmax
H

- A nivel del forjado, la maxima compresion (si existe) se produce para el caso de empuje

del terreno y minima carga vertical.
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E e-}»N_

(T+R)=——L+ h
2 H

-Anivel del cimiento, la méxima reaccion se produce cuando actla el empuje y la méxima

carga vertical, estableciéndose

E e Nmsuc
H.ZN::G“,_EF_ZT

En cuanto a los esfuerzos, también es necesario comprobar tres hipotesis diferentes:

1. Actla solo el peso propio a nivel de muro (es decir, peso propio, rellenos y carga
permanente del forjado) y el empuje de tierras.

Esta situacion se da durante la construccion. El relleno del trasdds no debe realizarse hasta
que no se termine la construccion del forjado.

En la figura 4.11. se indican los diagramas de flexion simple y flexién compuesta y los
diagramas finales de momentos flectores y esfuerzos axiles.

En esta hipdtesis se puede calcular el muro a flexion simple, despreciando las cargas
verticales.

En cualquier caso, es prudente cubrir la ley de momentos flectores correspondiente a la

situacién de muro apoyado en la coronacién y empotrado en el cimiento.

Figura 4.11 Diagramas de la hipotesis 1.

+

I

T OENL . ¢ ]
l_:ml_ni—l"f _LM?:—E'?IHM-," _JL..H."__.L

- =

Fuente: Proyecto y cdlculo de estructuras de hormigdn, J Calavera, tomo Il
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2. Actuan el empuje de tierras y las cargas verticales maximas.
Los diagramas correspondientes se indican en la figura 4.12.

Figura 4.12 Diagramas de la hipotesis 2.

”ma: l""1 *1”ﬂmx

+

o -r

Fuente: Proyecto y cdlculo de estructuras de hormigdn, J Calavera, tomo Il

3. Actlan solo las cargas verticales maximas.

El diagrama de momentos flectores y esfuerzo axil se recoge en la figura 4.13

sin embargo, en cualquier caso, los momentos negativos (tracciones en el trasdds) deben
ser, bien la suma de los de cargas verticales mas los del empuje en la hipotesis de simple
apoya (M) o los de la hipdtesis de empuje con empotramiento en la base, sin cargas
verticales(M ™)

Figura 4.13 Diagrama de la hipotesis 3.

&

1Nmnx My=eyNax

‘ Iumunllgz ‘ H?=_EZE Nmax N

Fuente: Proyecto y cdlculo de estructuras de hormigdn, J Calavera, tomo |l
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Calculo del muro en sentido longitudinal*

El muro, en direccion longitudinal, funciona como una viga de cimentacion. Si la estructura es
flexible, el calculo del muro puede hacerse como viga flotante, que es el método mas correcto.
Como simplificacion, si la estructura es flexible y en todo caso si es rigida puede aplicarse el

siguiente método simplificado

e Se considera el muro como un cuerpo rigido sometido a las cargas de los pilares

y forjados en su coronacion, y a su peso propio.

e Se halla la resultante de todas las cargas

e >Ny laexcentricidad total e.

e Con ¢y XN se obtiene la distribucion lineal de presiones, variando de un valor maximo
s1 a uno minimo s2.

e Conocidas las acciones y reacciones sobre la viga, se calculan los momentos flectores y

los esfuerzos cortantes.

e Aunque en sentido estricto el muro suele ser una viga pared y deberia por tanto
ser calculado de acuerdo con ello, en general las armaduras minimas de retraccion
y temperatura son importantes y reducen la armadura necesaria para resistir los

momentos flectores resultantes.

! Proyecto y calculo de estructuras de hormigoén, J Calavera, tomo |l
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Figura 4.14 Muro como viga de cimentacion.

f—

o . 2 [

Fuente: Proyecto y cdlculo de estructuras de hormigén, J Calavera, tomo Il

Zapatas corridas

Se entiende por zapata corrida aquella que recibe una lineal (generalmente un muro) y
eventualmente un momento flector transmitido por el muro.

Figura 4.15 Tipos de zapatas corridas.
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Fuente: Fuente: Proyecto y cdlculo de estructuras de hormigén, J Calavera, tomo |
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4.2. Producto-Aporte

A continuacion, se desarrolla la metodologia de célculo para el sistema de muros de

hormigon armado para el semisotano del Edificio Multifamiliar Gutiérrez.

Figura 4.16 Vista 3D del edificio

Losa de cubierta

Losa del tercer piso
Losa del segundo piso

Losa del primer piso

Losa de la planta baja

Muro de sétano

Nivel de piso terminado del sétano

»
——

Zapatas aisladas

Fuente: CYPECAD 2018.

Figura 4.17 Ubicacion de los muros de hormigon armado, vistos en planta.

C1 C2 C3 C4 Ch
(34330) 3: 45%45 13: 45%45 W3 45x45 N3 45%45 (330

C6 CcT cg e co T
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c11 a2 14
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C1) W4: 45x45 C1
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Fuente: CYPECAD 2018
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Vinculacién de los muros con la losa *

a) fuerzas horizontales:

Suele ser por demas suficiente como fuerza resistente ante el empuje activo del suelo
y la sobrecarga detras del muro, sin embargo, se debe tomar ciertas precauciones. Si
la losa es alivianada, se debe tomar en cuenta que las viguetas trabajen perpendiculares
al muro de contencion (figura 4.4.a), de otra manera, no existira la contencién
apropiada por parte de la losa hacia el muro. Cuando las viguetas van en la misma
direccion del muro de contencion (figura 4.2.b), es solo una fina capa de carpeta de
compresion de losa la que intentaria resistir el empuje de la tierra y podria no ser
suficiente.

En el edificio multifamiliar Gutiérrez tenemos losas reticulares con nervios en dos
direcciones, por lo que se tendra nervios perpendiculares a los muros, teniendo asi un
apoyo adecuado.

Figura 4.18 Tipos de apoyos de losas con nervios,sobre muros.

losa de entrepiso
€ =
o

nervios /
perpendiculares
al muro

)
muro—- muro
a) b)
apoyo adecuado | apoyo inadecuado
del muro contra del muro contra
losa losa

Fuente: marcelopardo.com

b) fuerzas verticales:
las fuerzas verticales sobre el muro de contencién son la carga de la losa (y de
todo lo que se apoye en el muro) mas el peso propio del muro. (figura 4.3)

Figura 4.19 Tipos de apoyos de losas con nervios,sobre muros.

columnas

Fuente: marcelopardo.com

L “Muro de contencion de sdtano, consideraciones iniciales”, marcelopardo.com
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4.2.1 Disefno de los muros de s6tano

En la edificacion habra dos condiciones de empuje en los muros de hormigon armado:

» Un muro que esta en colindancia con la construccion del vecino, y estara

sometido al empuje del terreno y al empuje generado por la vivienda del vecino

(fig. 4.20).

» Dos muros que se encuentran dentro del terreno del propietario, por lo que estos

dos muros solo estaran afectados por el empuje del suelo y una posible
sobrecarga de 150kg/m?(fig. 4.21).

Figura 4.20 Muros de hormigon en contacto con construccion vecina .

c2 c3 C4
T20x30) M3: 45x45 (303D) 3: 45x45 (3530) M3 45x45 (30x30) M3 45xd45 )
L
‘%\_ﬂo —%\ﬁ
) % - o
355 4040} 4040}

= ;E;[ —E# ‘
c1 c L aboy ) 3y |
(35x35) {3Ex35) |

S

)

En

—WTAReR

£

1147 4545 o]

€2

Figura 4.21 Muros de hormigon sin contacto de construccion vecina .

Cc1 c2 C3 C4 C5
(30x30) M3: 45x45 (30x30) M3: 45x45 (30x30) W3 45x45 (3x30) M3 45x4f  (aman)

50
c6 c7 % c3 %‘” c9 #“3’
{35235 {40240) {40240) (3Ex35)

—MTARLs

oo 5 -+

c1 - ] 14 T~
e ) (dan U
T N N N N P - M W

C1| W4 45x45 \ _E.IJ

e

Fuente: Elaboracién propia.

pag. 158



4.2.2. Disefio de los muros, sin colindancia con edificacion vecina.
Estos dos muros estan separados del limite del terreno como se aprecia en la figura 4.22.
y el muro con mayor empuje de estos dos sera el que disefiaremos, el muro de disefio se

aprecia en la figura 4.23.

Figura 4.22 Muro de hormigén a ser disefiado .

i
¢ =[LOTE N° 14 r
. 2200
B i A
77 i A

LOTE N* 16
15.00
15.00

CALLE N°3
caLLe

[[[[[

B SIECREwS S

VOLUMEN

VIVIENDA 1
- DE CORTE

VECINA

Fuente: Planos de arquitectura.
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DATOS:
H=425m
y H°A° = 2500 kg/m?®
fck=250kg/cm?
fyk=5000kg/cm?
Q = 150kg/m?
r=5cm
E = 333000 kg/cm?
yc=1,50

yce=1,15

DATOS DEL SUELO:
vyt = 1800kg/m?®

@=0°

Cu=0,493kg/cm?

ocadm=1,3 kg/cm?

Altura del muro

Peso especifico del hormigon
Resistencia caracteristica del hormigén
Limite de fluencia del acero

Sobrecarga en la coronacion del muro
Recubrimiento

Madulo de elasticidad del hormigon
Coeficiente de minoracion del hormigén

Coeficiente de minoracién del acero

Peso especifico del suelo de relleno.
Angulo de friccion del suelo.
Cohesion del suelo.

Resistencia admisible del suelo.

En primer lugar, se determina el valor de las acciones verticales que gravitan sobre la

zapata del muro:

- Peso del terreno del trasdos:

1800 kg/m®. 0,55m . 4,25m=4207,5 kg/m.

- Sobrecarga sobre el trasdos
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150kg/m? . 0,55m= 82,5 kg/m.
- peso del alzado
2500kg/m? . 0,3m . 4,25m= 3187,5 kg/m.

- peso propio de la zapata:
2500kg/m?® . 0,45m . 1,50m =1687,5 kg/m

Estas cargas verticales y su posicion se representan en la siguiente figura:

=— 0.80m

3187,5K
° 4207,5kg

*1687,5L<9
]

L50m

= 0.73m

Esfuerzo que produce el muro sobre el terreno

9165kg

_ _ 2
= Tm. 150m _ 0110kg/m

ot

ot = 0,610kg/cm? < 1,3kg/cm?

Para el célculo el empuje del trasdos, se debe determinar primero el valor del

coeficiente Ko del empuje de reposo:
K, =1-—sengp

K,=1—-sen(0)=1
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Las leyes de empujes sobre el muro se muestran en la siguiente figura; las unidades
indicadas en dichas leyes son, de hecho, distribuciones lineales aplicadas a una rebanada

unitaria de muro.

Para el armado del alzado y de su comprobacion estructural, las leyes de empuje se

deben mayorar:
Coeficientes de la EHE-08.

= 1,35 para el empuje activo debido al peso propio del trasdos
= 1,5 para el empuje activo debido a la sobrecarga Q, aplicada en la coronacion del

trasdos

En la figura 4.23. se representa las leyes de empuje que acttan sobre el trasdos del alzado,
que es la cara traccionada en la que debe dimensionarse el armado vertical (Asl). Asi
mismo, se representa también la seccion S1 de comprobacion del agotamiento a cortante

por traccion del alma.
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Figura 4.23 Presiones sobre el muro.
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Aty .'
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NPT, del s6teno

160

-Empuje debido al peso del trasdos:

1800kg kg
0 =Y. yt.Ko.H = 1,35.7.1. 4,25m = 10327,5W

-Sobrecarga sobre el trasdds:

- Ko = 152209 | _ps ko
O-Q—]/QQ o = 1,0. mz . = m

L O

Los esfuerzos de calculo se determinan considerando al muro como una viga apoyada

en un extremo y empotrada en el otro.
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Figura 4.24 Diagrama de momentos y cortantes del muro.

225kg/m

L0327.3kgs/m

M=-_12756,97ke.m
c

Mmax=5920,34ke.m

3,30m 0.95m

V=18110,39ke
V=15695,93kg

I 3,30m | 0,95m |

Fuente: Elaboracion propia.
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Diseiio del tramo A-B_(con espesor de muro de 20cm)

El canto util del alzado es:

d=t—r—0@/2
d =0,3m—-0,05m — 0,006m
d =0,144m

Momento flector:

Md = 5920,34kg.m

Md = 592034kg.cm
Esfuerzo cortante:

Vd = 4791,8kg
-Armado vertical en el intrados:
La capacidad Uo del alzado es:
U, = feq-b.d = 24000,48kg
Y el momento limite en el alzado es:
Myim = 0,375.U, .d = 1296026 kg.cm

El momento limite es mayor al momento de disefio, por lo que no hace falta tener en

cuenta la contribucién de la armadura de compresion

2.Md

U51:UO.(1_ 1_U0d

)

U, = 45409,2kg
Obsérvese que se ha despreciado el peso propio del alzado, y el célculo de la armadura
de traccion se ha hecho en flexién simple y no en flexion compuesta. Las cuantias
minimas para la armadura vertical de traccién son:

-geométrica, con acero B500S:

-mecanica:

Usy = 0,2.AC. form 1 = 9043,2 kg
La resistencia media a flexo traccion fc,mn del hormigon es la correspondiente a un
elemento de HA-250 (31,4kg/cm?). Por lo tanto, de acuerdo con los calculos anteriores la

armadura vertical del muro se dimensiona con Ug; = 45409,2kg
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U
Asl = =% = 10,44cm?

yd
Asumiendo barras de 12mm
barras = M =92
1,131cm? "’
100cm
Sep = 9.2 = 10,8cm

utilizaremos @ 12mm c/10cm
-armado vertical en el trasdés:

La cuantia geométrica minima para la armadura vertical del trasdés es:

,27
Us, = 1000 JAc. fyd = 2347,83kg

oy U 234783kg o,
T e 43a78kg/em? T

Asumiendo barras de 10mm

barras = 24 _ 0o n1h
arras = 0,785cm2 =0V, ~ arra

con una barra de 10mm ya estamos cubriendo por cada metro del muro, pero el minimo

constructivo es de 4@10mm por metro de alzado, lo que es lo mismo, @10 cada 25cm
utilizaremos @ 10mm c/25cm

-armado horizontal total:

las armaduras horizontales se arman para un minimo geométrico de:

Us horiz = 1000 Ac. fyd = 13913,056kg

ne hopiy < Usz _ 13913056kg _ .,

-armado horizontal en el trasdos:
La tercera parte de este minimo se dispone en el trasdos y el resto se dispone en el

intradds, que es la cara vista. ello da lugar a:

3,2cm?
3 0765 0785 = 1,36 barras de @ 10mm
sep < 100cm = 75,58cm
- 1,36 ’
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utilizaremos @ 10mm c/30cm

-armado horizontal en el intradds

2.3,2cm?
3.0,—785 = 2,712barras de ﬂ 10mm
sep < 100cm = 36,873cm
- 2,712 ’

utilizaremos ¥ 10mm c/30cm
Disefio a cortante:
La comprobacion a cortante se debe hacer teniendo en cuenta que se trata de un muro y
que no llevara armado transversal, se emplea la siguiente expresion para el calculo del

agotamiento por traccion del alma:

0,18 0075
V2 = max [y—cf 3/100.pl. fck ; ——.\/&3.fck ] b.d

(byd, en mm)

La comprobacion a cortante arroja los siguientes resultados:

—1+ |22 20 _ 518
o 144mm

- 10,44cm? — 0,0073
PE = d = 100cm. 14.4cm
Viuz
,18 3 N 0,075 N
= max .1,91. [100.0,0073.24,5 ——; . 12,183.24,5——|.1000mm . 144mm
1,5 mm2 1,5 mm?2

Vs = max[98139,8N  ;114592,3N]
V., = 114592,3N = 11681,2kg
Vio = 11681,2kg = Vd = 4791,8kg

La seccion es suficiente para resistir el cortante, no es necesario aumentar el ancho.
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Disefio del tramo B-C _(con espesor de muro de 30cm)

El canto util del alzado es:

d=t—r—0/2
d =0,30m — 0,05m — 0,008m
d =0,242m

Momento flector negativo:

Md = 12756,97kg.m

Md = 1275697kg.cm
Esfuerzo cortante: a una distancia d del apoyo

Vd = 15695,53kg
-Armado vertical en el trasdos:
La capacidad Uo del alzado es:
Uy, = fog-b.d = 403341,4kg
Y el momento limite en el alzado es:
M, = 0,375.U, .d = 3660323,21 kg.cm

El momento limite es mayor al momento de disefio, por lo que no hace falta tener en

cuenta la contribucién de la armadura de compresion

2.Md
Up.d

U51:UO.(1_ 1_ )

Us; = 56700,1kg
Obsérvese que se ha despreciado el peso propio del alzado, y el calculo de la armadura
de traccion se ha hecho en flexién simple y no en flexion compuesta. Las cuantias
minimas para la armadura vertical de traccién son:

-geométrica, con acero B500S:

0,9
>— Ac. = )
Us; = 1000 Ac. fyd = 9469.6kg

-mecanica:

Us1 = 0,2.Ac. form 1 = 15197,6kg
La resistencia media a flexo traccion fc,mn del hormigon es la correspondiente a un
elemento de HA-250 (31,4kg/cm?). Por lo tanto, de acuerdo con los calculos anteriores la

armadura vertical del muro se dimensiona con Ug; = 56700,1kg
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U
Asl = =% = 13,04cm?

yd
Asumiendo barras de 16mm
b B 13,04cm? e
arras = o 011emz
Sep = 100cm _ 154
P =g T Em

utilizaremos ¥ 16mm c/15cm
-armado vertical en el intradoés:

La cuantia geométrica minima para la armadura vertical del trasdds es:

,27
Us, = 1000 JAc. fyd = 3521,74kg

g U 352074kg o
T e 43a78kg/em? O

Asumiendo barras de 10mm

barras = 22X _ 1 031 ~ 1b
arras = 0,785cm2 =1, ~ arra

con una barra de 10mm ya estamos cubriendo por cada metro del muro, pero el minimo
constructivo es de 4@10mm por metro de alzado, lo que es lo mismo, @10 cada 25cm
pero consideraremos que se mantendra el armado del intrados del tramo AB por ser mayor
al minimo de la norma.

utilizaremos @ 12mm c/10cm
-armado horizontal total:

las armaduras horizontales se arman para un minimo geomeétrico de:

1,
Usnoriz 2 75gg- Ac- fyd = 20869,584kg

ps horty < Uz _ 20869584k _
SO =y T 4347 8kg /cm? em?

-armado horizontal en el trasdos:
La tercera parte de este minimo se dispone en el trasdés y el resto se dispone en el
intrados, que es la cara vista. ello da lugar a:

4,8cm?

3.0.785 = 2,038 barras de @ 10mm
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100cm
2,038

utilizaremos @ 10mm c/30cm

sep < = 49cm

-armado horizontal en el intradds

2.4cm?
30785 = 4,08barras de @ 10mm
sep < 100cm = 24,5cm
4,08 ’

utilizaremos @ 10mm c/20cm

Disefio a cortante:
La comprobacion a cortante se debe hacer teniendo en cuenta gue se trata de un muro y

que no llevara armado transversal, se emplea la siguiente expresion para el calculo del
agotamiento por traccion del alma:

0,18
V2 = max [75 V100.pl. fck ;

(byd, en mm)

O’OZS .w/€3.fck] .b.d

14
La comprobacién a cortante arroja los siguientes resultados:

S T A
§= d 242mm =~
Asl

= B 13cm?
PE= 5 d ~ 100cm. 24.2cm

= 0,0054

N 0,075
mm2’ 15 °

0,18 3 N
= max [ .1,83. \]100.0,0054.24,5 \]1,833. 24,5 M‘ .1000mm .242mm

V., = max[130919,3N ;157982,3N]
V., = 157982,3N = 16104,2kg
Vur = 16104,2kg = Vd = 15695,93kg

La seccion es suficiente para resistir el cortante, no es necesario aumentar el ancho.
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4.2.2.1. Verificacion de las zapatas corridas de los muros.

Verificacién ante hundimiento:

Para cumplir con la verificacion a hundimiento las presiones que se generan en el
terreno deben ser menores al esfuerzo admisible del estudio de suelos.

Figura 4.25 Presiones sobre el terreno.

Fuente: Cypecad 2018.

Del grafico 4.25. obtenido del CYPECAD 2018 se observa que la mayor presion de las
zapatas centrales sobre el terreno es de 1,29 kg/cm?.

2 2
Omax,terreno kg/cm® < o4amkg/cm

1,29kg/cm? < 1,30kg /cm? Cumple!!
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ARMADO DE LA ZAPATA CORRIDA
Canto util:

d = 45cm — 5cm — 1,2cm = 39,4cm

Armadura principal a traccion del talén

(obtenida por calculo a flexién del talon sometido al peso de las tierras del trasdos)

=
2 l lfsobwecurgu

@

ll peso del terrenc
4—-‘ 0.55m }-17

_ 1,6(Qsob + Qp.del t.).L?.100cm
B 2

Md

1,6 (150. (Wloz) + 7650. (Wloz)) .0,552.100
2

Md =

= 188760kg.cm

Momento reducido

Mg 188760 00073
~b-d?-f., 100.39,4%.166,67

Ha

Cuantia Geométrica
Wy = Ug - (14 p,) = 0,0073-(1+0,0073 ) = 0,00735
Determinacioén de la Armadura necesaria

4 .b.d.fcd 0,00735.100.39,4.166,67
S fyd B 4347,83

= A, = 1,11 cm?
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0,9 %0 cuando se arma con B500.

As min = 0,009 .b.d
As min = 0,0009.100.39,4 = 3,55cm?

3,55 cm?2

o == =~
N¢ de barras@12mm 1131 cmz 3,14 =~ 4
) 100cm
Separacion = R 25 cm

Se adopta barras @12mm c/25cm

Armadura principal a traccion de la puntera: es la prolongacion de la armadura
vertical del trasdds de la base del alzado.

armado del trasdos @ 16mmc/15cm

AR

—== (065M ——

_ 1,6(0sueto)- L?.100cm

Md >

1,6( 0,61kg/cm?).(65cm)?.100cm
Md = ( 9/ )2 ( ) = 206180kg.cm
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Momento reducido

oMy 206180 00073
Ha =y q2 f .~ 7100.39,42 .166,67

Cuantia Geométrica

wy = g - (14 p,) = 0,0073-(1+0,0073 ) = 0,008
Determinacioén de la Armadura necesaria

ws.b.d.fcd 0,008.100.39,4.166,67
A = - = A, = 1,21 cm?

s fyd 4347,83
N© de barras@16mm = e _ 0,60 ~ 1
¢ de barras mm_2,011cm2_ ,60 ~
- 100cm
Separacion = = 100 cm

La armadura de prolongacion del muro en el trasdos es mayor a la armadura requerida de

calculo.

utilizaremos ¥ 16mmc/15cm

Armadura horizontal de la zapata: el 20% de la longitudinal en la cara correspondiente

y, al menos, el minimo geométrico de losas ( 1,8%o con B500) entre ambas caras.

i

As min = 0,009.b.d

As min = 0,0009.100.39,4 = 3,55cm?

................. Nede b 512 _3,55cm2_314 4
N f S e bammase R amMm = st emz .
100cm
Separacién = Y 25 cm

Se adopta barras @12mm c/25cm
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Figura 4.26 Disposicion de la Armadura del muro

| LOSA DE PLANTA BAJA

912 ¢/10cm

$12 ¢/25cm

/—4: 10 ¢/25¢cm

./—l— $16 c/15cm

L.e0

X

$10 ¢/30cm

$10 ¢/30cm
310
| _
A
$10 c/20cm
12 ¢/25cm *
012 ¢/25cm

Fuente: Elaboracion propia.
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4.2 .3 Disefo de los muros, con colindancia de edificacién vecina.

Figura 4.27 Muro de hormigon a ser disefiado.

15.00
15.00

LOTE N°® 16

CALLE N°3
AL

CALLEN°S

Fuente: Planos de arquitectura.

DATOS:

H=425m Altura del muro

y H°A° = 2500 kg/m® Peso especifico del hormigon

fck=250kg/cm? Resistencia caracteristica del hormigén

fyk=5000kg/cm? Limite de fluencia del acero.

Q = 3000 kg/m? Carga vertical de las fundaciones,
trasmitidas al terreno de la vivienda vecina.

r=5cm Recubrimiento.

E = 333000 kg/cm? Madulo de elasticidad del hormigon

yc=1,50 Coeficiente de minoracion del hormigon

yc=1,15 Coeficiente de minoracion del acero
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DATOS DEL SUELO:

vt = 1800kg/m?® Peso especifico del suelo de relleno.
@=0° Angulo de friccion del suelo.
Cu=0,493kg/cm? Cohesion del suelo.

cadm=1,3 kg/cm? Resistencia admisible del suelo.

En primer lugar, se determina el valor de las acciones verticales que gravitan sobre la

zapata del muro: (el anélisis considera un metro de ancho)

- peso del alzado

2500kg/m® . 0,3m . 4,25m= 3187,5 kg/m.

- peso propio de la zapata:
2500kg/m® . 0,45m . 1,50m =1687,5 kg/m
- peso que llega de la columna mas cargada del muro:
7560kg/6,30m =1200 kg/m

Estas cargas verticales y su posicion se representan en la siguiente figura:

l 1200kg

3187,5kg

T

0.45m

4

£687,5R9
0.75m ——‘
1.50m

Esfuerzo que produce el muro sobre el terreno
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=TT
= 0075Ke L 0s0ke/m?
= Im. 150m g/m

ot = 0,405kg/cm? < 1,3kg/cm?

Para el calculo el empuje del trasdos, se debe determinar primero el valor del

coeficiente Ko del empuje de reposo:
K, =1—sengp
K,=1—-sen(0)=1

Las leyes de empujes sobre el muro se muestran en la siguiente figura; las unidades
indicadas en dichas leyes son, de hecho, distribuciones lineales aplicadas a una rebanada

unitaria de muro.

Para el armado del alzado y de su comprobacion estructural, las leyes de empuje se

deben mayorar:
Coeficientes de la EHE-08.

= 1,35 para el empuje activo debido al peso propio del trasdos
= 1,5 para el empuje activo debido a la sobrecarga Q, aplicada en la coronacion del

trasdos

En la siguiente figura se representa las leyes de empuje que acttan sobre el trasdds del
alzado, que es la cara traccionada en la que debe dimensionarse el armado vertical (Asl).
Asi mismo, se representa también la seccion S1 de comprobacion del agotamiento a

cortante por traccion del alma.
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Figura 4.28 Presiones sobre el muro.

NP.T. clel s&8tano

I

-Empuje debido al peso del trasdos:

1800kg
———.1. 4,25m = 10327,5—
m m

0z =Yg yt.Ko.H = 1,35.
-Sobrecarga sobre el trasdos:

09 =Vo-Q.Ko =15.

sl

T Q
+ U

LTTT

kg

3000kg kg

m

.1 = 4500—
m

Los esfuerzos de célculo se determinan considerando al muro como una viga apoyada

en un extremo y empotrada en el otro.
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Figura 4.29 Diagrama de momentos y cortantes del muro.

4500kg/m

1NN

10327,3kg/m
]

- 4,29m -—

M=18325.7kg.m

M=8001.8 kg.m

V=20828,43kg

11:56335'@ ‘f=11|]|]9.3|i§

Fuente: Elaboracion propia.
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Diseiio del tramo A-B_(con espesor de muro de 20cm)

El canto util del alzado es:

d=t—r—0@/2
d =0,2m-0,05m — 0,006m
d =0,144m

Momento flector:

Md =8001,80 kg.m

Md = 800180 kg.cm
Esfuerzo cortante:

Vd =11009,3 kg
-Armado vertical en el intrados:
La capacidad Uo del alzado es:
U, = feq-b.d = 240004,8kg
Y el momento limite en el alzado es:
Myim = 0,375.U, .d = 1296026 kg.cm

El momento limite es mayor al momento de disefio, por lo que no hace falta tener en

cuenta la contribucién de la armadura de compresion

2.Md

U51:UO.(1_ 1_U0d

)

Us; = 64138,1 kg
Obsérvese que se ha despreciado el peso propio del alzado, y el célculo de la armadura
de traccion se ha hecho en flexién simple y no en flexion compuesta. Las cuantias
minimas para la armadura vertical de traccién son:

-geométrica, con acero B500S:

-mecanica:

Usy = 0,2.AC. form 1 = 9043,2 kg
La resistencia media a flexo traccion fc,mn del hormigon es la correspondiente a un
elemento de HA-250 (31,4kg/cm?). Por lo tanto, de acuerdo con los calculos anteriores la

armadura vertical del muro se dimensiona con Ug; = 64138,1kg
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U
Asl = =2 = 14,75¢m?

yd
Asumiendo barras de 16mm
barras = 14,7—5cmz =73
2,011¢cm? ’
100cm
Sep = 73 = 13,6cm

utilizaremos ¥ 16mm c/10cm
-armado vertical en el trasdés:

La cuantia geométrica minima para la armadura vertical del trasdés es:

,27
Us, = 1000 JAc. fyd = 1690,4kg

nog Uz _ 1694k
T e 43a78kg/em? T

Asumiendo barras de 10mm

b _ 039em’” =0,49 ~ 1b
arras = 0,785cm2 =0V, =~ arra

con una barra de 10mm ya estamos cubriendo por cada metro del muro, pero el minimo

constructivo es de 4@10mm por metro de alzado, lo que es lo mismo, @10 cada 25cm
utilizaremos @ 10mm c/25cm

-armado horizontal total:

las armaduras horizontales se arman para un minimo geométrico de:

Us horiz = 1000 JAc. fyd = 10017,4kg

ps hortg < Uz _ _10017.4kg
shoriz = 2 = Ba7.8kg em? ~ 3™

-armado horizontal en el trasdos:
La tercera parte de este minimo se dispone en el trasdos y el resto se dispone en el

intradds, que es la cara vista. ello da lugar a:

2,3cm?
3 0788 0,785 = 0,98 barras de @ 10mm
sep < 100cm = 102cm
~ 0,98
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utilizaremos @ 10mm c/30cm

-armado horizontal en el intradds

2.2,3
3.0.785 = 1,95barras de @ 10mm
sep < 100cm = 51,28cm
— 1,95 ’

utilizaremos ¥ 10mm c/30cm
Disefio a cortante:
La comprobacion a cortante se debe hacer teniendo en cuenta que se trata de un muro y
que no llevara armado transversal, se emplea la siguiente expresion para el calculo del

agotamiento por traccion del alma:

V2 = max [— £.3/100.pl. fck

(byd, en mm)

0,075

€3fc]bd

La comprobacion a cortante arroja los siguientes resultados:

—1+ |22 20 _ 518
o 144mm

_ A1 0102
PL=373a

0,18 3 N 0,075 N
= max .2,18. .0, .24, ; . 12,183.245——|.1000mm . 144mm
1,5 mm2 1,5 mma2

V., = max[110099,7N ;114592,3N]
V,, = 114592,3N = 11681,2kg
V,, = 11681,2 > Vd = 11009,3kg

La seccion es suficiente para resistir el cortante, no es necesario aumentar el ancho.
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Disefio del tramo B-C _(con espesor de muro de 45cm)

El canto util del alzado es:

d=t—r—0@/2
d =0,45m — 0,05m — 0,008m
d =0,392m

Momento flector negativo:

Md = 18325,70 kg.m

Md = 1832570 kg.cm
Esfuerzo cortante: a una distancia d del apoyo

Vd = 20828,45 kg
-Armado vertical en el trados:
La capacidad Uo del alzado es:
U, = f.q-b.d = 653346,4kg
Y el momento limite en el alzado es:
Mim = 0,375.U, .d = 9604192,08 kg.cm

El momento limite es mayor al momento de disefio, por lo que no hace falta tener en

cuenta la contribucion de la armadura de compresion

2.Md
Up.d

U51:UO.(1_ 1_ )

U, = 48553,4kg
Obsérvese que se ha despreciado el peso propio del alzado, y el célculo de la armadura
de traccion se ha hecho en flexion simple y no en flexion compuesta. Las cuantias
minimas para la armadura vertical de traccién son:

-geométrica, con acero B500S:

-mecanica:

Usy = 0,2.AC. form s = 24617,6 kg
La resistencia media a flexo traccion fcmn del hormigon es la correspondiente a un
elemento de HA-250 (31,4kg/cm?). Por lo tanto, de acuerdo con los calculos anteriores la

armadura vertical del muro se dimensiona con Ug; = 48553,4 kg
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U
Asl = =% = 11,2cm?

yd
Asumiendo barras de 16mm
11,2cm?
barras = m =56
100cm
Sep = 56 = 18cm

utilizaremos ¥ 16mm c/15cm
-armado vertical en el intradoés:

La cuantia geométrica minima para la armadura vertical del trasdds es:

,27
Us, = 1000 JAc. fyd = 4601,7kg

no Uz 46017kg
T e 43a78kg/em?

Asumiendo barras de 10mm

b 3 1,06cm? _ 135
arras =9.785cmz

con dos barras de 10mm ya estamos cubriendo por cada metro del muro, pero el minimo

Q

2barra

constructivo es de 4@10mm por metro de alzado, lo que es lo mismo, @10 cada 25cm
pero consideraremos que se mantendra el armado del intrados del tramo AB por ser mayor
al minimo de la norma.

utilizaremos @ 16mm c/10cm
-armado horizontal total:

las armaduras horizontales se arman para un minimo geométrico de:

1,
Usnoriz = Tgag-Ac-fyd = 27269,6kg

nopor, Uz 272696k _
SO =y T 43478kgjem? T

-armado horizontal en el trasdos:
La tercera parte de este minimo se dispone en el trasdos y el resto se dispone en el
intrados, que es la cara vista. ello da lugar a:

6,27cm?

3.0785 = 2,7 barras de @ 10mm
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100cm

27 = 37cm

sep <

utilizaremos @ 10mm c/30cm

-armado horizontal en el intradés

2.4cm?
30785 = 5,32barras de @ 10mm
sep < 100cm = 18,79cm
- 532 ’

utilizaremos ¥ 10mm c/15cm
Disefio a cortante:
La comprobacion a cortante se debe hacer teniendo en cuenta que se trata de un muro y
que no llevara armado transversal, se emplea la siguiente expresion para el calculo del

agotamiento por traccion del alma:

0,18
V2 = max [75 V100.pl. fck

(byd, en mm)

0,075

3 fck

La comprobacién a cortante arroja los siguientes resultados:

=1+ 200 200 _ =1,71
B 392mm

| = 12em® = 0,0028
P b. d 100cm. 39,2cm
N 0,075 N
= max [— 1, 71 100.0,0028.24,5——; —.\/1,713. 24,5 —‘ .1000mm .392mm
mm2° 1,5 mm?2

V,» = max[154008,5N ;217752,9N]
Vi, = 217752,9N = 22197kg
Vyo = 22197kg = Vd = 20828,45 kg
La seccion es suficiente para resistir el cortante, no es necesario aumentar el ancho.
ARMADO DE LA ZAPATA CORRIDA

Canto util:

d = 45cm — 5cm — 1,2cm = 39,4cm
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Armadura principal a traccién de la puntera: es la prolongaciéon de la armadura

vertical del trasdos de la base del alzado.

armado del trasdos @ 16mmc/15cm

_ 1,6(0sueto)- L?.100cm
B 2

Md

1,6(0,4kg/cm?).(105¢cm)?.100cm
Md = ( 9/ )2( ) = 352800kg.cm

Momento reducido

Mg 352800 00136
"~ b-d?-f.,, 100.39,4%2.166,67

Ha

Cuantia Geométrica
w, =Ug(1+u,) = 0,0136-(1+0,0136 ) = 0,0138
Determinacion de la Armadura necesaria

ws.b.d.fcd 0,0138.100.39,4.166,67 )
A = = = A, = 2,08 cm

s fyd 4347,83
N© de barras@16mm =~ _ 403 ~ 1
¢ de barras mm = 20ilemz ~ P03~
. 100cm
Separacion = =100 cm

La armadura de prolongacion del muro en el trasdos es mayor a la armadura requerida de

célculo.

utilizaremos ¥ 16mmc/15cm
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Armadura horizontal de la zapata: el 20% de la longitudinal en la cara correspondiente

y, al menos, el minimo geométrico de losas ( 1,8%. con B500) entre ambas caras.

As min = 0,009 .b.d

As min = 0,0009.100.39,4 = 3,55cm?

N© de barras@12mm = ——o M2 _ 514 ~ 4
e barras@12mm = T31omz ~ 14~
i 100cm
Separacion = - 25 cm

Se adopta barras @12mm c/25cm

Figura 4.30 Disposicion de la Armadura del muro

| LOSA DE PLANTA BAJA

N.P.T. el sotano
(+0,00mM>

e
. rd .
N, de fundaciones
7 -Lemd
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$10 ¢/25¢m
016 ¢/10cm /
g $10 ¢/30cm $10 ¢/30cm

3.10

)
— 916 c¢/15em
./

0
160 $10c/l5c
012 ¢/25¢cm 012 ¢/25¢m *
$12 ¢/25¢m \;

2.0

Fuente: Elaboracién propia
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CONCLUSIONES

Realizado el disefio estructural del “Edificio Multifamiliar Gutiérrez” a construir en la

ciudad de Tarija se generan las siguientes conclusiones:

e De acuerdo a la propuesta de los objetivos generales y especificos, se llegé a
cumplir con el disefio estructural del “Edificio multifamiliar Gutiérrez”, cabe
mencionar que al realizar el presente proyecto se comprendié lo complejo que
puede llegar a ser la toma de decisiones, ya que se debe basar en lo econémico
y la eficiencia; para lo cual se debe analizar y emplear el sistema estructural
mas conveniente en cada caso.

e El estudio de suelos se realizé con la empresa EOLO S.R.L, en cuanto a la
capacidad portante se tomd el valor de 1,30 kg/cm? en la cota -1,60m (cota
que se mide desde el N.P.T del sétano la cual se definié como cota +0,00).

e El disefio estructural de cada uno de los elementos, fue calculado
manualmente y comparado con el programa CYPECAD 2018, el cual
proporciond valores de armadura requerida similares a los del calculo manual.

e Los entrepisos y la azotea estan compuestos por losas reticulares, debido a las
grandes luces que presentan, ademas que este tipo de losa tiene menores
vibraciones que el sistema convencional de losas de viguetas pretensadas, y
es mucho mas ligera y econdmica que el sistema de losa maciza.

e En el disefio de losas reticulares sin vigas se empled la Norma Boliviana de
Hormigén CBH-87 y se tomé algunos parametros del libro “Los Forjados
Reticulares” de Florentino Regalado Tesoro.

e El disefio de los muros del semisotano se realizé bajo la norma EHE-08, ya
que en la norma CBH-87 no especifica una metodologia de disefio de estos
tipos de elementos estructurales.

e EIl disefio del muro del sétano fue disefiado con el espesor minimo
recomendable de 20cm en su parte vista, y en su parte mas baja que se
encuentra enterrada tiene un espesor de 30cm ya que los esfuerzos de corte en
esta zona son altos, y este tipo de muros no son disefiados con estribos que

ayuden a soportar estos esfuerzos.
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e En todos los elementos estructurales se adopté cuantias de acero, las mas
cercanas a las cuantias minimas; por lo que se garantiza la eficiencia y
economia de los elementos estructurales.

e El costo estimado de la parte de la obra gruesa del proyecto es de 970302,89
Bs, este costo contempla la estructura portante, por lo tanto, se deberd
complementar las respectivas a obra fina, acabados e instalaciones (agua,
electricidad, sanitario, pluvial, gas).

e La ejecucion fisica del proyecto llevara un tiempo estimado de 177 dias

laborales, de acuerdo al plan de obra propuesto.

RECOMENDACIONES

Se hacen las siguientes recomendaciones:

Es necesario realizar las verificaciones manuales del disefio de los elementos, ya
que la toma de decisiones al final la hace el ingeniero, los programas de disefio
solo son herramientas que nos ayudan a optimizar los tiempos de disefio

estructural.

Las cargas a considerar en el disefio son un factor muy importante en el célculo,
se tiene que realizar un analisis exhaustivo de las cargas que se introduciran en el
software, dado que una mala introduccion de las cargas en el disefio puede llevar
a problemas muy serios en la estructura mas adelante, las cargas a considerar
tienen que ser las que mas se asemejen a la realidad basandose en las normativas

y recomendaciones propuestas.

Para obtener resultados similares de cuantias de acero, es importante que los datos
introducidos al programa sean calculados o extraidos de la normativa que se esté
utilizando.

En la etapa de construccion de los muros del semisotano se debe contar con un
ingeniero civil de experiencia para la supervision y con una mano de obra
capacitada, para evitar errores tanto en su ejecucién y en el control de calidad de

la misma.
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Toda la ejecucion del proyecto debe seguir la normativa, especificaciones
técnicas, control de calidad, equipos adecuados y todo lo necesario para el buen
desarrollo del proyecto.

En la construccion se debe seguir estrictamente los planos de detalle para evitar
fallas en el funcionamiento.

Al realizar el disefio de las estructuras de hormigon armado, como es el caso de
las vigas, columnas, zapatas y losas, se recomienda cumplir con los

recubrimientos minimos que indica la Norma Boliviana de Hormigon CBH-87.

Es necesario uniformizar las secciones de vigas, columnas de la obra,

procurando que no sean muy diferentes, con el fin de facilitar la construccion.
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