1. ANTECEDENTES

1.1. El problema.

El Municipio Camargo de la Provincia Nor Cinti del Departamento de Chuquisaca
actualmente no cuenta con la suficiente infraestructura para albergar a las distintas areas
de funcionamiento del Gobierno Auténomo Municipal de Camargo, cabe mencionar que
se cuenta con una infraestructura actualmente mas precisamente en la propia ciudad donde
la actual estructura sufre de un excesivo numero de personal técnico repartido en las
diferentes areas de desempefio laboral, por ende, no pueden otorgar una buena atencion al
ciudadano.

Al no contar con una suficiente capacidad esta infraestructura, deja a una cantidad de
ciudadanos sin poder alcanzar el cupo para poder hacer conocer sus inquietudes y/o
necesidades, a razon de que no todas las &reas técnicas cuentan con un habiente propio
para poder realizar la recepcion de los mismos. Muchos comunarios se ven obligados a
restringir su visita a las instalaciones del G.A.M.C., dandoles prorrogas a sus problemas
siendo que en ocasiones no son atendidas por el simple hecho que no son recepcionadas,
provocando cierto recelo entre los diferentes ciudadanos puesto que esta carencia obliga
que los funcionaros deban priorizar algunos problemas y otros simplemente quedando en
el olvido.

Siendo una necesidad para que cada ciudadano pueda tener una mejor recepcién y
respuesta inmediata a cada inconveniente que llegue a presentarse ante diferentes sucesos
en lo que conlleve responsabilidad municipal, mejorando el confort de cada ciudadano
como turistas, se ve importante la elaboracion de un disefio estructural para el proyecto
planteado por las autoridades pertinentes del municipio de Camargo del departamento de
Chuquisaca. Asi la implementacion de una nueva alcaldia municipal subsanara las
carencias notables en la que se encuentra el municipio.

1.1.1. Planteamiento.

Si bien el Municipio cuenta con una infraestructura donde funciona actualmente la
Alcaldia Municipal de Camargo esta carece de ambientes para desarrollar as diferentes
actividades administrativas y la atencion al publico.

Las principales causas que originan la necesidad de una infraestructura adecuada para la

Alcaldia Municipal son:



e Carencia de una sala de reuniones
e Carencias de ambientes para los diferentes funcionarios publicos y su atencion al
publico
e Infraestructura actual deteriorada con ambientes pequefios y poco confortables
para los funcionarios y la atencion al publico

1.1.2. Formulacion.
Teniendo una infraestructura ineficiente e incapaz de poder satisfacer las diferentes
inquietudes del ciudadano en las diversas areas competentes del Municipio de Camargo
que cada afio aumenta cada vez mas, siendo que el mismo es una poblacion en desarrollo.
Haciendo un anélisis a las posibles soluciones del problema, y notando la carencia de un
disefio estructural, la alternativa planteada mas adecuada es: Disefio estructural de la
Alcaldia Municipal de Camargo ubicado en la Provincia Nor Cinti — Departamento
Chuquisaca.
1.1.3. Sistematizacion.
Con la alternativa definida “Disefio estructural de la Alcaldia Municipal de Camargo
ubicado en la Provincia Nor Cinti — Departamento Chuquisaca”, y con un analisis
técnico y econdémico en el estudio de la propuesta a respecto de las estructuras de
sustentacion para la infraestructura, se ha definido realizar lo siguiente:

e Estructura para la cubierta losa alivianada en todo el médulo.

e Estructura de sustentacion: Una estructura porticada de H°A®,

e Estructura de separacion de niveles losa alivianada, losa reticular.

e Estructura de Cimentacion con zapatas de H°A®.
Se realizara el disefio estructural aplicando la Norma Bolivia CBH-87, para asi poder
obtener las secciones optimas mediante el software CYPECAD.
1.2. Objetivos

1.2.1. General.
Realizar el disefio estructural de la Alcaldia Municipal de Camargo ubicado en el
Municipio de Camargo Provincia Nor Cinti del Departamento de Chuquisaca, aplicando

la norma boliviana del Hormigdén Armado CBH-87 norma vigente en el pais.



1.2.2. Objetivos Especificos

¢ Realizar el levantamiento topografico de lugar de emplazamiento del terreno para
determinar el desnivel del terreno.

o Realizar el estudio de suelos para determinar la resistencia admisible del terreno
de fundacion de la estructura.

e Disefiar y calcular los elementos estructurales con secciones que cumplen con los
esfuerzos establecidos en la norma boliviana CBH-87, aplicando el software
CYPECAD 2016.

e Verificar manualmente los elementos estructurales mas desfavorables con los
obtenidos del software.

e Realizar el disefio de planos estructurales a detalle.

e Realizar un andlisis de precios unitarios de los items considerados para el presente
proyecto.

e Definir las especificaciones técnicas del proyecto.
e Estimar el costo econdémico del célculo estructural.
1.3. Justificacion.
1.3.1. Académica.

Profundizar y aplicar de forma practica los conocimientos adquiridos en los afios de
formacion universitaria, acerca del disefio de estructuras. Lo anterior permitira
dimensionar las estructuras desarrollando el criterio apropiado y mejor conocimiento del

comportamiento de las mismas.
1.3.2. Técnica.

El lugar de la construccion de la Alcaldia Municipal de Camargo, cumple con todas las
caracteristicas técnicas requeridas para este tipo de obra, lo cual se puede respaldar con la
visita previa que se hizo al lugar, siendo este accesible, a razon de ello cuenta con todos
los servicios basicos como ser; luz eléctrica, agua potable, gas domiciliario, alcantarillado

sanitario y servicio de alumbrado publico.



Seréa necesaria la informacion técnica del estudio de suelos y una correcta topografia del
lugar de emplazamiento, asi poder tener una correcta ubicacion de todos los miembros
estructurales del disefio, obteniendo una correcta eleccion del tipo de fundacion que
requiera la estructura para el tipo de suelo del lugar, cumpliendo con todas las

caracteristicas técnicas requeridas para este tipo de obras.

1.3.3. Socio-Economica.

El proyecto es econédmicamente posible ya que el lugar cuenta con lugares cercanos de
donde se puede sacar los materiales como los &ridos, cemento lo que facilita su
construccion y no tendra precios elevados a la hora de su construccion.

Siendo asi este proyecto brindara mejores condiciones laborales a los funcionarios
publicos y la atencién a la poblacion de la Comunidad de Camargo sera mejor, mediante
la construccidn de la Alcaldia Municipal y poder contar con una infraestructura con todas
las condiciones técnicas, tecnologicas, funcionales y estéticas para dar una mejor atencion

a toda la poblacién que requiera de los servicios de la institucion.

1.3.4. Ambiental.
Se garantizara que con la elaboracion y ejecucién del proyecto no se dafara la fauna ni la
flora del lugar, haciendo que el proyecto no sea perjudicial para el medio ambiente siendo

auto sostenible como asi lo indica la ley 1333.

1.4. Alcance del proyecto.
Mediante la recoleccién y estudio de informacion segundaria, se analizé una alternativa
de solucion:
o Realizar el disefio estructural de la Alcaldia Municipal de Camargo
Una vez formulado y sistematizado el problema se procedio al analisis de alternativas de
planteo estructural mencionadas a continuacion:
e La estructura sera porticada con elementos estructurales de H°A° ya que se trata
de una estructura de 2 niveles, con cubierta de loza alivianada.
e Laestructura de separacion de niveles sera loza alivianada de viguetas pretensadas
y reticulares, ya que son mas viables econémicamente que una loza maciza.
e El tipo de sustentacion de la estructura o fundaciones serd con zapatas aisladas a
la profundidad que sea necesaria.



1.5. Aporte académico.

Se realizara el disefio de la escalera en forma de U con dos descansos mediante el Método

de Cross y comparacion con Elementos finitos utilizando el Software SAP 2000.
1.6. Localizacion.

El Municipio de Camargo se encuentra ubicado en la primera seccion de la Provincia Nor
Cinti del Departamento de Chuquisaca, esta ubicado al sud oeste del territorio
Departamental y se halla al sur oeste en su relacion a su situacion Provincial se encuentra
a 325 km. De la Ciudad de Sucre, esta en el punto medio del camino troncal entre las
ciudades de Potosi y Tarija, distanciado a 197 km. de la ciudad de Potosi y 187 km. De la
Ciudad de Tarija.

El proyecto se emplazara en el barrio 6 de agosto sobre la calle 25 de mayo, la

infraestructura colinda con una parroquia y la casa Yarvi.

El lugar cuenta con todos los servicios basicos como ser agua, alumbrado publico,

electricidad, gas y alcantarillado sanitario.

Figura 1.1 : Mapa Geografico de la provincia Nor Cinti

Provincia
NOR CINTI

Fuente: https://www.educa.com.bo/geografia/provincia-nor-cinti-mapa



https://www.educa.com.bo/geografia/provincia-nor-cinti-mapa

Figura 1.2 : fotografia satelital de la ubicacion del proyecto

Fuente: Google Earth Pro


https://www.educa.com.bo/geografia/provincia-nor-cinti-mapa
https://www.educa.com.bo/geografia/provincia-nor-cinti-mapa

1.7. Informacion Socio-Econémica.

El valle de Camargo tiene renombre y tradicion debido a produccion e industrializacion

artesanal de la uva, hecho que ha impreso caracteristicas propias a la cultura local.

Entre los principales rubros econémicos se encuentra la fruticultura. El cultivo de la vid

es generalizado, dedicandose el 95% de la produccion a la elaboracién de vinos y singani.

El Municipio de Camargo cuenta con una representacion poblacional que se podra

visualizar en las gréficas siguientes.

Figura 1.4: Piramide poblacional por sexo del municipio de Camargo
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https://datos.aytocamargo.es/aplicaciones/camargo_apps_graficas/poblacion

Figura 1.5: Evolucidn de la poblacién del municipio de Camargo

Evolucion de la Poblacion = Descargar Gréfica
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Fuente: https://datos.aytocamargo.es/aplicaciones/camargo apps qgraficas/poblacion

1.7.1. Servicios basicos existentes.
Los servicios basicos son de vital importancia.

Los servicios con que debe contar la poblacion son el agua potable, energia eléctrica, salud
educacion y otros. Sin embargo, no todas las comunidades son atendidas por el Gobierno
central u/o Municipal, debido a muchos factores tales como falta de recursos financieros,
descuido de las autoridades centrales, entre otros factores. En este apartado el area de

influencia del proyecto cuenta con los servicios anteriormente citados.
a) Servicio agua potable

En la actualidad el Municipio de Camargo cuenta con un sistema de Agua Potable, se debe

asi recalcar que en cierta temporada del afio este servicio escasea.
b) Servicio de alcantarillado
El Municipio cuenta con una red de alcantarillado sanitario.

c) Servicios de electricidad


https://datos.aytocamargo.es/aplicaciones/camargo_apps_graficas/poblacion

En la actualidad el municipio cuenta con energia eléctrica, con una cobertura del 90%

hacia las familias consumidoras.
d) Servicios de educacion

Se cuenta con una Unidad Educativa, donde se imparte Educacion desde el nivel inicial,

Primario y Secundario.
e) Servicios de salud

La red de Salud de Camargo, cuenta con Centro de Salud que prevé atencién a toda la

Comunidad asi también cuenta con el servicio de Caja Nacional de Salud.
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2. MARCO TEORICO
2.1. Introduccién

Para el logro del objetivo general del proyecto “Disefio Estructural de la Alcaldia
Municipal de Camargo” se debe tener conocimiento de las caracteristicas fisico-
mecanicas del suelo de fundacion, idealizar el comportamiento estructural, definir el tipo
de infraestructura y superestructura de sustentacion y realizar los disefios

correspondientes.
2.2. Levantamiento topogréfico.

Los levantamientos topograficos se realizan con el fin de determinar la configuracion del

terreno, de elementos naturales o instalaciones construidas por el hombre.

En un levantamiento topografico se toman los datos necesarios para la representacion

gréafica o elaboracién del mapa del &rea en estudio mediante curvas de nivel.

El levantamiento topografico se realiza con estacion total, eliminando los errores de
lectura, anotacion, transcripcion y calculo, esto debido a que la tomay registro de los datos

topograficos es de forma digital.
2.3. Estudio de suelos.

El dato fundamental para calcular un sistema de fundacién es la tensién admisible del

terreno (kg/cm?) y la determinacion de la profundidad de cimentacion.
Resumiendo, los pasos de un estudio convencional:

e Ensayos ‘in situ’ (en el lugar) a cielo abierto con cargas aplicadas, como sondeos o
pozos cuya profundidad y cantidad dependera de la superficie de la obra y el peso

de la misma.
e Toma de muestras ‘in situ’ de cada pozo realizado.
e Ensayos de laboratorio de las muestras extraidas.

e Analisis de los resultados segtin los ensayos realizados ‘in situ’ y de laboratorio.

Elaboracion del informe final con resultados, graficos, tensiones calculadas
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2.3.1. Ensayo de Penetracion Normal (SPT).

En esta practica se desarrollard el método cominmente utilizado en el proceso de
exploracion de obras verticales, el cual se denomina Ensayo de Penetracién Normal (SPT),
mediante el cual se obtiene el nimero de golpes por pie de penetracion (N), con lo cual se
puede determinar la capacidad de carga admisible del suelo a distintas profundidades.

El método permite obtener muestras alteradas en forma continua, las cuales se trasladan
al laboratorio para efectuarle los ensayes basicos de clasificacion, con lo cual se puede

definir la secuencia estratigrafica del sitio en estudio.

Los penetrometros utilizados para el estudio del suelo de fundacion se hincan o se hacen
penetrar a presion en el suelo, midiendo la resistencia a la penetracion. La prueba mas
ampliamente utilizada in situ es la “penetracion estandar” (o normal) que consiste en la
hinca del vastago, dejando caer una maza de 140 libras (63.5 Kg.) desde una altura de 30
pulgadas (750mm.). La resistencia a la penetracion se expresa por el nimero de golpes

necesarios para hincar el vastago 1 pie (300mm.).

Los resultados de 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.
2.3.2. Presion admisible.

Terzaghi y Peck han dado los valores de capacidad portante en funcién de N; incluso han
dibujado los abacos 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 muestra inalterada.

La tabla precisa estas relaciones:
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Tabla 2.1 Relacion de Resistencia para las Arcillas

Resistencia a compresion simple

N Consistencia de la arcilla N/mm?

2 Muy blanda 0,025
2-4 Blanda 0,025 - 0,050
3-8 Media 0,050 -0.1

8-15 Compacta 0.1-0.2
15-30 Muy Compacta 02-04
30 Dura 04-038

Fuente: Elaboracion propia

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

Tabla 2.2 Relacion de Resistencia para Las Arenas

N Compacidad de la Arena
0.0-0.4 Muy suelta
0.4-0.10 Suelta

0.10-0.30  Medianamente compacta
0.30-0.50 Densa

Mas de 0.50 Muy densa

Fuente: Elaboracidn propia
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Teniendo la informacion del tipo de suelo y el nimero de golpes obtenidos del ensayo
SPT se utiliza la Tabla 2.1 6 Tabla 2.2(*), segln el tipo de suelo al que corresponda, se

obtiene la capacidad portante del suelo de fundacién.
2.4.  Disefio arquitecténico.

El disefio arquitecténico 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 fisico, la
construccion. La responsabilidad de la Arquitectura es de un arquitecto competente. El

disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.
2.5. Disefio estructural.

Comprende un andlisis técnico siguiendo la Norma Boliviana del Hormigon Armado

CBH-87®), se realizara la estructura porticada de (H°AP).
2.5.1. Estructura de sustentacion porticada de (H°A®)

Estard formada por: Losa alivianada con viguetas pretensada, Vigas, columnas, zapatas

aisladas y escaleras
2.6. Bases de calculo.

El proceso general de calculo corresponde al método de los estados limites. Con el objeto
de limitar convenientemente la probabilidad de que, en realidad, el efecto de las acciones
exteriores pueda ser superior al previsto, o que la respuesta de la estructura resulte inferior
a la calculada, el margen de seguridad correspondiente se introduce en los calculos
mediante unos coeficientes de ponderacion, que multiplican los valores caracteristicos de
las acciones, y otros coeficientes de minoracion, que dividen los valores caracteristicos de
las propiedades resistentes de los materiales que constituyen la estructura. En

consecuencia, el proceso de calculo debe cumplir estrictamente lo siguiente:

Sd < Rd

) Informacién proporcionada por el Laboratorio de Suelos y Hormigones de la U.A.J.M.S. Facultad de
Ciencias y Tecnologia.
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Doénde:
Sd: Valor de calculo de la solicitacion actuante.
Rd: Valor de calculo de la resistencia de la estructura.

Para el anélisis, los elementos estructurales se clasifican en unidimensionales, cuando una
de sus dimensiones es mucho mayor que las restantes; bidimensionales, cuando una de
sus dimensiones es pequefia comparada con las otras dos; y tridimensionales cuando

ninguna de sus dimensiones resulta sensiblemente mayor que las otras.

Se consideran elementos unidimensionales los pilares, vigas y arcos, siempre que su
longitud sea mayor que el doble del valor del canto total. Se consideran elementos

bidimensionales las losas, muros y placas.

Los métodos matriciales permiten analizar estructuras en las que, por la complejidad de
su geometria, por el tipo de carga o por el comportamiento de los materiales, no existen
soluciones analiticas 0 son excesivamente complicadas de obtener. La discretizacion
estructural y los tipos de elementos que se utilicen deben ser adecuados para reproducir

correctamente el comportamiento estructural.
2.6.1. Estructura porticada.

El disefio de la estructura aporticada estard fundamentada en base a la Normativa

Boliviana de Hormigén Armado CBH-87.
2.6.1.1. Resistencia de célculo.

Se considerara como resistencias de céalculo, o de disefio del hormigon (en compresion fcq
0 en traccion feq), el valor de la resistencia caracteristica adoptada para el proyecto,

dividido por un coeficiente de minoracion vc.

cd = ka/]/C
Donde:
fex: Resistencia caracteristica del hormigon a compresion.

.+ Coeficiente de minoracion.



15

Cuando se trate de elementos hormigonados verticalmente, la resistencia de calculo debera
reducirse ademas en un 10 %, para tener en cuenta la disminucion de calidad que el
hormigon de estas piezas experimenta por efecto de su modo de puesta en obra y

compactacion.

Se considera como resistencia de calculo o de disefio del acero, el valor f,,4, dado por:

Dénde: fya = fyk/ys
fyx: Limite elastico caracteristico del acero.
y: Coeficiente de minoracion.
2.6.1.2. Diagrama de calculo Tension — Deformacion
Hormigén Armado.

Para el célculo de secciones sometidas a solicitaciones normales en los estados limites
ultimos y de acuerdo al grado de precision requerido y segun la naturaleza del problema
de que se trate, se puede adoptar uno de los diagramas convencionales siguientes,
Ilaméndose la atencidn respecto a que dichos diagramas no sirven para la determinacion

del mddulo de deformacion longitudinal:

e Diagrama Parabola-Rectangulo: Formado por una parabola de segundo grado y un

segmento rectilineo.

Figura 2.1 Diagrama parabola — rectangulo.

I
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Fuente: “Hormigon Armado” (14* edicion). Apartado 12.2 figura 12.1.
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El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacién de rotura del
hormigon a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3,5 por
mil (deformacion de rotura del hormigén, en flexion). La ordenada méaxima de este

diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 f,,.

e Diagrama Rectangular: Formado por un rectangulo, cuya altura es igual a 0.80 x,

siendo x la profundidad del eje neutro y la anchura 0.85 f_,.

Figura 2.2 Diagrama rectangular

& 0,854 €c

Fuente: “Hormigon Armado” (14* edicion). Apartado 12.2 figura 12.2.

Acero estructural.

Diagrama de proyecto tension-deformacion es el que se adopta como base de los calculos,

a un nivel de confianza del 95 %.

Diagrama caracteristico tensién-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene la
propiedad de que los valores de la tensidn, correspondientes a deformaciones no mayores
del 10 por mil, presentan un nivel de confianza del 95 % con respecto a los

correspondientes valores obtenidos en ensayos de traccion.

Los diagramas de calculo tension-deformacion del acero (en traccién o en compresion) se
deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la recta

de Hooke de razon igual a: 1/Es.

La deformacién del acero en traccion se limita al valor 10 por mil, y la de compresion, al

valor 3,5 por mil. Los diagramas se presentan a continuacion.
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Figura 2.3 Diagramas de calculo tension-deformacion del acero
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Fuente: “Hormigén Armado” (14* edicion). Apartado 12.2 figura 12.3y 12.4.

2.6.1.3. Modulo de deformacion longitudinal
Hormigén Armado.

Para cargas instantaneas o rapidamente variables, el modulo de deformacién longitudinal
inicial E, del hormigdn (pendiente de la tangente en el origen de la curvareal 0 — €) ala

edad de j dias, puede tomarse igual a:

E, = 21000 - \/f—q : en kg/cm2.
Donde:  f;: Resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias de edad.

Como mddulo instantaneo de deformacion longitudinal, secante, Eg (pendiente de la

secante), se adoptara:
Es = 19000/  ; en kg/cm?.

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de

0,5f;, en esta expresion debe entrarse con f; en MPa.
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Como valor medio del médulo secante de la deformacion longitudinal del hormigon E.p,,

se adoptara el dado por la siguiente expresion:
E.m = 9500 - (f + 8)Y3 en MPa.

E.m = 44000 - (fy + 80)Y/3 ; en kg/cm2,

Normalmente, f., esta referido a la edad de 28 dias y por consiguiente el valor de E,
corresponder a dicha edad. Sin embargo, puede utilizarse igualmente la misma expresion

para deducir E., a partir de una resistencia f; (t, ), correspondiente a una edad t,, dada.

Cuando se trate de cargas duraderas o permanentes podra tomarse como valor de E los dos

tercios de los valores anteriores, en climas humedos, y los dos quintos, en climas secos.
Acero estructural.

Como médulo de deformacion longitudinal para el acero se tomara:

Es = 210.000,00 MPa.

2.6.1.4. Disposicion de las armaduras.

Las armaduras que se utilizan en el hormigon armado pueden clasificarse en principales y
secundarias, debiendo distinguirse entre las primarias las armaduras longitudinales y las

armaduras transversales.

El principal objetivo de las armaduras longitudinales es el de absorber los esfuerzos de
traccion originados en los elementos sometidos a flexion o traccion directa, o bien reforzar

las zonas comprimidas del hormigon.

Las armaduras transversales se emplean para absorber las tensiones de traccion originadas
por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la necesaria ligadura
entre armaduras principales, de forma que se impida su pandeo y la formacion de fisuras

localizadas.

En cuanto a las armaduras secundarias, son aquellas que se disponen, bien por razones
meramente constructivas, bien para absorber esfuerzos no preponderantes, mas o menos

parasitos. Su disposicién puede ser longitudinal o transversal.
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Distancia entre barras.

Las barras de acero que constituyen las armaduras de las piezas de hormigon armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacién y compactacién
del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras o
espacios vacios. La Norma Boliviana de Hormigén Armado recomienda los valores que

se indican a continuacion:

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de

la armadura principal debe ser igual o mayor que el mayor de los tres valores siguientes:
¢ Dos centimetros.
e El didmetro de la barra mas gruesa.
e 1,25 veces el tamafio maximo del arido.

b) Si se disponen de dos 0 mas capas horizontales de barras de acero, las de cada capa
deben situarse en correspondencia vertical una sobre otra, y el espacio entre columnas de

barras debe ser tal que permita el paso de un vibrador interno.

c) En forjados, vigas y elementos similares pueden colocarse en contacto dos barras
de la armadura principal de @<32mm (una sobre otra), e incluso tres barras de @<25mm.
El disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una préctica
recomendable cuando haya gran densidad de armaduras para asegurar el buen paso del

hormigon y que todas las barras queden envueltas por él.
Distancia a los paramentos.

Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o simplemente recubrimiento, a la
distancia libre entre su superficie y el paramento mas proximo de la pieza. El objeto del
recubrimiento es proteger las armaduras tanto de la corrosion como de la accion del fuego,
por ello es fundamental la buena compacidad del hormigdn del recubrimiento, mas adn

(ue su espesor.

Las diferentes normas establecen para los recubrimientos las limitaciones coincidentes

con las que recomendamos a continuacion:
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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) El valor méximo admisible para el recubrimiento de la capa exterior de armaduras es
de cinco centimetros. Si es necesario disponer 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.
En la siguiente tabla se recomiendan los recubrimientos minimos para diferentes casos:

Tabla 2.3 Recubrimientos Minimos.

Para losas y paredes en el interior de los edificios 15 mm
Para losas y paredes al aire libre 15 mm
Para vigas y pilares en el interior de edificios 15 mm
Para vigas y pilares al aire libre 20 mm
Para piezas en contacto con el suelo 30 mm
Para un hormigdn en un medio fuertemente agresivo 40 mm

Fuente: Elaboracién propia
Anclaje de las armaduras.

Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la transmision mutua de esfuerzos
entre el hormigdn y el acero, de tal forma que se garantice que este es capaz de movilizar

toda su capacidad mecanica sin peligro para el hormigon.
El anclaje se lo consigue gracias al mecanismo de la adherencia.

Es muy aconsejable, como norma general, disponer los anclajes en zonas en las que el
hormigon este sometido a compresiones y, en todo caso, deben evitarse las zonas de
fuertes tracciones. Esto conduce, en vigas, a llevar la armadura de momento negativo,

sobre apoyos intermedios, al menos hasta una distancia de estos del orden del quinto de
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la luz; y en apoyos extremos, a bajar las armaduras, dobladas a 90° por la cara méas alejada

del soporte.

La longitud de anclaje de una armadura, es funcién: de sus caracteristicas geométricas de
adherencia, de la resistencia del hormigon, y de la posicion de la barra con respecto a la
direccion del hormigonado, del esfuerzo en la armadura y de la forma del dispositivo de
anclaje. Existen muchas formas para calcular la longitud de anclaje, como ser: por
prolongacion recta, por gancho o patilla, por armaduras transversales soldadas, por
dispositivos especiales. Se usarén las férmulas para el célculo de la longitud de anclaje

por prolongacion recta:

fb,=m*®22§'—g*®2150mm {’b,,=1,4*m*®22];y—:*®2150mm

Figura 2.4 Longitud de anclaje, en centimetros.
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Fuente: “Hormigén Armado” (14° edicion). Apartado 8.5 figura 8.6.
Donde:
£y Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
fp11- Longitud de anclaje por prolongacion recta, posicion I, en cm.
m.: 14 Coeficiente que para Hormigén H-20 y Acero AH-400.
@: Didmetro de la armadura de acero, cm.
fyr: Limite elastico caracteristico del acero, en N/mm?,
Empalmes de las armaduras.

Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos de una barra a la otra, por medio

de un anclaje. La Norma Boliviana del Hormigdon Armado recomienda que el
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deslizamiento relativo de las armaduras empalmadas, no rebase 0,1 mm, y que, para
asegurar la transmision del esfuerzo de una barra a la otra, el espesor del hormigén que

rodea al empalme, sea como minimo el de 2 veces el diametro de las barras.
Los empalmes podran realizarse por traslapo o por soldadura.
Empalmes por traslapo.

Es el tipo de empalme méas comun, no es aconsejable utilizarlo en barras de diametro
mayor a 25 mm., ni tampoco en tirantes. Entre las barras que se empalman, se desarrollan

acciones tangentes que deben ser absorbidas por armadura transversal.
Empalmes sin ganchos.

El tamafio del empalme es igual al tamafio de anclaje corregido por un coeficiente a que
toma en cuenta, la cantidad de barras traccionadas empalmadas en la misma region,

ademas depende de:
L, =ax lb,neta
e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e Ellargo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia entre

ejes de las barras empalmadas, en la misma seccion transversal.

e También depende la distancia “b” que la distancia de la barra empalmada desde el

extremo hasta la parte externa de la pieza.

Figura 2.5 Empalme por Traslape

=4

Fuente: Elaboracidn propia
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Tabla 2.4 Valores del Coeficiente a

. - Porcentaje de barras solapadas trabajando
Distancia entre o et ol Barras solapadas
los empalmes a traccion, con rg:fggrg la seccion total trabajando normalmente
mas préximos a compresién en
(Figura 66.6.2) 20 o5 33 50 >50 cualquier porcentaje

as=109g 1,2 1.4 1,6 1,8 2,0 1,0

a>10a 1,0 1.1 1,2 1.3 14 1,0

Fuente: “Hormigén Armado” (14* edicion). Apartado 8.6 tabla 8.14.

2.6.1.5. Estados limites.

Todas las estructuras deben reunir las condiciones adecuadas de seguridad, funcionalidad

y durabilidad, con el objeto de que pueda rendir el servicio para el que fue proyectada.

Los Estados Limites pueden clasificarse en:

a)

Estados Limites Ultimos (ELU), que son aquellos que corresponden a la maxima

capacidad resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura y son

independientes de la funcion que esta cumpla. Los mas importantes no dependen del

material que constituye la estructura y son los de:

b)

Equilibrio. - Definido por la pérdida de estabilidad estéatica de una parte o del

conjunto de la estructura, considerada como un cuerpo rigido.

Agotamiento. - definidos por el agotamiento resistente o la deformacion pléstica

excesiva de una o varias secciones de los elementos de la estructura.
Pandeo o inestabilidad. - de una parte, o del conjunto de la estructura.

Adherencia. - Caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras y
el hormigon que las rodea.

Anclaje. - Caracterizado por el sedimento de un anclaje.

Fatiga. - Caracterizado por la rotura de alguno de los materiales de la estructura

por efecto de la fatiga, bajo la accidn de cargas dindmicas.

Estado Limite de Servicio (ELS, también llamados Estado Limite de

Utilizacion), que corresponden a la méxima capacidad de servicio de la estructura. Se
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relacionan con la funcionalidad, la estética y la durabilidad de la estructura, y depende de

la funcion que deba cumplir, los mas importantes son los de:

e Deformacidn. - Caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion (flechas,
giros) en un elemento de la estructura. Se estudia respecto a la estructura o elemento

estructural.

e Fisuracion. - Caracterizado por el hecho de que la abertura méxima de las fisuras en
una pieza alcance un determinado valor limite, funcién de las condiciones ambientales
en que dicha pieza se encuentre y de las limitaciones de uso que correspondan a la

estructura en cuestion. Se estudia respecto a la seccion.

e Vibraciones. - Caracterizado por la presencia de vibraciones de una determinada
amplitud o frecuencia en la estructura. Se estudia respecto a la estructura o elemento

estructural.

C) Estados limites de durabilidad (ELD), que corresponde a la duracién de la
estructura (vida util). Esta relacionada con necesidad de garantizar una duracion minima

(vida util) de la integridad de la estructura.
2.6.1.6. Acciones de carga sobre la estructura.

Una accion es un conjunto de: fuerzas concentradas y repartidas, y deformaciones
impuestas, o impedidas parcial o totalmente, debidas a una misma causa y que aplicadas
a una estructura o elemento estructural, son capaces de producir en ella estados

tensionales.
Las acciones que en general acttan en los edificios son las que se definen a continuacion:

a) Accidn gravitatoria. Es la producida por el peso de los elementos constructivos,
de los objetos que puedan actuar por razén de uso. En ciertos casos puede ir acompafiada
de impactos o vibraciones.

b) Accidn del viento. Es la producida por las presiones y succiones que el viento
origina sobre las superficies.

C) Accion térmica. Es la producida por las deformaciones debidas a los cambios de

temperatura.
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d) Accion reoldgica. Es la producida por las deformaciones que experimentan los
materiales en el transcurso del tiempo por retraccion, fluencia bajo las cargas u otras
causas.

e) Accidn del terreno. Es la producida por el empuje activo o el empuje pasivo del
terreno sobre las partes del edificio en contacto con él.

2.6.1.7. Hipotesis de carga para la estructura de hormigon Armado.

Para encontrar la hipotesis de carga mas desfavorable correspondiente a cada caso, se
procederd de la siguiente forma, partiendo de las acciones de calculo. Para cada fase de
comprobacidn y para cada estado limite de que se trate se consideraran las hipétesis de
carga que a continuacion se indican y se elegird la que, en cada caso, resulte mas
desfavorable. En cada hipdtesis deberan tenerse en cuenta solamente aquellas acciones

cuya actuacion simultanea sea compatible.?
Hipotesis I: Vig*G+Vpq*Q
Hipotesis II: 0.9(Vsg*G+VsqgQ) +0.95ypqx W
Hipotesis I1I: 0.8(Vry* G+ VrqQeq) + Feq+ Weq

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

caracter permanente.

Q: Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qq- Valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nieve, del terreno,

mas las acciones indirectas con caracter variable, durante la accion sismica.
W: Valor caracteristico de la carga del viento.

W,q: Valor caracteristico de la carga de viento, durante la accion sismica. En general, se
tomara W,, = 0. En situacion topografica muy expuesta al viento se adoptara:

Weq =025 W.

1'véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 7.4.2.
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F,q: Valor caracteristico de la accion sismica.
2.6.1.8. Metrado de cargas sobre la estructura.

El metrado de cargas es una técnica con la cual se estiman las cargas actuantes sobre los

distintos elementos estructurales que componen al edificio.

Como regla general, al metrar cargas debe pensarse en la manera como se apoya un
elemento sobre otro; por ejemplo (ver figura 2.7), las cargas existentes en un nivel se
transmiten a través de la losa del techo hacia las vigas (o muros) que la soportan, luego,
estas vigas al estar apoyadas sobre las columnas, le transfieren su carga; posteriormente,
las columnas transmiten la carga hacia sus elementos de apoyo que son las zapatas;

finalmente, las cargas pasan a actuar sobre el suelo de cimentacion.

Figura 2.6 Transmision de las Cargas Verticales.
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Fuente: “método de cargas” SlideShare internet
Maximos Momentos Flectores en Vigas de Edificios.

En un edificio las sobrecargas (SC) actlan en forma esporadica sobre sus ambientes
(Figura 2.8); es decir, un dia el ambiente puede estar sobrecargado y al otro dia
descargado. Esta continua variacion en la posicion de la sobrecarga origina los maximos
esfuerzos en los diversos elementos estructurales, que deben ser contemplados en el

disefo.



27

Figura 2.7 Variacion en la Posicion de la SC
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Fuente: “método de cargas” SlideShare internet

Méaximo Momento Flector Positivo. Para determinar el maximo momento flector
positivo debe buscarse que los extremos del tramo sobrecargado roten lo mayor posible,

asimilando el tramo en analisis al caso de una viga simplemente apoyada.

Esta condicion se logra sobrecargando en forma alternada los tramos. Para la viga que se
muestra en la Fig. 2.9, los maximos momentos positivos en los tramos 1-2 y 3-4 se logran
sobrecargando en forma simultanea dichos tramos y descargando al tramo central, ya que,
si se hubiese sobrecargado también al tramo central, la deformada se aplastaria y las
rotaciones de los nudos 2 y 3 decrecerian; cabe destacar que ante esa hipétesis de carga
podria ocurrir inversiones de esfuerzos en la region central del tramo 2-3. En cambio, el
maximo momento positivo en el tramo central (2-3) se obtiene sobrecargando sélo ese

tramo y descargando los pafios adyacentes.

Figura 2.8 Alternacion de cargas, para obtener el maximo momento positivo
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Fuente: “método de cargas” SlideShare internet
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Para el caso de los pérticos se sobrecarga con una disposicion en forma de "‘damero™;
aunque, para estos casos, puede emplearse el modelo simplificado de la Norma CBH-87
(Fig. 2.10). Cabe mencionar que cualquiera fuese el caso, se necesita resolver tan sélo dos
hipotesis de carga para obtener los maximos momentos positivos en todas las vigas del
portico 2.

Figura 2.9 Hipdtesis de carga para determinar las solicitaciones mas desfavorables
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Fuente: “método de cargas” SlideShare internet

Maximo Momento Flector Negativo.

Si se desea obtener el maximo momento flector negativo en un nudo, debe tratarse que
ese nudo rote la menor cantidad posible, mientras que el nudo opuesto tiene que rotar lo
mayor posible, tratando de asimilar el tramo sobrecargado al caso de una viga empotrada
en el extremo en estudio y articulada en el otro (Fig. 2.11). Esta condicién permite ademas

calcular la méaxima fuerza cortante.

2 \Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 9.6.
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Figura 2.10 M&ximo momento flector negativo.
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Fuente: “método de cargas” SlideShare internet

2.6.2.Disefio de los elementos de Hormigon Armado (H°AP)

Antes de abordar el calculo del agotamiento de secciones sometidas a flexion y axil, es
preciso plantear una serie de hipotesis de comportamiento. Tres de estas hipotesis son
validas para cualquier método de calculo de secciones: la planeidad de secciones, la

compatibilidad de deformaciones y el equilibrio.

En cambio, las ecuaciones constitutivas de los materiales, que constituye la cuarta

hipdtesis basica, varian segun el método que se utiliza.

El método general de resolucion de un problema de tensiones normales, sea de
dimensionamiento, sea de comprobacion, consiste en la resolucion de un sistema de tres

ecuaciones. Estas ecuaciones son:

a) Ecuacion de equilibrio de axiles. - La suma de las tensiones en una cara de la

rebanada estudiada debe ser igual que el esfuerzo axil en esa misma cara:

ZAC*ch+Asl*Gsl +As; x05; =N
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b) Ecuacion de equilibrio de momentos. - La suma de momentos de las tensiones

en una cara de la rebanada, deben ser iguales al momento flector en esa misma cara:
ZAC *Ocy +Ag1 ¥ 051 + Agy 055 =N xe

C) Ecuacion de compatibilidad de deformaciones. - Relacion lineal entre las

deformaciones de las diferentes fibras de la seccion.

Para plantear las ecuaciones es preciso que este previamente definida la ecuacion
constitutiva del hormigon, es decir, hay que decidir que método se va a utilizar, si la

parabola — rectangulo (P-R) o el rectangular (R).

2.6.2.1. Losas alivianadas con viguetas de hormigén pretensado. - Las losas
alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que actuan sobre las
losas son esencialmente perpendiculares a su plano, por lo que su comportamiento es de

flexion.

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

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

La separacion entre viguetas depende de las dimensiones del complemento aligerante que
se utilice, normalmente oscila entre 500 y 600 mm medida centro a centro de viguetas, la
altura del complemento aligerante depende del claro de la losa y existen desde 100 a 250

mm.

La losa de compresion es el concreto colado en obra con el acero de refuerzo requerido,
el cual queda encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcion estructural integrar y

dar continuidad al sistema.

Al realizarse el colado del concreto en la obra, se integra en forma monolitica la vigueta

con la capa de compresién (como si toda se colara al mismo tiempo).

La resistencia minima del concreto colado en obra serd de f, = 21 Mpa, fabricado con
tamafio maximo de agregado de 19 mm (3/4”), y debe vibrarse para asegurar su

penetracion en las cufias.

Acero de refuerzo en losa de compresion: Se requiere colocar acero de refuerzo en la capa

de compresion para resistir los esfuerzos de flexion que se lleguen a presentar, asi como
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para evitar agrietamientos por cambios volumétricos debidos a variaciones de
temperatura, el acero de refuerzo calculado es el minimo requerido por contraccion y

temperatura.
Se colocara una armadura de reparto constituida por barras separadas como maximo 300
mm. Y cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicion:

50xh
*hg > 200
fsd fsd

Donde: Amin >

Amin (mm?/m): Es la armadura de reparto @.

h: Espesor de la losa de compresion (cm).

fsd: Resistencia de célculo del acero de la armadura de reparto (MPa).
2.6.2.2. Losa Reticular.
Los forjados reticulares pertenecen a la familia de losas de hormigon armado, no
homogéneas, aligeradas y armadas en dos direcciones ortogonales, configurando una
placa nervada. Este tipo de forjados pueden llevar o no vigas descolgadas segun vea o0 no
conveniente el proyectista.

Figura 2.11 Tipologia general de los forjados reticulares

F.R. casetones de

aligeramiento perdidos
Forjados Reticulares

F.R. con Casetones
recuperables

Fuente: Los Forjados Reticulares- Florentino Regalado, pag. 16
Las losas reticulares estdn conformadas con casetones en filas de viguetas o nervios de
hormigon perpendiculares entre si, cuentan con cabezales macizos sobre las columnas (los

cuales son necesarios para proveer resistencia al corte) y vigas de borde.
2.6.2.2.1. Parametros de un forjado reticular

La norma boliviana del hormigén 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
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cm; y su ancho no menor a 7 cm, ni a la cuarta parte del canto de la placa, medido sin
tener en cuenta la capa de compresion.

Capa de compresion

Las losas reticulares o aligeradas deberan disponer de una capa de compresion no inferior
a 3 cm en caso de utilizar aligerantes permanentes; y en caso de usar aligerantes
recuperables debera disponer de una capa de compresion no menor a 3 cm ni al décimo
de la luz libre entre paramentos laterales de los nervios.

Canto de la losa

El canto 6ptimo de losa aligerada debe disponer de un canto total de espesor constante no
inferior a L/28.

Pilar

La menor dimension de la seccion transversal del pilar no deberd ser inferior a 25 cm.
Abacos

Zona de la placa alrededor de un pilar, que se resalta, En las placas aligeradas, su
existencia es preceptiva(obligatoria), pudiendo ir acompafiado o no de capitel; la distancia
del borde del &baco al eje del pilar, no debera ser inferior a 0,15 de la luz correspondiente
el recuadro considerado.

Figura 2.12 Restricciones de dimensiones para losa reticular
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Fuente: Norma Boliviana CBH-87, Hormigon Armado
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Figura 2.13 Tamafio minimo recomendable para los 4bacos
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Fuente: Florentino regalado -los Forjados Reticulares
Las losas reticulares son capaces de soportar las acciones verticales, repartidas y puntuales
muy adecuadamente, y en menor medida también las horizontales, es decir que, al ser
forjados bidireccionales, por la doble direccion ortogonal de sus armaduras, sus flexiones

pueden ser descompuestas y analizadas segun esas dos direcciones de armado.

2.6.2.2.2. Tipos de placas aligeradas

La normativa CBH-87 distingue dos tipos placas aligeradas:
1.-placas nervadas. - las que poseen nervios paralelos y en una sola direccion.
2.- placas aligeradas reticulares. - llevan nervios de rigidizacién en dos direcciones

constituyendo una reticula.
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Figura 2.14 Tipos de placas aligeradas

Unidireccionales Bidireccionales

Fuente: Florentino regalado -los Forjados Reticulares

Los forjados reticulares son una opcion en alza en nuestro medio desde hace algunos afios,
al amparo de la instruccion CBH-87 y la norma espafiola que es compatible en promocion
a su mejor conocimiento. Resultan insustituibles en el campo de los techos planos con
grandes luces y elevadas cargas, pero avanzan también a la edificacion de viviendas.

Figura 2.15 Forjados Reticulares

Forjados reticulares Ry
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 2uNCHO ENTRE ARACOS
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| |8, zuwcHo MeEwsULA somoE

— ™~ _FORJADO (BALCONES D

Fuente: los Forjados reticulares-Florentino regalado, péig. 8.
Meétodos de céalculo para el disefio de forjados reticulares

e Método de los porticos virtuales
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Para cargas verticales y horizontales, estas placas pueden analizarse estudiando, en cada
direccidn, los porticos virtuales que resulten. La hipotesis fundamental de este método
reside en la no interaccion entre pérticos virtuales. Por ello, en las situaciones en que tal
interaccion pueda ser significativa, no debera utilizarse. La interaccion entre pdrticos
puede aparecer en las siguientes situaciones:
* Asimetrias notables en planta o en alzado (de geometria y rigidez).
« Existencia de brochales.
« Estructuras sensiblemente traslacionales.
« Existencia de elementos de rigidizacién transversal (pantallas, nucleos).
« Acciones no gravitatorias en estructuras no uniformes.
* Fuerte descompensacion de cargas o de luces.
Caracteristicas de rigidez de las vigas y soportes del pértico virtual

Figura 2.16 Método de Porticos Virtuales

; d
o T S S -
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+ e e e 1
| \ ) portico exteriov peria WO b Y2
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b B0 A |
) | / g —~/ /) ‘ 2
0 ' / P, #oy ‘cewtyal / 77 }
a < N LA SRR N 4 ’
: b| KRR SN
3 { NRRRY \ v
g VL P\o%\ﬁ‘t‘&\eﬂerm;\ya:hada _lnmr;;bm'ndo Fona o 3 i
3 ’ » L B
a + A c;.d d;o ‘e—zt, f/z

Fuente: Los forjados reticulares- Florentino Regalado, pag.84.
e Método Directo.
Para cargas verticales, estas placas pueden analizarse estudiando, en cada direccion, los
porticos virtuales que resulten siempre que se cumplan las limitaciones:
a) La malla definida en planta por los soportes, sera sensiblemente ortogonal.

b) La relacion entre el lado mayor y menor del recuadro no debe ser mayor que 2.
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c) La diferencia entre luces de vanos consecutivos no debe ser mayor que un tercio de la
luz del vano mayor.

d) La sobrecarga debe ser uniformemente distribuida y no mayor que 2 veces la carga
permanente.

e) Deberan existir tres vanos como minimo en cada direccion.

Los momentos de las secciones criticas en apoyos Yy vanos se definen como un porcentaje
del momento Mo.

_ (qg + qq)lp * li?
8

Mo

gd= Carga permanente de célculo
gd= Sobrecarga de calculo aplicada en el recuadro estudiado
li= Distancia entre ejes de soportes en la direccion en la que se calculan los momentos

Ip= Anchura del portico virtual analizado.

Caso A CasoB CasoC

Momento negativo en 30% 0% 65%
apoyo exterior

Momento positivo en vano 52% 63% 35%

Momento negativo en 70% 75% 65%
apoyo interior

Caso A: Placa elasticamente empotrada en los soportes de borde.
Caso B: Placa apoyada en el borde.
Caso C: Placa perfectamente empotrada en ambos bordes.

Dimensionamiento de secciones placasen T o L
e 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 multiples respectivamente.

Si sobre la viga actla 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 3.10: Vigas T multiples, valores de los coeficientes k de la Norma
Boliviana (CBH-87).
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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.En las 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
seccion considerada.

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

la anchura real bw, del nervio, por otra ficticia bw.

b, =b, +2b, & b <h, b, =b,+2h, . b, 2h
| (0] S

[
Viga T aislada

. b, b
Anchura de la cabeza de compresion b, = —* i - que debe tomarse a uno y otro lado del
nervio, en centro luz, cuando la viga esté sometida a carga uniformemente repartida.

Figura 2.17 Transmision de cargas de nervio a placa

——

Fuente: Hormigon 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.

La forma de la seccion: vigas T simétricas o asimétricas.

Relacion entre espesor del ala y altura del nervio.
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- Las condiciones de borde de la placa: empotramiento perfecto o no.
- Laluz de laviga (I); y la distancia entre nervios (a).

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

luz al a2
bST bSbW+16hf bSbW+?+7

Siendo (a) la distancia libre hasta las vigas méas cercanas a ambos lados. Para vigas L (con

ala de un solo lado), se considera el menor valor de “b” entre:
bh<-—= b < b,, + 6hs b<by,+3

Siendo la distancia libre hasta la viga mas cercana.
2.6.2.2.3. Armadura de reparto por temperaturay retraccion de fraguado

La armadura de reparto se dispone para resistir las tensiones debidas a la retraccion del
hormigon 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 * by, *d
2.6.2.2.4. Verificacion de flechas de forjados reticulares

De acuerdo a lo que hace referencia la norma CBH 87 (pag196) el valor maximo de la
flecha vertical en forjados y vigas que no hayan de soportar tabiques ni muros es 1/300,
siendo | la luz del elemento considerado. Para la determinacion de esta flecha se
considerara unicamente la flecha producida por la actuacion simultanea de carga
permanente y sobrecarga de uso, ya que no existen cargas de muros ni tabiquerias sobre
la losa reticular de cubierta.

Deflexion admisible para forjados:

1
Aagm = 300
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Deflexion maxima real de losas:

Asdm > Areal Cumple
2.6.2.2.5. Abacos

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 célculo:
M~, > M,;;,, Necesita abaco
M~ < My, No necesita abaco

2.6.2.3. Vigas. - Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes
formas de seccidn transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a
flexion. En el presente proyecto se trata de secciones rectangulares de hormigén armado
sometidas a solicitaciones normales en el estado limite Gltimo de agotamiento, por rotura
0 por exceso de deformaciones plasticas, donde existen fibras comprimidas y fibras

traccionadas. El método seleccionado para su calculo es el diagrama rectangular.

Célculo a flexion simple. -Se empleara la tabla universal de calculo de flexion simple o
compuesta en el caso mas elemental de flexion simple sin armadura de compresion
proporcionan los valores de la cuantia w, en funcién del momento reducido p:

Ha = 02y, o fog - lim d % by * foq

b,, : Ancho de la seccién.

d : Canto util.

fea = fC"/yC : Resistencia de calculo del hormigdn a compresion.

fya = fyk/ys : Resistencia de calculo del acero (traccion o compresion).

M, : Momento flector de agotamiento o de célculo.

uq: Momento flector reducido de célculo.
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w = Cuantia mecéanica (Véase Anexo A-1).2

Se recomienda, sin embargo, por razones diferentes de las econdmicas, limitar la
contribucion del hormigon de tal modo que la profundidad de la zona comprimida valga

menos de 0,45 d y no mas.

De este modo el valor del momento reducido u;;,,, es independiente del tipo de acero
utilizado y su valor es:
& =0,450 Wiim = 0,252 w = 0,310

Proceso de calculo de la armadura longitudinal a traccion: Se presentan dos casos:

a) Para el primer caso cuando la viga no necesite armadura a compresion, se
debera disponer de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

1)  Se comienza por determinar u, Yy se verifica que esta sea menor al limite py; < tim.
2)  Con el valor de u, entrar en las tablas y determinar el valor de w.

3)  Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

_w*bw*d*fcd

A
* fyd

4) Las recomendaciones del codigo, ofrece los valores de las cuantias geométricas
minimas (w.,,in) que, en cualquier caso, deben disponerse en los diferentes tipos de
elementos estructurales, en funcion al acero utilizado, con el objeto de cubrir los riesgos
de fisuras por efecto de la retraccion y variaciones de temperatura, la armadura de traccién

debe tener un valor minimo de:*

A
s
Wmin = 55— As min = Wmin * by, x h

A
Ag: Area del acero (en traccion o en compresion).
A,: Area del hormigdn (4rea total, referida normalmente al canto (til).

Wmin. Cuantia geométrica minima (Véase Anexo A-1 del presente proyecto).

% VVéase: “Hormigén Armado” (142 edicion). Apartado 14.4 Tabla 14.3.
4 Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.1.7.3.
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5) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados y se

calcula la separacion libre entre armaduras.®

(b, —2* ¢, — N°Hierros * ¢, —2*r)
N°Hierros —1

S:

b)  Para el segundo caso, cuando la viga necesite armadura de compresién.

1) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccién y compresion

Uag — Ugiim

wSZZ 1_61

Ws1 = Wijm + Wsp

wim - Cuantia mecénica limite.
ws; . Cuantia mecénica para la armadura a traccion
ws, . Cuantia mecanica para la armadura a compresion

6 = T/d : Relacion entre el recubrimiento y el canto Util.

r : Recubrimiento geométrico.
2) Determinar la armadura tanto para traccion como para compresion

wsl*bw*d*fcd

wsz*bw*d*fcd
A==, -
y

ASZ_ fd
Y

A, Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de traccion.
Ag,: Area de la armadura de acero que resiste el esfuerzo de compresion.
3) Calcular la armadura minima: Del mismo modo que en el anterior caso.
4)Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriormente mencionados.

Calculo de la armadura transversal.

El hormigon y las armaduras en conjunto resisten el esfuerzo cortante, la armadura
transversal esta constituida por estribos, barras levantadas.

En virtud a todos los efectos favorables, el hormigdn puede resistir el esfuerzo cortante sin

armadura si:8

® Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 12.5.2.
6 Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.2.
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Veu 2 Vg Veu=foa * bw * d foa = 0,50 *\/feq (kg/cm?)
7.,,: Cortante absorvido por el hormigén.
V,;: Cortante de calculo del hormigon.
fva: Resistencia convencional del hormigon a cortante.

La norma recomienda, en todas las piezas de hormigon armado se debe colocar por lo
menos una armadura minima; asi, para el estribo vertical es el 2 %, de la seccién

transversal de la pieza multiplicada por la separacion entre planos de estribos (s).

Ast min * fyd

Sen > 0,02 * f.q * by,

Cuando el cortante real es mayor que el cortante que resiste la pieza V,, < V,, es necesario
colocar una armadura transversal para resistir el esfuerzo cortante residual, de la

diferencia.
Va > Veu Va=Veu +Vou = Vou =Vaq — Ve
Vou = 0,30 feq by - d
V... : Cortante resistido por la armadura transversal.
.. - Cortante maximo de agotamiento por compresion del alma.

V4 debe ser menor o igual que V,, , y mayor que V,,, caso contrario, se debe cambiar las

dimensiones de la seccion transversal.

_ Veuxs
_0.9*d*fyd

Age
Donde s es la separacion entre planos de cercos 0 estribos, debe cumplir la condicién:
Stmax < 0,75 xd <300 mm
Armadura de piel.

En las vigas de canto igual o superior a 60 cm se dispondran unas armaduras longitudinales

de piel que por norma no se debe emplear diametros inferiores a 10 mm si se trata de acero
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ordinario y a 8 mm si se trata de acero ordinario con separacion maxima entre barras de
30 cm y cuantia geométrica minima en cada cara, referida al alma, igual a:

100 * Aspier S 05
b(2d — h)

2.6.2.4.Columnas.

Las columnas o pilares de hormigén armado forman piezas, generalmente verticales, en

las que la solicitacién normal es la predominante.

La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que acttan sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obray, en Ultimo extremo, al terreno de cimentacién, por lo que

constituyen elementos de gran responsabilidad resistente.

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 hormigén, tracciones en los casos de
flexion compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura

por deslizamiento del hormigén a lo largo de planos inclinados.

Los estribos constituyen la armadura transversal cuya mision es evitar el pandeo de las
armaduras longitudinales comprimidas, contribuir a resistir esfuerzos cortantes y

aumentar su ductilidad y resistencia.’

Coeficientes de pandeo (k). - Los coeficientes de pandeo para piezas aisladas son los

siguientes:

"Véase: Norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-87. Apartado 8.3.1.2.
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Figura 2.18 Coeficientes de pandeo para piezas aisladas.
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Fuente: internet

Esbeltez geométrica y mecanica.

Se llama esbeltez geométrica de una pieza de seccion constante a la relacion A, = 1,/h

entre la longitud de pandeo 1, y la dimension h de la seccion en el plano de pandeo, y la

esbeltez mecénica a la relacion A =1, /i, entre la longitud de pandeo y el radio de giro i,

de la seccién en el plano de pandeo. Recuérdese que i, = V(I /A) , siendo Iy A

respectivamente, la inercia en dicho plano y el area de la seccion, ambas referidas a la

seccion del hormigon solo (seccion bruta).
Los valores limites para la esbeltez mecénica son los que mencionan a continuacion:
e Para esbelteces mecanicas A < 35 (equivalentes, en secciones rectangulares, a

esbelteces geométricas menores a 10), la pieza puede considerarse corta, despreciando

los efectos de segundo orden y no siendo necesario efectuar ninguna comprobacion a
pandeo.

e Para esbelteces mecéanicas 35 < 1 < 100, puede aplicarse el método aproximado.

e Para eshelteces mecanicas 100 < A < 200 (geométricas 29 < 1, < 58), debe

aplicarse el método general.
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¢ No es recomendable proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con esbelteces

mecanicas A > 200 (geometricas A, > 58).

Flexion 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:

e En aquellas secciones que, por su forma, no presentan un plano de simetria, como las

seccionas en L de lados desiguales.

e En aquellas 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, estdn sometidas a una solicitacion que no esta

en el plano de simetria.

e En Gltimo caso es, sin duda el mas frecuente. En el que se encuentran la mayoria de
los pilares, pues, aunque formen parte de pdrticos planos, la accién de viento o del
sismo puede producir flexiones secundarias, que con frecuencia se desprecian, lo
mismo que las que resultaria de una consideracion rigurosa del pandeo y de las
posibles inexactitudes de construccién, con las consiguientes excentricidades situadas
fuera del plano principal de flexion. La razon de regir el problema de la flexion esviada
debe atribuirse a su complejidad y a la ausencia, hasta tiempos recientes, de métodos

practicos para su tratamiento.
Seccion rectangular con armadura simétrica.

Se trata en este apartado el problema de flexidn esviada de mayor importancia préactica,
que es el de la seccidn rectangular de dimensiones conocidas y disposicion de armaduras

conocidas, en la que, la Unica incdgnita es la armadura total.

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

procedimiento sencillo y practico, que se exponen a continuacion.
Abacos adimensionales en roseta.

Para realizar el célculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada,

se utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo
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que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccion un conjunto de diagramas de
interaccion (N, M), aqui se obtiene un conjunto de superficies de interaccion (N, Mx, My).
Estas superficies pueden representarse mediante las curvas que resultan al cortarlas por
planos N = cte. En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos gréficos,
aprovechando las simetrias (esta idea, original de Grasser y Linse, ha dado lugar a la
denominacion en roseta).® Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los
ejes los esfuerzos reducidos (v, ux, Wy), son validos para una seccién rectangular,

cualesquiera que sean sus dimensiones y la resistencia del hormigan.

El dimensionamiento de una seccién es inmediato si disponemos de una roseta preparada
para la misma disposicion de armaduras, recubrimientos relativos y limite elastico del
acero. Basta entrar, en el sector correspondiente al valor de v del que se trate, con los
valores de px, My, para obtener la cuantia mecénica total necesaria w. Compresion

simple.

La compresion simple corresponde al caso ideal en que la solicitacién exterior es un

esfuerzo normal N que actla en el baricentro plastico de la seccidn.

En la practica es muy dificil que se presente una compresion simple, dada la incertidumbre
del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, la mayor parte de las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad
minima accidental, o bien que se aumenten convenientemente los coeficientes de

seguridad.
Excentricidad minima de calculo.

Debido a la dificultad que se tiene en la practica para que la carga actle realmente en el
baricentro, la Norma Boliviana considera una excentricidad constructiva (dependiendo la

direccion en que se esta considerando el pandeo), igual al mayor de los dos valores:

e>{h/20 6 b/20
- 20 mm.

Donde: h: Canto total en la direccion considerada

8 VVéase: “Hormigén Armado” (14* edicién). Tomo N°2
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Se tomara como excentricidad de primer orden la correspondiente al extremo de mayor

momento.

Excentricidad ficticia.

Para piezas de seccion rectangular, viene dada por:

fya \ ¢+20-e,
=3 .
eric ( 73500) c+10-e,

fya- Resistencia de calculo del acero, enMpa

l2
o
—-107%
h

c: Canto total medido paralelamente al plano de pandeo que se considerada, en cm.

l,: Longitud de pandeo de la pieza, igual a [, = k. [, en mm.

Excentricidad total o de calculo.
La seccion debera ser dimensionada para una excentricidad total igual a:
er = e, + efic

Método general de célculo.

En el caso de piezas de seccion variable, o de gran esbeltez o bien para estructuras

especialmente sensibles a los efectos de segundo orden (por ejemplo, pérticos muy altos

o flexibles frente a las acciones horizontales), puede ser necesario recurrir al método

general de comprobacion, en el que, al plantear las condiciones de equilibrio y
compatibilidad de la estructura, se consideran los efectos de segundo orden provocados

por las deformaciones. Estas deformaciones son evaluadas tomando en cuenta la

Fisuracién, la influencia de las armaduras sobre la rigidez de la pieza y la fluencia.

Como se comprende facilmente, su aplicacion requiere el uso de ordenadores y programas

especiales, siendo ademas un método de comprobacién y no de dimensionamiento.
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Calculo de la Armadura Longitudinal.

Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor de 12 mm y se situaran en

las proximidades de las caras del pilar.

Momento reducido:

_ Ng-er
H= h- b2 * fod
Axial reducido:
Ng
vV=——-
h-b- fea
De los abacos en rosetas se determina la cuantia mecéanica w (Véase Anexo A-1)°
A =w-b-h-let
fyd

Célculo de la Armadura transversal.

Para el calculo de la armadura transversal en las columnas, la separacion entre estribos

sera:
A {b o h (el de menor dimensién)
, 4\ s <
i -—j‘;.‘i-“ 15 ¢de la armadura longitudinal
# El diametro del estribo seréa:
—._Q:X‘H___‘_. 1
A J ¢ Z * ¢de la armadura longitudinal
/ >
Estribo 6 mm
Para atender la necesidad del calculo
2.6.2.5. Fundaciones

El proyecto de la cimentacion de un edificio debe ir acompariado

por un estudio de terreno, en el que se consideren el tipo de suelo, su granulometria,

plasticidad, humedad natural, consistencia compacidad, resistencia, deformabilidad,

% Véase: “Hormigén Armado” (14? edicion). Apartado 17.3-1.
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expansividad y agresividad; la situacion del nivel freatico; las posibles galerias y; las

estructuras colindantes, etc.

Entre las acciones que se debe considerar en el calculo de las cimentaciones estan, en
primer lugar, los esfuerzos (axil, momentos y cortantes) transmitidos por la estructura.
Ademas, esté el peso propio de la cimentacion, el del suelo y rellenos situados sobre la

misma, el empuje de tierras y, si hay agua, el empuje hidrostatico (subpresion).

Es préactica habitual separar el calculo de la cimentacion del de la estructura soportada.
Esta se analiza en primer lugar, suponiendo que sus pilares estan empotrados rigidamente
en la cimentacion. Luego se calcula la cimentacion sometida a acciones opuestas a estas
reacciones. Esta forma de proceder presupone que el conjunto formado por la cimentacion
y el suelo es mucho mas rigido que la estructura, de modo que sus pequefios
desplazamientos elasticos no alteran apreciablemente los esfuerzos y reacciones de la

misma que en general son de apoyo empotrado (Fig. 2.14).

Las reacciones que resultan en estos apoyos se toman como cargas sobre la cimentacion

para el andlisis de esta y de su interaccion con el suelo.
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Figura 2.19 Analisis de la cimentacion.
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a) Distribucion de cargas. b) Modelo para el analisis de la cimentacién.

¢) Modelos separados para analisis de estructura y cimentacion.
Fuente: “Interaccion suelo cimentacidén” internet
2.6.2.5.1. Zapatas aisladas.

En las zapatas de espesor variable, el canto en el borde debe ser h, = h/3 y no menor que
25 centimetros. El angulo de inclinacion suele tomarse S < 30°, que corresponde,
aproximadamente, al angulo de talud natural del hormigén fresco, con lo cual podria no
ser necesario el empleo de contra encofrado si bien, en este caso, la compactacion del

hormigén es muy dificil.
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Figura 2.20 Formas tipicas de zapatas aisladas.
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Fuente: “Hormigén Armado” (14* edicion). Apartado 21.3 figura 21.10

Dimensionamiento de zapatas aisladas con carga centrada.
Las dimensiones a y b de la planta de la zapata se determinan en funcion de la tension

admisible para el terreno:

N+P
ax*b

= Oadm

En donde N es la carga centrada de servicio y P el peso propio de la zapata. En principio,
para el peso propio se podra tomar un valor del orden del 10% de N.

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

canto util d valores inferiores al mayor de los siguientes:

d1 — ag*bg axb  ag+byg k = 4+ fvd
4 2xk—1 4 ~ Yf*0adm
2x(a—a
4, _2*@=a)
4+k
>
2% (b —by)
3= 2Tk foa =0.5%/fea (kg/cm?)

Determinacion de las armaduras de traccion.

En el caso de zapatas flexibles (aquellas en las que el mayor de sus vuelos cumple la
condicion v > 2 = h), ladeterminacion de la armadura en traccidn debe hacerse aplicando
la teoria de flexion en ambas direcciones. Para ello puede usarse las tablas, abacos y

formulas simplificadas.



52

Las armaduras se determinan en las secciones 1-1 y 1'-1', distanciadas de los paramentos

del soporte de hormigoén, 0.15 * ay y 0.15 * b, respectivamente (Figura 2.19).

El momento de calculo en la seccidn 1-1 (Figura 2.19 a) en el caso mas general de zapatas

con carga excéntrica, es:

a-—a, 2 [1 1

M.y = b * ( + 0.15 * ao) * 5 * 014 + 3 * (amax,d — U1d)]

Las tensiones o,,4xq ¥ 014 S€ Obtienen a partir de los esfuerzos mayoradas del pilar, sin

tener en consideracion el peso propio de la zapata, usando el método tradicional elastico.

Si la carga sobre la zapata es centrada, el momento de calculo en la seccion 1-1, debido a

la carga del terreno o, = N/(a * b) (Figura 2.16 b), es:

M,y = ny’;N (a _za" +0.15 = ao)2

La armadura correspondiente a esta seccion, de dimensiones b * d, puede determinarse
mediante las tablas o &bacos correspondientes, no debiendo tomarse para d valores
mayores que 1.5 * v. En el caso mas frecuente de aceros de dureza natural resulta muy

coémoda la formula simplificada:

Mcd

‘u:b*dZ*fcd w = p(1+p) U=Axfya=wxbxd*fey

No debiendo adoptarse cantos que requieran cuantias superiores a 0,01 (p < 0,01), por

consideraciones de adherencia.
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Figura 2.21 Armadura de traccion en una zapata aislada.
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Fuente: “Hormigén Armado” (14* edicion). Apartado 21.3 figura 21.11
2.6.2.6. Escaleras.

La escalera es el conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se

tiene acceso a plantas de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras rectas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.
En la siguiente Figura se pueden observar los elementos de una escalera.

Figura 2.22 Partes constitutivas de una escalera

Desembarco
Huella

Contrahuella o tabica

Meseta

Arranque

Fuente: Internet

Debido a su inclinacién y poca luz, éstas se pueden disefiar como losas macizas a las
cuales se les 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 suposicion es minimo y no afecta el disefio.
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Para el disefio se considera las cargas verticales actuando sobre la longitud en proyeccion

horizontal y no en su verdadera longitud inclinada.

La obtencion de la armadura longitudinal es andloga al de vigas, por otra parte, se debe

disponer de una armadura de distribucion minima colocada a lo largo del paso.
2.6.2.7. Elementos complementarios a la estructura
2.6.2.7.1. Juntas de dilatacion

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 tienen en cuenta los efectos de estos movimientos en direccion horizontal. Su

magnitud puede determinarse previamente, con exactitud, mediante el calculo.

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

ser que se trate de elementos rigurosamente estables.

Si por cualquier razén las juntas sélo 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 dilatacidn, deberan asegurar la estanquidad 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 juntas de dilatacion, funcién de las

condiciones climatoldgicas del lugar en que estén ubicados, no sera superior a:
- en regiones secas 0 con gran variacion de temperatura (superior a 10 °C), 25 m.

- en regiones humedas y de temperatura poco variable (variacién no mayor de 10 °C), 50

m.

CBH-87



55

Si se sobrepasan estas distancias y a menos que se adopten disposiciones especiales,

deberan tenerse en cuenta en los calculos los efectos producidos por la retraccion y las

variaciones de temperatura'®

Tabla 2.5 valores de temperatura segun estaciones climatolégicas.

ESTACIONES
VALORES LA SAN
TORRE | ROQUE MAYUQUIRI

Temperatura ambiente 18°C 17,3°C

Temperatura maxima media 26,2 °C 27,2 °C

Temperatura minima media 9,9°C 7,5°C

Temperatura minima absoluta -0,3°C 41°C

Temperatura maxima absoluta 35,5°C -10°C

Temperatura media indirecta 12,6 °C

Fuente: PDM 2005-2009 GAMC

Donde:

AL=ax AT x L

AT = (Tméx - Tml’n)

a = Coeficiente de dilatacion térmica del hormigén

L= Longitud de calculo

A = Variacion de la temperatura

10 Véase: “NORMA CBH-87” Apartado 10.4.1.



56

Tabla 2.6 Coeficiente de Dilatacion

COEFICIENTE DE
DILATACION
LINEAL °C™
Acero 1,1x10-5
Aluminio 2,4x10-5
Laton 1,8x10-5
Concreto 0,7-1,2x10-5
Cobre 1,7x10-5
Vidrio Pyrex 0,3x10-5
Vidrio
0,9x10-5
comun

Fuente: Internet

Cabe mencionar que la normativa espafiola en vigor que se refiere de forma explicita a la
distancia entre juntas de dilatacion es el CTE (CTE DB-SE AE, 2007), el cual reproduce
de forma bastante parecida la idea que subyacia en las normativas de los afios 1960. Véase

el siguiente pérrafo.

“la disposicion de juntas de dilatacion puede contribuir a disminuir los efectos de las
variaciones de la temperatura, en edificios habituales con elementos estructurales de
hormigén o acero, pueden no considerarse las acciones térmicas cuando se dispongan
juntas de dilatacion de forma que no existan elementos continuos de mas de 40m de
longitud. Para otro tipo de edificios lo DB incluyen distancia maxima entre juntas de

dilatacién en funcion de las caracteristicas del material utilizado”1!

11'Véase: “Hormigon Armado” (152 edicion). Apartado 28.7.1.
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La normativa francesa son bastantes extensas y distinguen dos tipos de condiciones
ambientales a la hora de definir aquellas dimensiones maximas de estructuras tales que,

se cumplen, no seré preciso considerar las acciones de retraccion ni temperatura.
e En zonas secas y con grandes variaciones térmicas 25m.
e En zonas humedas y con temperaturas moderadas 50m.

Si se sobrepasan ligeramente esa distancia (hasta un 25%) puede suponerse solo una

fraccion de la totalidad de las acciones indirectas*?.
2.6.3. Estrategia para la ejecucion del proyecto.

Para una buena ejecucion del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una

evaluacion del proyecto. A manera de referencia se presentan las siguientes:

e Reconocimiento de cada una de las actividades del proyecto mediante las

especificaciones técnicas.
e Determinar los precios unitarios para la elaboracién del proyecto.
e Determinar el presupuesto general del proyecto.
e Planeamiento y cronograma respectivo para la ejecucion del proyecto.
2.6.4. Especificaciones técnicas.

Las especificaciones técnicas en el caso de la realizacion de estudios o construccion de
obras, forman parte integral del proyecto y complementan lo indicado en los planos

respectivos y en el contrato. Son muy importantes para definir la calidad de los acabados.
Las especificaciones técnicas se encuentran conformadas por los siguientes puntos:

e Definicion

e Materiales, herramientas y equipo.

e Meétodo constructivo.

e Disposiciones administrativas.

12 Véase: “Hormigén Armado” (152 edicion). Apartado 28.7.3.
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e Medicién y forma de pago.
2.6.5. Computos métricos.

Los cdmputos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volimenes
de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas

geomeétricas y trigonomeétricas.
2.6.6. Presupuesto.

Un presupuesto es el valor total estimativo del costo que tendrd una construccion de
manera estructural al ser terminada, la exactitud de la misma dependera en mayor medida
al desglose de los elementos que constituyen la construccion, cada uno de ellos se halla
condicionado a una serie de factores de los cuales algunos son conocidos o son de facil

estimacion mientras que otros estan sujetos a la estimacion o criterio del calculista.
2.6.7. Planeamiento y cronograma.

Desde el punto de vista econdémico, las diferentes posibilidades constructivas y

tipologicas, pueden dar lugar a costes de ejecucion y plazos muy diferentes.

Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las
actividades estan interrelacionadas en una secuencia ldgica en el sentido que algunas de
ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su

terminacion.

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

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

Tanto la planificacion como la programacion de una obra se realizan antes de comenzar
el proyecto, y son herramientas importantes para poder controlar el mismo. Aunque a

VeCes es necesario reprogramar y replantear.

Para el presente proyecto se selecciond la técnica del Diagrama de GANTT o Diagrama

de Barras.

Diagrama de GANTT o Diagrama de Barras.



59

En un desarrollo independiente de sistemas de administracion de proyectos, Henry L.
Gantt desarrollé un modo de representar graficamente las actividades a lo largo de una

escala de tiempo.

El grafico de Gantt cubre las distintas funciones de la programacion: asignacion de
recursos y determinacion de la secuencia y cronologia. A pesar de su sencillez constituye
uno de los métodos de programacion mas completos y, sin duda, el mas usado. El grafico
se confecciona a dos escalas: en la horizontal se mide el tiempo (en horas, dias, semanas,
etc.); en la vertical, se ordenan los elementos que intervienen en la programacion:
maquinas, hombres, tareas, 6rdenes de trabajo, etc. El grafico establece, de tal forma, una
relacién cronoldgica entre cada elemento productor o tarea. Las subdivisiones
horizontales del espacio en el gréafico representan a la vez tres cosas: transcurso de una
unidad de tiempo, trabajo programado para ese intervalo y trabajo realizado efectivamente
en ese lapso. La inclusion simultanea de estos dos ultimos aspectos (generalmente se lo
hace mediante segmentos trazados en distintos colores o de diferente contextura o forma)

implica comparar lo programado con lo realizado, es decir controlar lo programado.
Es una representacion secuencial rectilinea de las actividades de una obra.
El Gantt requiere de tres procesos para la construccién de su diagrama y estos son:
e Listado de actividades.
e Secuencia logica de actividades.
e Duracion de la actividad:
Duracién = Volumen / Rendimiento
Donde:
VVolumen = Volumen de la Actividad.

Rendimiento = Rendimiento de mano de obra o equipo (cantidad de trabajo por

unidad de tiempo).
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3.- INGENIERIA DEL PROYECTO
3.1. Introduccion

Una vez obtenido los planos arquitectonicos y el informe correspondiente al estudio de
suelos en la zona de proyecto, se procedio al respectivo célculo estructural de la
infraestructura. Tomando en cuenta la capacidad portante del lugar de emplazamiento de
la infraestructura, asi mismo, se consideran los diferentes factores que intervienen en el

calculo de este tipo de estructuras.

3.2.  Analisis del levantamiento Topografico

Figura 3.1 Curvas de nivel

Fuente: Elaboracién propia

El terreno cuenta con una superficie Gtil 2005,9 m?, topograficamente se considera una

superficie semiplana con un desnivel de 1 metro.

Se realizé el levantamiento topografico de la estructura en el terreno a emplazar la nueva

alcaldia municipal de Camargo. (Véase ANEXO-12).
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3.3.  Analisis del estudio de suelos
Para la determinacion de la capacidad portante del suelo, se realiz6 el ensayo de SPT
(STANDARD PENETRATION TEST).

Dicho ensayo se realiz6 en tres pozos, cuales ubicados en lugares estratégicos del terreno
que comprende la ubicaciéon de los predios del nivel secundario, con profundidades

variables y con un didmetro de 1,50 m. (figura 3.2)

Figura 3.2 Ubicacion de pozos

P

Fuente: Elaboracion propia

Los estudios estuvieron a cargo del postulante y del departamento de topografia y vias de
comunicacion a través del laboratorio de suelos y hormigén de la U. A. J. M. S. dicho
analisis comprende granulometria, limites de Atterberg y desde luego el ensayo de carga
directa o SPT del lugar de emplazamiento (ANEXO-2).
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Tabla 3.1 Caracteristicas del suelo

N° de . . Resistencia
0020 Profundidad Tipo de suelo Admisible
Suelo Granular con
1 2m presencia de limos A-1-b 0.225 N/mm?
(0)
Suelo Granular con
1 4m presencia de limos  A-1-b 0.263 N/mm?
(0)
Suelo Granular con
2 3m presencia de limos  A-1-b |  0.248 N/mm?
(0)
Arenas gravosas, con poco 9
3 2.6m material fino A-2-4 (0) 0.244 N/mm

Fuente: Elaboracion propia

Figura 3.3 Esterificacion del suelo de fundacion del pozo N°1

Profundidad Tipo de suelo Capacidad portante
AL SON ROV NN
Suelo Granular,
con limos
2.00
m A-1-b (0) 0.225 N/mm?
1 r

Fuente: Elaboracion propia

Para el presente proyecto se tomdé como medida de seguridad la resistencia mas

desfavorable, la resistencia del pozo 1 que se encuentra a 2 metros de profundidad con

una capacidad portante de 0.225 N/mm?
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Después de la verificacion tedrica por Terzaghi y Meyerhof, se adopta por trabajar con el
valor sacado por Terzaghi con una capacidad portante del suelo de 0.222 N/mm? (Véase
Anexo-4).

3.4.  Analisis arquitectonico del proyecto
El disefio arquitectonico de la Alcaldia Municipal de Camargo fue elaborado por la
universitaria Neisha Arze Guarena de la Universidad Mayor de San Andrés U.M.S.A.
(Véase Anexo-13).

Figura 3.4 Planos Arquitectdnicos
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Fuente: G.A.M.C.

Planteamiento estructural

Se analizara la estructura de sustentacion porticada de H°A®.

Figura 3.5 Planteamiento estructural
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Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
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Para poder apreciar los planos estructurales a detalles VVéase ANEXO-14

3.5.1. Estructura de sustentacion porticada de H°A?°

Estard formada por: Vigas, columnas, zapatas aisladas tronco piramidales, losa alivianada

con viguetas pretensadas, losa reticular y escaleras.

3.6.  Analisis, Calculo y disefio estructural de la Estructura porticada de (H°A®)

3.6.1. Materiales empleados

Para el disefio de los elementos estructurales, se emplearon los materiales tipicos que

conforman el hormigdn armado, presentado éstos las siguientes caracteristicas.
— Materiales empleados en el hormigon armado

fac =21 Mpa (Resistencia caracteristica del hormigén en compresion)
fyx =500 Mpa (Resistencia caracteristica del acero en traccion)

— Nivel de control en la ejecucion

El nivel de control en la ejecucion de los diferentes elementos de hormigdn armado

para el proyecto es el control normal.

3.6.2. Cargas consideradas sobre la estructura!®

Todas las cargas o acciones adoptadas para la estructura porticada son las que se
mencionan a continuacion:

Acciones permanentes o cargas muertas (D)

las cargas consideradas como permanentes son las cargas debidas a su peso propio y se
detallan a continuacién.

e Peso propio del forjado.
e Peso del sobre piso y acabados.
e Peso de muros méas revoques.

e Peso de barandado.

13 Véase: “Acciones en la Edificacion (NORMA MV 101-1962) .



Tabla 3.2 Cargas permanentes o cargas muertas

cargas permanentes o cargas muertas

- _ 2100
Peso especifico del Hormigdn Armado kg/m?
Sobre piso y Acabados 110 kg/m?
Cargas lineales de ceramica 525 kg/m
Barandado del Balcon 30kg/m

Fuente: Elaboracion propia

Acciones variables. Sobrecargas de Disefio:

e Sobrecarga en la losa alivianada.

e Sobrecarga en escalera

Se tomaran en consideracion los siguientes valores:

Tabla 3.3 Sobrecargas de uso en edificaciones

Uso del elemento

Sobrecarga Kg/m?

D. | Oficinas y comercios
Oficinas publicas 300
escaleras y accesos 400
Auditorios 500

Fuente: Elaboracién propia
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En la Tabla N°3.2 y Tabla N°3.3 se presenta un resumen del calculo. Para ver los detalles

de como se obtuvieron las cargar (Véase anexo-1).

Hipotesis de cargas consideradas para la estructura porticada

Las hipdtesis de carga que se usaran para la estructura aporticada son las siguientes:
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Hipotesis I: Yig * G+ Vg * Q
Hipotesis II: 0.9(Yeg * G+ VeqQ) + 0.9 * ygq * W

Hipotesis III: 0.8(Vig * G + ViqQeq) + Feq + Weq

3.6.3. Verificacion de los elementos de la estructura porticada

Se realizara la

Comprobacién manual de los siguientes elementos estructurales:

Verificacion de la losa reticular
Verificacion de una viga.
Verificacidn de una columna
Verificacion de una zapata Aislada.

Verificacion de la escalera de (H°A9).

Para ver la consideracion de predimensionamientos de las piezas mas solicitadas (véase

anexo-3)

3.6.3.1. Disefo de la losa alivianada

La verificacion se lo realizara en aquella losa correspondiente a las columnas: 137, 14, 5

y 6 (la marcada con rojo en la figura). Dado que en toda la estructura se manifiesta este

tipo de losa, no obstante en algunos ambientes se considero usar una losa reticular.

Figura 3.6 Vista en planta de la disposicién de viguetas.

P13’ P14

P5’ P6

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
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La losa alivianada o forjado unidireccional esta formada por:
e Viguetas pretensadas.

e Complemento aligerante de Plastoformo.

e Losa superior de hormigon.

Hormigon

La préctica actual pide una resistencia de 35 Mpa a 50 Mpa para el concreto pre esforzado,
mientras el valor correspondiente para el concreto reforzado es de 20 Mpa a 25 Mpa

aproximadamente.
Adoptandose las siguientes resistencias caracteristicas:
f’cp = 40 Mpa Hormigon pretensado.
fer = 25 MpaHormigon armado.
Acero

El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir pre esfuerzo y suministrar la fuerza

de tensidn en el concreto pre esforzado.

La tension de rotura ultima del acero pretensado (Segun la guia de productos:
CONCRETEC)), es:

fpmaxk = 1800 Mpa
Limite elastico caracteristico del acero:
fyk = 420 Mpa
Luz de calculo
La luz de calculo de cada tramo de forjado se medira, entre ejes de los elementos de apoyo.
Las viguetas se dispondran enfrentadas entre si y apoyadas en un minimo de 5 cm.
L = 6.05 m Luz de calculo para las viguetas pretensadas.

La losa alivianada cuenta con viguetas pretensadas y complemento de plastoformo,

seleccionados de acuerdo a las caracteristicas de la edificacioén, las luces maximas entre
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columna a columna, la calidad de los materiales, es por esta razon que se selecciond este
tipo de losa cumpliendo asi todas las verificaciones exigidas por la normativa y

recomendaciones del fabricante de la vigueta.

La verificacion de la losa alivianada (Véase anexo-2) con viguetas pretensadas y
complemento de plastoformo se la realiza para que cumpla las condiciones de la fuerza de
pretensado y los esfuerzos admisibles del hormigon, la vigueta seleccionada y
proporcionada por el fabricante CONCRETEC tiene que cumplir con las cargas que
acttan sobre la losa para que esta trabaje eficazmente brindando confort a los visitantes.
Se cuenta con una armadura de distribucion en la carpeta de compresion dispuesta como

una parrilla de 4 @ 6 mm ¢/250 mm cada metro.

Tabla 3.4 Resistencia de una vigueta pretensada por CONCRETEC

SANTA CRUZ, VIGUETA : 2
LA PAZ, SUCRE PRETENSADA 56 110 114.4 ‘Variable 17.2 18.000 350 Kgfem
COCHABAMBA VIGUETA : .

PRETENSADA &0 121 112 Variable 19.5 18.000 350 Kgfom

Fuente: www.concretec.com.bo

3.6.3.2.Disefio de losa reticular (Caseton perdido con plastoformo)
Esta losa, se diseflard a partir de las solicitaciones que el programa facilite, es
correspondiente al forjado de la planta alta. La dimension de la losa reticular es de 6 m x

6 m. y se encuentra entre las columnas P14, P15, P6 y P7.

Figura 3.7 Losa reticular a verificar

Sl (I |
N/

Fuente: Programa estructural CYPECAD 2016



http://www.concretec.com.bo/

3.6.3.2.1. Dimensionamiento de la Losa Reticular

- Altura de la Losa reticular:

| - L_6m_
Segun CBH-87: higp = %= o8 = 021 m
Se asume una altura de: h;p =0.25m

- Separacién entre nervios:
Segln CBH-87: Separacion maxima entre nervios es de 1m.
Se asume: s=0,50m

- Espesor de la Losa de compresion:

CBH-87: e>3cmo L-0_ 40 mm
10 10

Se adoptara un espesor de: e =50mm

- Base de Nervio:

Seg(in CBH-87: b=7cm 6 =2=625mm

Se adopta una base de nervio de: b =100 mm
- Recubrimiento mecanico:

Qbase

Tm < Tmin + (Dbase + 2

mm
=49 mm

16
Tm < 25mm + 16mm +

Datos Geometricos Losa N° R2:
Espesor de la losa = 250 mm
Losa de compresion = 50 mm
Ancho de nervio = 100 mm
Altura del nervio = 200 mm

Separacion libre entre nervio = 400 mm
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Peso especifico del hormigén armado= 2500 kg/m?®

Resistencia caracteristica del hormigén a compresion: fck =21 Mpa
Limite elastico caracteristico del acero: fyk =500 Mpa

Coeficiente de seguridad del limite eldstico del acero ys =1.15
Coeficiente de seguridad de la resistencia del hormigén yc =1.50

Figura 3.8 Dimensiones de la Losa reticular empleada en el disefio.

£ =1

d= 400 mm

h= 200 mm

e =500 mm

|

Fuente: Elaboracion Propia

3.6.3.2.2. Disefo a flexion Armadura

Para determinar los momentos y deformaciones de la losa, se empleara el método de

Coeficientes (Unicamente para el cdlculo de los momentos y deformaciones).

La altura equivalente del forjado reticular o peralte equivalente de la losa reticular se
calcula determinando la altura de una losa maciza que tenga la misma inercia que la losa

nervada en cuestion.

Figura 3.9 Losa Analizada

400 mm

1000 mm

100 mm

400 mm

50 mm

| 1000 mm

Fuente: Elaboracion Propia
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Peso de la loseta de compresién: 1 = 1 % 0,05 * 2500 = 125 %
Peso de los nervios: ((2* 0,10 0,20 1)+ (2* 0,8 0,10 * 0,20)) x 2500 =
180 2%
Peso propio de la Losa = 305 kg/m2
Carga muerta = 80 kg/m2
Sobrecarga = 500 kg/m2
La carga de disefio en la losa:
La combinacion de carga ultima de disefio es:

g, =1,60% CM+ 1,60 * L

qy = 1,60 * (305 + 80) + 1,60  (500)

q, = 1416 %

- Disefio a Flexion
3.6.3.2.3. Determinacion de las Armaduras
Datos:
fex = 21 Mpa hs = 50 mm
fyx = 500 Mpa b, = 100 mm
fea = 14 Mpa d =201 mm
fya = 434.78 Mpa e = 500 mm
h = 250 mm luz=1=600cm
Armadura longitudinal

hy 50 I 6000 21 2 % 6000

h 200 0% b7

—— =60 ; = =30
b, 100 b—b, 500— 100

Con los valores de las relaciones anteriores se entra a la siguiente tabla:



Tabla 3.5 Viga T mdltiples continua.

b,—-b,

Tabla de valoresde .,

b-b,

Valores de Valores de o |
h, 3 Valores de b-b,
h b,
(0] 1 2 3 4 6 8 10
Cabeza de
compresion sin — 0 0,19 0,38 0,57 0,71 0,88 0,96 0,99
rigidez a flexién

10 (0] 0,19 0,38 0,57 0,72 0,89 0,96 4
50 0 0.19 0.39 0.58 0,73 0.89 0.96 1
0,1 100 0 0,21 0,42 0,6 0,75 0,89 0,96 1
150 0 0,24 0,45 0,62 0,75 0,9 0,96 1
200 (0] 0,27 0,48 0,64 0,77 0,9 0,96 1
10 (0] 0,19 0,39 0,58 0,72 0,89 0,97 1
50 0 0,23 0,44 0,62 0,74 0,9 0,97 1
0,15 100 o 0,31 0,53 0,68 0,78 0,91 0,97 1
150 (0] 0,37 0,61 0,74 0,83 0,92 0,97 |
200 (0] 0,41 0,66 0.8 0,87 0,93 0,98 1
10 0 0.21 0.42 0,61 0,74 0,9 0,97 1
50 o} 0,3 0,54 0,71 0,82 0,92 0,97 1
0,2 100 0 0,41 0,66 0,8 0,87 0,94 0,98 1
150 (0] 0,44 0,71 0,86 0,91 0,96 0,98 1
200 0 0,45 0,74 0,89 0,93 0,97 0,99 1
10 0 0,28 0,5 0,65 0,77 0,91 0,97 i1
50 (0] 0,42 0,69 0,83 0,88 0,93 0,97 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
200 (o] 0,47 0,77 0,92 0,96 0,98 0,99 1

Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
K =0,50
b, =1%(b—by)+by, =1% (500 —100) + 100 = 500 mm
Momento positivo resistente de la losa
M, = 0.85 * fq * by * hy * (d — 0.5 * hy)
M, = 0,85 * 14 * 500 = 50 * (201 — 0,5 * 50) = 52360000 N * mm
M, = 52.360 kN *m

Momento de disefio de la losa en direcciéon x
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Figura 3.10 Momentos de disefio en X

Fuente: CYPECAD 2016
Mg = My, =1.68Tn*m=168kN *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” (longitudinal)
- Mg = 16.8kN *m

Md

= bwd?«fed

1 =0.03

— ©=0.0310

As = 0.0310 = 1000 * 201 =*

— 2
13478 200.6 mm“/m

Ag = 200.6 mm?/m
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De tabla wg i, = 0,0015 — Cuantia geométrica minima

Ag min = Ws min * by *d = 0.0015 % 1000 * 201 = 301.5 mm?/m
A } > “lamayor” =  Ag=3015mm?/m
As min

Dividimos la armadura entre el nimero de nervios:

301.5
A = —— = 150.75 mm?

Obtencion del nimero de fierros para un nervio
Area de armadura para un nervio
Se usaran 2@ 10 mm
As =2*78.5= 157 mm?
157 mm? > 150.75 mm?
Eleccion =2 ®10 mm
CYPECAD =2 ®10 mm
Momento de disefio de la losa en direccion x
Mg= My;_=28Tn*m=28kN *m
Verificacion:
Mg < M,

Como M4 < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula como

seccion rectangular.
Dimensionamiento del nervio a flexion
Armadura superior en direccion “X”’

- Mg =28KkN*m



. md
K= bvdz«fed

1 =0.05

— ©=0.0522

As = 0.0522 % 1000 * 201 *

— 2
13478 200.6 mm~/m

As = 35.85 mm?/m
De tabla wg ;n = 0,0015 — Cuantia geométrica minima
Ag min = Wsmin * by *d = 0.0015 % 1000 * 201 = 301.5 mm?/m
A } > “lamayor” = A= 337.85mm?/m
Asmin
Dividimos la armadura entre el nimero de nervios:

337.85
A. =

s = 168.92 mm?

Obtencidn del niamero de fierros para un nervio
Area de armadura para un nervio
Seusaran 1 @ 10 mm 1 @ 12 mm
As =78.5+113.1= 191.6 mm?
191.6 mm? > 168.92 mm?
Eleccion =1 ®10 mm + 1 ®12 mm
CYPECAD =1®10 mm + 1 ®12 mm

Momento de disefio de la losa en direccion y

76
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Figura 3.11 Momentos de disefio en Y

Fuente: CYPECAD 2016
Mg = My, =2.09T *m =209 kN *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 “Y” (longitudinal)
- Mg = 20.9kN *m

Md

= bwdz«fed

u =0.037

— ©=0.0385

As = 0.0385 x 1000 * 201 = = 249.18 mm?/m

434.78
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As = 249.18 mm?/m
De tabla wg ;n = 0,0015 — Cuantia geométrica minima

Ag min = Wg min * by * d = 0.0015 % 1000 * 201 = 301.5 mm?/m

Ag
} > “lamayor” = A, =301.5mm?/m

As min
Se divide la armadura calculada entre los dos nervios :
A = %15 = 150.75 mm?
Obtencidn del niamero de fierros para un nervio
Area de armadura para un nervio
Se usaran 2@ 10 mm
As =2*78.5= 157 mm?
157 mm? > 150.75 mm?
Eleccion =2 @10 mm

CYPECAD =2 ®10 mm

Momento negativo de disefio de la losa en direccién y
Mg = M;_=323T+*m =323 kn* m
Verificacion:
Mg < M,

Como M4 < M, — La fibra “y” cae en la placa. La armadura de traccion se calcula como

seccion rectangular.

Dimensionamiento del nervio a flexion



Armadura superior en direccion “Y” (longitudinal)
- Mg =32.3kN *m

Md

'u=b*d2*fcd

u =0.057

— ©=0.059

As = 0.059 = 1000 * 201 *

— 2
13478 381.86 mm~“/m

De tabla wg ;n = 0.0015 — Cuantia geométrica minima

Ag min = Ws min * by *d = 0.0015 * 100 * 201 = 301.5 cm?/m

A
s } > “lamayor” =  Ag=381.86 mm?/m
As min

Dividimos la armadura entre los dos nervios:

_ 381.86

Aq >— =190.93

Obtencion del nimero de fierros para un nervio
Area de armadura para un nervio
Seusaran1 @ 10 mm 1 @ 12 mm
As =78.5+113.1= 191.6 mm?
191.6 mm?2 > 190.93 mm?
Eleccion =1 ®10 mm + 1 ®12 mm

CYPECAD =1 ®10 mm + 1 ®12 mm
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Tabla 3.6 Resultados de la Armadura de la Losa Reticular

Manual CYPECAD ) )
Diferencia
Momentos | Ao %) As @ (%)

(mm?z/m) Adoptado | (mm#m) | Adoptado

Mx+ 157 mm 2@ 10 mm | 157 mm 2@ 10 mm 0
1010+1 1310+1

Mx- 1916 mm |@12mm [191,6 mm (@ 12 mm 0

My+ 157 mm 2@ 10 mm | 157 mm 2@ 10 mm 0
1010+1 1010+1

My- 1916 mm [(@12mm [191,6 mm |@ 12 mm 0

Fuente: Elaboracion Propia

Figura 3.12 Grafica de las armaduras calculadas en la losa reticular

Armadula longitudinal inferior “x

2@10 L=600

2010L=600 |

2010L=600 |

2@10 L=600

2010 L=600

2010L=600

2210L=600

2210|L=600

2010 L=600

2010L=600

2@10/L=600

]

Armadura longitudinal superior “y”
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Armadura transversal inferior “x’
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Armadura transversal superior “y”

IHIERERENEREREREREREE
IR RERERERERERERIERE:
S U R S R R
B R R R A I N R
I ] e e | | e
Wb | ol e e || || | ||y [ e | e
2| = | = | l=H=H = s s = = =
i a 8ee|e| e 8|8 8T
FIEIFIE IR AR AR
ol 8l 8l o
=TT =T =T =T =TT =TT =TT = T &
LA A A O A A
S 2| =RT=T=T=nr=r=T= T
I EHENENENE T EEE
1 L o IS I A
(=} o o (=] O o o o/ g (==l
| < < = = = = =l = = =
I~ L L~ S~ | A T .~
wn " 1L 1L 1 ITNER |} 1L 1 "
) | [ s e e e | e
(= o © o o o o o 9 o ©
8 8 B Y9 Y 8 EY 8 B
- =

Fuente: Elaboracion propia

H
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3.6.3.2.4. Dimensionamiento del nervio a esfuerzo cortante

En direccion “X” (longitudinal)

Figura 3.13 Cortantes

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
Vq = 2.13T/m = 21.3kN/m

Para un nervio:

21300 N
Vd =

= 10650 N

kg

W = 0592N/mm2

foa = 0,5+ /feq = 5.92
Vey = foq-bw-d = 0.592x 100 x 201 = 11899.2 N
Va < Vo
1060 N < 11899.2N Cumple
3.6.3.2.5. Armadura de reparto por temperaturay 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.
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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 * by *d
A, = Armadura de reparto en una direccion (mm?2/m)
b,, = 1000 mm
d = espesor de la capa de compresion= 50 mm
Ag = Wgmin * by *d = 75 mm?/m
Ag g6 = 28.3 mm? Aups = 4 x 28.3 = 113.2 mm?

Por lo que se dispondra una malla de varillas de 4” ® 6mm cada 25 cm, en ambas

direcciones, 0 sea que se estaria disponiendo de un area de acero As = 113.2 mm?/m.
3.6.3.2.6. Verificacion 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

L, . .. , 1
mortero de cemento, la flecha maxima admisible sera P

Deflexidon admisible:

B l _6000mm_12
aam=5ay = " 500 <"

A

Deflexiéon maxima real de la losa: 3.4 mm
Agam=12mm > A= 3.4mm Cumple
3.6.3.2.7. Abacos

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



Xiim =§ .d = 75.38 mm Viim = 0,80 . x;m = 60.3 mm

Mim = 085 0+ fed = b Y * (d =250

60.3
Myjm = 0,85 * 0,9 % 14 1000 x 60.3 * (201 ——-)

My, = 4305420 N *mm = 4.30 kN *m

Figura 3.14 Cortantes en abacos

Fuente: Programa estructural CYPECAD 2016
M~ =326T+*m =326 kN *m

M~, > M,;,, sinecesitaabaco
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Figura 3.15 Armado de Losa Reticular H=25 cm (Bordes de la losa)

aseton Plastoform arrilla ambas direcciones
400x400x200 mm 250 x 250 |
|

=
[ 1

[¢] [¢]

200 mm
H=250 mm

d=400mm

h=

Armadura inferior-\ e =E00 mm
%*% olo

Fuente: Elaboracion propia

3.6.3.3. Verificacion del disefio estructural de la viga
Para la comprobacion se eligio la viga N°39 de la primera planta, ubicada entre la

columna C13" y C14, por ser uno de los elementos mas solicitados.

Figura 3.16 Vista en 3D del edificio (viga en estudio)

VIGAN 239

Fuente: Programa estructural CYPECAD 2016

84
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Figura 3.17 Envolvente de momentos flectores viga

295.9 kN*m

Fuente: Elaboracion propia

Por lo tanto, para la verificacion de la viga se selecciona la viga N@ 39 de la Primera
Planta, correspondiente a la columna C13"y C14, la misma que tiene los siguientes datos

generales:

a) Comprobacion manual de la armadura longitudinal positiva, se tiene los

siguientes datos:

fck =21 Mpa vs=1.15

fyk =500 Mpa ve = 1.50

Md = 175.4 KN*m ym = 1.60

L=6m

h =650 mm

bw =300 mm

r=20mm I' mec= 20+8+8 = 36 mm

d =614 mm



Doénde:

Fck = Resistencia del hormigén a compresion.
Fyk = Limite elastico caracteristico del acero.
Md = Momento mayorado de célculo.

h = Canto total de la seccidn rectangular (d+r).
bw = Ancho

r = Recubrimiento

rmec = Recubrimiento mecanico.

d = Altura atil.

yc = Coeficiente de minoracion para el hormigén.
vs = Coeficiente de minoracidn para el acero

vf = Coeficiente de mayoracion de las acciones.

Vs Ve fcd = 14 N/mm?2

fyd = 434.78 N/mm?
fcd= Resistencia de calculo del hormigon a compresion.
fyd= Resistencia de calculo de un acero.

e Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

p-d_bw"<dz>k cd

175.4 % 1000 * 1000
300 * 6142 * 14

Ha =
ng = 0.11 DOMINIO “3”

Entonces:

plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero

86
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Como:
ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para flexion

simple o compuesta.

Con:

ud = 0.11 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.1189
e Determinacion de la armadura: (As)

f
ASZW*bW*d*C—d

yd

As = 0.1189 * 300 * 614 * 13478

A = 705.29 mm?

e Determinacién de la armadura minima: (As) wmin = 0,0028

Ag min = Wnin * by * d

Ag min = 0.0028 * 300 * 614

Ag min = 515.76 mm?
Como:
As > As min
Se escogera el area As = 705.29 mm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 12 mm,
@ =16 mm( Ag g1z = 113.1 mm? Aq 416 = 201 mm?), entonces el nmero de barras

a usar seran:
Determinacién del nimero de barras de acero
3012mm +20 16 mm = 741 mm?

Con un éarea igual a 741 mm?
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Adoptamos =3¢ 12+ 2 ¢ 16
Donde:

741mm? > 702.29 mm?
Por lo tanto se utilizara: 3¢ 12 + 2 ¢ 16
e Determinacién separacién de las barras dentro de la pieza.

b,y — (N2 de barras) * @ — 2 * r — 2(@estribo)
B N¢ de barras — 1

300 — (3) * 12 — (2) * 16 — 2 * 20 — 2(8)
S =
5-1

s =44 mm
Se puede apreciar que la separacion es mayor a 20 mm, por lo tanto, es adecuada.

La cuantia de acero empleado para el elemento sera:

[ Usar: 3® 12 mm + 2 ® 16 mm con separaciones entre barras de 44 mm ]

b) Comprobacion manual de la armadura negativa en la columna P14, se tiene
los siguientes datos:

Md = 295.9 KN*m

e Determinacion del momento reducido de calculo: (pd)

R

295.9 1000 * 1000
300 * 6122 * 14

Ha =
Hq = 0.188 DOMINIO “3”
Entonces:
plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero
Como:

ud < plim no se necesita armadura a compresion.
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Determinacion de la cuantia mecénica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para flexion

simple o compuesta.

Con:

ud = 0.188 se obtiene una cuantia mecanica de Ws =0.216
e Determinacién de la armadura: (As)

f
AS=W>|<bw>%<d*C—C1

yd

As = 0.216 * 300 * 612 = 13478

Ag = 1276.98 mm?

e Determinacion de la armadura minima: (As) wWmin = 0,0028

Asmin = Wiin * by *d

Ag min = 0.0028 * 300 * 612

Ag min = 514.08 mm?
Como:
As > As min
Se escogera el area As = 1276.98 mm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 12 mm,
@ =16 mm,® = 25 mm, (Ag 412 = 113.1mm?, y Ag 40 = 314 mm?), entonces el

numero de barras a usar seran:
Determinacion del nimero de barras de acero
3012mm +3020mm = 1281.3 mm?
Con un érea igual a mm?

Adoptamos = 3 ¢12 + 3¢20
Donde:

1281.3 > 1276.98 cm?
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Por lo tanto se utilizara: 2¢12 + 3¢20

e Determinacion separacion de las barras dentro de la pieza.

b,y — (N2 de barras) * @ — 2 * r — 2(@estribo)
B N2 de barras — 1

300 — (3) * 12 — (2) x 20 — 2 % 20 — 2(8)
S =
6—1

s = 29.6 mm
Se puede apreciar que la separacion es mayor a 20 mm, por lo tanto, es adecuada.

La cuantia de acero empleado para el elemento sera:

[ Usar: 3® 12 mm + 3 ® 20 mm, con separaciones entre barras de 29.6 mm }

c) Comprobacion de la armadura longitudinal negativa en la columna 13".
Md= 75 kKN*m

e Determinacion del momento reducido de calculo: (nd)

Hd = a2 # fq

75 %1000 * 1000
300 * 6142 * 14

Ha =
ng = 0.047
Entonces:
plim = 0.319 valor obtenido en funcién al tipo de acero
Como:
ud < plim no se necesita armadura a compresion.

Determinacion de la cuantia mecanica: (Ws) del cuadro 13.3 tabla universal para flexion

simple o compuesta.
Con:

ud = 0.047 se obtiene una cuantia mecanica de Ws = 0.0472
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e Determinacién de la armadura: (As)

f,
AS=w>f<bw*d>l<C—d

yd
14

As = 0.0472 x 300 * 614 * 13478

Ag = 279.96 cm?
e Determinacion de la armadura minima: (As) wmin=0,0033
Ag min = Wmin * by *d
Ag min = 0.0028 * 300 * 614
Ag min = 514.76 cm?
Como:
As < Asmin
Se escogera el area As min = 514.76 cm?

Para determinar el numero de barras se considerara el siguiente diametro: @ = 12 mm,
@ = 16 mm( As 1, = 113.1 mm? Ag 416 = 201 mm?), entonces el nimero de barras

a usar seran;
3012mm + 10 16 mm = 540.3 mm?
Con un éarea igual a 540.3 mm?

Adoptamos =3 ¢12 + 116
Donde:

540.3 cm? > 515.76 cm?
Por lo tanto se utilizara: 3 ¢12 + 1¢16

e Determinacidn separacion de las barras dentro de la pieza.

b,, — (N2 de barras) * @ — 2 x r — 2(@estribo)
N¢ de barras — 1

S=S§=
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300 — (3) * 12 — (1) * 16 — 2 * 20 — 2(8)
5= 4—1

S = 64 mm
Se puede apreciar que la separacion es mayor a 20 mm, por lo tanto, es adecuada.

La cuantia de acero empleado para el elemento sera:

[ Usar: 3®12 mm +1 ®16 mm, con separaciones entre barras de 64 mm ]

Resumen General de Resultados Armadura Longitudinal

Tabla 3.7: Resultados Armadura Longitudinal en la viga

. Armadura| Armadura
Viga entre Ia§ necesaria | necesaria Armadura | Armadura Diferencia
Columnas P13" y | C q adoptada | adoptada )
P14 manua ypeca Cypecad (mm2) en (%)
(mm?) (mm?)
Armadura 3@ 12 mm
longitudinal 705.29 721 +2016 741 2.23
inferior positiva mm
Armadura
longitudinal
superior negativa 3012+3
lado derecho 1276.98 1264 @ 20 mm 1282 1.02
apoyado sobre
P14.
Armadura
longitudinal
superior negativa | 514.76 546 | 3@12mm | eos 6.06
. +1@ 16 mm

lado izq. apoyado
sobre P13".

Fuente: Elaboracion propia

e Calculo de la armadura transversal en el extremo de la viga 39 al lado de la

columna P 14.

El cortante de disefio es Vd P14 = 225.3 kN (cortante ubicado a una distancia “d” desde
la cara del apoyo esto debido, a que a partir de esa distancia aparece la fisura por el
corte.).



Figura 3.18: Envolvente de cortantes en viga

= 180.2 KN
Pi' Pl4
; 2253 kN
Fuente: Elaboracion propia

Vd = 225.3 kN = 225300 N fcd = 14 Mpa
h =650 mm fyd = 420 Mpa
bw =300 mm
r=2cm

d=650-20-8-10=612mm
El cortante mayorado (cortante de calculo) sera:

k
fd = 0,5  Vfed = 5.92—— = 0.592
cm

mm?
Veu =fyq ¥ bw x d
V., ~0.592 % 300 * 612
V., -108691.2 N
Vd < V., Nocumple
225300 <108691.2 N (jno cumple!!) Necesita armadura transversal
Como:

vd >V,
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Entonces:
Vou = 0,30 * fcd * bw * d
Vou = 0,30 x 14 — * 300 mm * 612 mm

Vou = 771120 N
Se tiene:

Veu < Vg < Vou

108691.2 N < 225300 N < 771120 N

Por lo tanto:

Viu = Vg — Veu = 225300 N — 108691.2 N = 120291.2 N
t=1000 mm

Vou * t

Ast = 0,90 * d = fyd

A = 120291.2 * 1000 mm
St770,90 * 612 mm * 420 N/mm?

Age = 519.98 mm?

Célculo de la armadura minima

fea

fya

Agt min = 0,02 * bw * t *

14 N/mm?

Astmin = 0,02 * 300 mm * 1000 mm * 434.78 N/mm?

Agtmin = 193.2 mm?
Se asume el mayor:
Ast = 519.98 mm?/m

El didmetro del estribo sera:
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(bEstribo 2 {Z * q)de la armadura longitudinal

1
8mm21*20mm=5mm

Se asumira un ® 8§ mm

Se tiene un area A=50.3 mm?

Neestribos — Ast,/2
estribos = A ¢8mm

Neestrib _519.98/2
estribos = —-—

N°estribos = 5.17 = 6 barras
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:
s =1000/6 = 166.7 mm
por cuestiones constructivas adoptamos una separacion s=150 mm
Por lo tanto, se utilizara:
603.6 mm? > 519.98 mm? ok
Se utilizara: ® 8mm ¢/150 mm

e Calculo de la armadura transversal en el extremo de la viga 39 al lado de la

columna P13".
Vd=180.2 kN
El cortante mayorado (cortante de calculo) seré:

K
fvd = 0,5 + Vfed = 5.92—2 = 0.592
cm

mm?
Vey =fyq * bw x d

Veu=0.592 % 300 * 612
Veu =108691.2 N

Vd < V., Nocumple



180200 <108691.2 N (jno cumple!!) Necesita armadura transversal

Como:
vd > V.,
Entonces:
V,, = 0,30  fcd * bw * d
Vou = 0,30 x 14 — * 300 mm * 612 mm

Vou = 771120 N
Se tiene:

Voy < Vg < Vg

108691.2 N < 180200 N < 771120 N

Por lo tanto:

Viu = Vg —Vey = 180200 N — 108691.2 N = 71508.8 N
t=1000 mm

Vsy * t

Ast = 0,90 * d = fyd

A = 71508.8 * 1000 mm
St70,90 * 612 mm * 420 N/mm?2

Ag = 309.11 mm?

Célculo de la armadura minima

fcd
Agt min = 0,02 xbw x t x —
fya

14 N/mm?

Agt min = 0,02 * 300 mm * 1000 mm * 43478 N/mm?

Agtmin = 193.2 mm?

Se asume el mayor:
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Ast = 309.11 mm2/m

El didmetro del estribo sera:
q)Estribo = {Z * q)de la armadura longitudinal

1
8mm21*20mm=5mm

Se asumira un ® 8§ mm

Se tiene un area A=50.3 mm?

Neestribos = Ast, /2
estribos = A ¢8mm

Neestrib _309.11/2
estribos = —-—

N°estribos = 3.07 = 4 barras
Dividiendo entre la cantidad necesaria obtenemos:
s =100/4 = 250 mm
por cuestiones constructivas adoptamos una separacion s=250 mm
Por lo tanto, se utilizara:
402.4 mm? > 309.11 mm? ok
Se utilizara: ® 8mm ¢/250 mm
Resumen General de Resultados Armadura Transversal

Tabla 3.8: Resultados Armadura Transversal

Armadura Armadura cortante
cortante izquierda Derecha
Cypecad @ 8c/20 @ 8c/15
Manual @ 8 c/25 @ 8c/15

Fuente: Elaboracion propia



Figura 3.19 Disposicion de la armadura en la viga

A-Aa B-Ba
) Q)
© ©
651 (P14
1216 L=150
QI 3@20]L=:
1012 L=150 170 !
&Il —_—
L 3212 L=685 g
U
T =2 30x65 Be= T
~ - A 110A PIEL L=663 B ¢=
N 1010A PIEL L=663 ]
; T A
i MNoej—
| S
m 3312 L=690
. 133— 23316 L=310 —
’ = 5(
20x1e@8c/20 14x1e@8c/15 |
130 404 199 1818

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016
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3.6.3.4. Verificacion manual del disefio estructural de la columna
La estructura se considera intraslacional debido a que sus nudos, bajo solicitaciones de
calculo, presentan desplazamientos transversales cuyos efectos pueden ser despreciados

desde el punto de vista de la estabilidad del conjunto.

Los datos serdan obtenidos del programa CYPECAD, usandose los esfuerzos mas
desfavorables (mayorados), correspondientes a la peor combinacion que produce las

mayores tensiones y/o deformaciones, de la planta baja de la estructura.

A continuacion, se muestra la verificacion del disefio de la columna C14, teniéndose los

siguientes datos generales:

Esfuerzo normal de célculo Nd = 1296.2 kN
Momento de célculo en direccion x Mdx = 10.3 KN*m
Momento de célculo en direccion y Mdy = 2.20 KN*m
Resistencia caracteristica de H°A° fck = 21 Mpa
Resistencia caracteristica de acero fyk =500 Mpa
Recubrimiento r=20mm

Reduccidn de la resistencia de los materiales:

f, 21Mpa
=% =14 M
cd yc 1’5 pa
f,c 500 Mpa
fq =2 =2""P%_ 43478 Mpa

Y 1,15
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Figura 3.20 Ubicacion del pilar més solicitado en la estructura

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Figura 3.21 Representacion gréfica de todos los elementos que concurren a C 14.

Fuente: Internet
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Tabla 3.9 Caracteristicas geométricas de las secciones que concurren a la columna.

Elemento Lo?r?]i)t“d b(m)|hm)| Ix@m¥) | 1y (m9
Columna 14
(C1) 4,00| 0,35| 0,35/ 0,0012505 | 0,001250521
Columna 14
(C2) 4,00| 0,35| 0,35/ 0,0012505 | 0,001250521
Columna 14
(C3) 4,00| 0,35| 0,35/ 0,0012505 | 0,001250521
Viga 1 (V1) 6,00| 0,30| 0,65|0,0068656| 0,0014625
Viga 2 (V2) 570| 0,30| 0,65|0,0068656| 0,0014625
Viga 3 (V3) 5,70 0,25| 0,55|0,0034661 | 0,000716146
Viga 4 (V4) 575| 0,25| 0,55| 0,0034661|0,000716146
Viga 5(V5) 6,00| 0,20 0,40| 0,0010667 | 0,000266667
Viga 6 (\V6) 5,70/ 0,20| 0,40| 0,0010667 | 0,000266667
Viga 7 (V7) 570| 0,20 0,40| 0,0010667 | 0,000266667
Viga 8 (V8) 5,75| 0,20 0,40| 0,0010667 | 0,000266667
Fuente: Elaboracion propia
Radio de giro:
b * h3
12
I = M = 0.0012052 m*

12
R R - Ix _ 0.0012052_0101
xTTY A 0.1225
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Determinacion del coeficiente de pandeo: Y,

Figura 3.22 Vista frontal de los elementos concurrentes en el pilar.

VISTA FRONTAL

EJE X EJEY
c2 c2

Vi V2 V3 V4
c1 c1

V5 V6 v7 V8
c3 c3

Fuente: Elaboracidn propia

lv1 lv2 lv3 lv4
Yax = 0.24
chl + ch3
1cl lc3
LlJBX I I vy7 Ivy8
vx5 + VX6 + +
1V5 V6 1v7 1V8
Wpx = 2.05
ICyl Icy2
_ lc1 lc2
LpAy IVy1 vy2 | I
+ + vx3 + vx4
1V1 1v2 lv3 1v4
Way = 0.37
Icy1 Icy3
+
S

vyS5 + Ivy6 + lyx7 + lyxs
lv5 lV6 lv7 lv8

Ingresando al monograma obtenemos el coeficiente pandeo.
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Figura 3.23 Monograma para célculo de columnas

Ya = L Ya o Vs
0= © - 1.0 -F ©
100 3730¢ 100 37500 T 500 10,0
50— 50— - 5.0
3.0 . 3.0 i - 30
2.0— 4 . 2.0 2.0

k —+o08
¢8 ] : &8 C 09
T 27 ~
0.8 T . 0.8 — 08
0.7 — . 0.7 — 07
0.6 - X 0.6 - 407 —~ 06
0.5 — O 0.5 — 05
0.4— 1 : 0.4 1 - 04
03— - o3 03— L o3
1 1 ] L
0.2 08 - 02 0.2 o6 - 02
0.1 B — 0.1 0.1 — B — 0.1
0 —4-0.5 0 0 105 ]

a) Pérticos intraslacionales a) Porticos intraslacionales

Fuente: NB CBH-87 apartado 8.3.1.2. figura 8.3.1.2

Kx=0.73
Lax = Lcl * KX
Lax =4.00 *0.73
Lax =2.90 m
Ky =0.75
Lay = Lcl * Ky

Lay =4.00 * 0.75
Lay =3.00 m

Determinacién de la esbeltez mecénica de la columna:

1
A =TO
\ _ky*l_ 2.90 — 2870
. ﬁ [0.0012052
A 0.1225
l, 1184
AgX:E:W:8.29
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y =
ky * 1 3.00
\/Q [0.0012052
A 0.1225
o176
& " h 30
A<35
Ag <10

En pilares aislados o pertenecientes a estructuras intraslacionales, si la esbeltez mecanica
A es inferior a 35, se desprecian los efectos de segundo orden y, en consecuencia, no es

necesario efectuar ninguna comprobacién a pandeo.
Excentricidad de primer orden:

Mg 103

Cox =N, T 12962

€ox = 0.0079 m = 7.9 mm

. _ Mgy 22
% Ngq 1296.2

eoy = 0.0017 m = 1.7 mm

Excentricidad accidental:

C
eo_ea=%220mm

h 350
ea=%=ﬁ=17.5mm

Por lo tanto: e, = 20 mm

Excentricidad final o de célculo:
€x)max = €ox T €2 = 7.9+ 20

e(x) max — 27.9 mm
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€(y) max = €oy + €2 = 1.7 + 20
€(y) max = 21.7. mm
Determinacion del momento de disefio
My = Ng * e)max = 1296.2 * 27.9 = 36163.98 kN * mm
My = Ng * eymax = 1296.2 % 21.7 = 28127.54 kN * mm
Calculo de la capacidad mecanica del hormigon:
Ue =fq * A
U, =fq*b*h =14 %350 350
U. =1715 kN

Determinacién de los valores reducidos:

_No_12962kN _
VU T s
Ng*er, 36163.98
= = = 0.06
Mx = U +h 1715+ 350 t
Ng*er, 28127.54
= = = 0.05
My = U.«b 1715 %350 Ha

Del diagrama en roseta (Véase ANEXO-1):
Para v=0.756 -> w=0.2
Calcular la capacidad mecanica de la armadura total.
Utotal = W * Uc
Uroral = 343 kN

Determinacion de la armadura total (As):

we.b.hfq 343

f,a  434.78

Ag total = = 788.91 mm?

Determinacion de la armadura minima (ASmin):



0.1 % Ny

fya

0.1 % Ng < Agmin * fyd < Ac*feq Ag min =

4 _ 01129621000
Smin T 434,78 N/mm?

= 298.13 mm?

A > A hin

Se usard el diametro minimo recomendado por norma:
Se adopta un didmetro ® = 16 mm que tiene un drea A= 201 mm? por barra.
Las barras de ® = 16mm dando un area de:

A D16 =4 *201= 804 mm?
Se utilizara 4 ® 16 mm

804 mm? > 788.91 mm?,

Calculo de la armadura transversal de la columna. -

El didmetro del estribo sera:

1
¢Estribo > {_) 4 * (I)de la armadura longitudinal mas gruesa

- 6 mm

Segun la primera opcion: ¢ > 1/4 * 16 mm = 4 mm

Se asume ®= 6 mm.

Segun la segunda opcion: ¢ > 6 mm

La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

S < { — boh (el de menor dimension)

- 15 (I)de la armadura longitudinal mas delgada

Segun la primera opcion: S <300 mm

Se asume S =200 mm

Segun la segunda opcion: S < 15 * 16 mm = 240 mm

Por lo tanto, la armadura del estribo seré:
® 6mm ¢/200 mm

No(estribos) = (4000/200)"'1: 21 estribos
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Figura 3.24 Vista en planta de estribo y armadura longitudinal

35

<~
0 =
™

31
4016 L=450 2106¢/20 L=140

Fuente: Elaboracién propia
Resumen de cuantias en la columna
En resumen, la columna “C 14” presenta las siguientes cuantias.

Tabla 3.10 Disposicion de la armadura en la columna.

Tramo Armadura longitudinal total
Forjado N°3 — Forjado N°2 4 @16mm
Forjado N°2 — Forjado N°1 4 @16mm
Forjado N°1- Cimentacion 4 @16mm

Fuente: Elaboracion propia
Comentarios y conclusiones de los resultados:

Los resultados obtenidos del calculo manual para la columna, son similares a los del

programa CYPECAD, el mismo que dio como resultado lo siguiente:

Tabla 3.11 Resultados de las Armaduras para P14.

Elemento Disefio Manual | Disefio con el Cypecad

Columna

Armadura 4 @16 mm (esquinas) | 4 @ 16 mm (esquinas)
Longitudinal a !

Armadura | 51 o5 6 m ¢/200 mm | 21 @ 6 mm c/200 m
Transversal

Fuente: Elaboracién propia



Figura 3.25 Disposicion de la armadura en la columna segun el software.

P14

Pos. | Diam. | No. | Long.
(cm)

Total
(em)

1 @16 | 4 | 398
2 @6 | 21 | 137

1592
2877

A0 CF

4P1@16 L=388 21P2E6 =137

+8.20

¥

=398

4P1EZ16 L

P2ci20
21 @6

+4.20

v

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

3.6.3.5. Fundaciones

3.6.3.5.1. Andlisis de alternativa de cimentacién

Se opto por disefiar con una zapata aislada cuadrada debido a que el lugar de

emplazamiento cuenta con espacio suficiente y esta presenta menor dificultad

contractiva.

3.6.3.5.2. Verificacion manual de la zapata aislada

Se realizara el analisis para la “zapata aislada correspondiente a la columna P14, dado

que es el elemento mas solicitado de la estructura, la cual presenta las siguientes

solicitaciones obtenidas mediante el programa cypecad.

Datos:
Dimensién de la base de la columna en X

Dimensién de la base de la columna en Y

ao = 350 mm

bo = 350 mm
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Carga N=911.25 kN
Momento en direccion X Mx = 1.06 KN*m
Momento en direccion Y Mx = 1.44 KN*m
Cortante en direccion X Qx =1.6 kN

Cortante en direccion Y Qy =4.2 kN

Tension admisible sobre el terreno: ogadm = 0.222 N/mm?
Resistencia caracteristica del acero: fyk = 500 Mpa

Resistencia caracteristica del hormigén:  fck =21 Mpa
Coeficiente de minoracion del acero ys=1.15

Coeficiente de minoracion del hormigén  yc=1.5

Resistencia de calculo del Hormigon fcd = fck /yc =14 Mpa
Resistencia de célculo del acero fyd = fyk / ys = 434.78 Mpa
Recubrimiento inferior de la armadura r=50mm

Peso propio del elemento (Se asumird como 10% de “N”)
Disefio Geomeétrico de la Zapata

Se asumira que la zapata tiene una seccion cuadrada, por tanto:
a=b — A=a2=p?

1.1*N_1.1*N
axb a2

_ LN [1191125+1000
= T owam 0.222 - aremomm

a=b=2100mm

Oadm =

Presion admisible del terreno sobre la zapata:

N 911.25%1000
axb 2100 %2100

o, = = 0.207 N/mm?
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Canto atil minimo, para no tener necesidad de verificar a cortante y punzonamiento se

tiene:

k_4*fvd_ 4+0.592
~ ypxo, 1.6%0207

aob ax*xb a,+b
d1=\/00+ 0 0

7.15

4 "2%xk—-1 4

\/350 *350 21002100 350+ 350

1= 1 +2*7.15_1— 7 = 426.83 mm
2x(a—ay) 2+* (2100 — 350)
2= " ar k. ax7i5  C o139mm
2+x(b—0>b 2% (2100 — 350
_2x( 0) _2*( ) _ 313.9 mm

T 44k T 4+715
Por tanto, se asume una altura total “h = 500 mm”, empleando un recubrimiento
geométrico de “r = 50 mm” y un didmetro “@ = 12 mm”
Por lo tanto, el d sera calculado de la siguiente manera:
d=h—r-¢/2 = 500-50-12/2 = 444 mm
Clasificacion de la zapata por la relacion de sus dimensiones

_a-ay_2100-350 _
vVET T 2 =

Dado que el vuelo “v= 875 mm” es menor que “2h = 1000 mm”, se trata una zapata

rigida.
Acciones en el plano de cimentacién

Axil en el plano de cimentacion: Una vez determinadas las dimensiones de la zapata,

calculamos el peso propio real de la misma, con la siguiente férmula:
P. P.zapata = YHA° - Volumen = 2500 * (2205) = 55125kg

Cargareal:  Nyeqt = Nt + PPgpata
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Nreat = 911.25 + 55.125 = 966.37 kN
Momento en el plano de cimentacién: Como existen fuerzas cortantes (Qx y Qy) en la
base de la zapata, es necesario calcular los momentos corregidos debido a estas fuerzas,

dichos momentos se calculan con las siguientes ecuaciones:
Mx= M'x + hQy
My= My + hQx

Es positivo si el momento producido por la fuerza en cuestion tiene el mismo sentido

que el momento, y es negativo si tiene sentido contrario
Mx= 1.06 - (0.5* 4.2) = -1.04 kN*m
My= 1.44 - (0.5*1.6) = 0.64 kN*m
Célculo de los esfuerzos maximos y minimos:

Figura 3.26 Esfuerzos maximos y minimos sobre la zapata

oIk ®

gey

—
al

Ny
Ne—.

O il @

ejex a

Fuente: Elaboracion Propia

N+P 6+M; 6*M;

y 2
= = 0.2202

(2] a*b+a*b2 b 0.2202 N/mm

02=N—HD—6*1\/I;+6*1\/I;=0.2189N/mm2
a*b axb?  a?xb

o, = NFP O My O My 2193 N/mm?
a*b axb? a%?xb

_N+P 6xM; 6+M; ,

O, = = 0.2180N/mm

a*b a*xb?Z aZxb

0.222 > 0.2202 N/mm? - estable frente a hundimiento
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3.6.3.5.3. Verificacion al vuelco

Nr a_966.37 2.1

Yx = M; * 5= 0ca * > = y4 = 1585.45 > 1.5 satisfactorio
Nr b 96637 2.1
Yy = R * 5= Toa * > = vy, = 975.66 > 1.5 satisfactorio

3.6.3.5.4. Verificacion al deslizamiento
0 = 35° Angulo de rozamiento interno de suelos sin cohesioén
¢ = Angulo de rozamiento de disefio

PP = Peso Propio de la zapata

2
¢ =58 =23333

- (N +PP.)tang  (966.37) * tan(23.333°)
V= v, - 16

= 260.52 > 1,5 satisfactorio

(N +PP.)tang  (966.37) * tan(23.3339)

<
Y=y, 4.2

99.25 => 1,5 satisfactorio
3.6.3.5.5. Disefio a flexion

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

*N ,a—a 2
Md=yf *( 0+0.15*a0)

2+*a 2
1.6 *¥911.25* 1000 (2100 — 350 + 0.15 * 350 2
ad 2 %2100 ( 2 | )

M,y = 298631812.5 N x mm

Momento reducido de célculo:

M,y 2986318125
T bxd2xfcd 2100 x 4442 « 14

g = g = 0.051525
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La cuantia mecanica para este caso vale:
w=pu*(1+u)=0.051525* (1 + 0.051525) = 0.0542
Determinacion de la armadura “As”

wg*bxdx*fcd 0.0542 % 2100 * 444 * 14 5
A = fyd = 23478 = Ay = 1627.27 mm

Determinacion de la armadura minima:

Con fyk = 500 MPa = wpin=0.0015

Agmin = ®Wmin * b *d = 0.0015 * 2100 * 444 = A, = 1398.6 mm?

Se escoge el mayor de las areas, por lo que la armadura serd A = 1627.27 mm?
Determinacion del nimero de barras:

Conunabarra® = 12 mm; Ay = 113.1mm?

As 162727

=08 o 22 1439 = 15b
A, 1131 arras

#fe

Determinacion del espaciamiento:

_b—#fe*(Z)—Z*r_2100—15*12—2*50

s = o = 5—1 =130 = s =125 mm

15012 ¢/125mm
3.6.3.5.6. Verificacion al corte y punzonamiento

Debido a que se emple6 las formulas anteriores para determinar el canto minimo que debe
presentar la zapata en funcion del corte y del punzonamiento, podemos decir que estas

verificaciones son cumplidas.
3.6.3.5.7. Verificacion de la adherencia

Se realiza el célculo de la fuerza cortante para el lado Y, debido a que esta direccion es la

_ Va < —k 3 2
Tb_0.9*d*n*7r*9_fbd_ * \ijd

mas solicitada
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3 kg
fra = 0.95 x /1402 = 26.96W = 269.6 —
Lado a
Yr*N a—ag
Vaa = 2 *( > +O.15*a0)
v 1.6 *911.25 * 1000 (2100 — 350 1015 350) 643950
= * . * =
da 2100 2 mm?2
B 643950 - ke 3 )
o 0.9 %444 x 14 x T % 12 S foa =k \Jde
3.05 < 269.6 >
mm

Anclaje de las armaduras:

Dado que el vuelo “v= 875 mm” es mayor que el peralte “h=500 m”, el anclaje se

contara a partir de una distancia “h” desde el paramento del soporte.

4 Tpu

_ 3 2 _ 3 2 _ kg _ N
T = 0.9 [foa® = 0.9 Y1407 = 24.27 — = 242.7 —

0 f 1.2 4347.8
by > —%—=—=x
4 1, 4 2427

= 53.74cm = 537.4 mm

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

programa CYPECAD, el que dio como resultado lo siguiente:



Tabla 3.12 Resultados del area requerida en la zapata de la columna 14.

POR CYPECAD Area de armadura solicitada

Zapata cuadrada
P14 a-b=2150 mm 1809.6 mm?

h=500 mm

P14

MANUAL
Zapata cuadrada
a-b= 2150 mm

h=500 mm

1696.5 mm?2

P14

Fuente: Elaboracién propia

Figura 3.27 Detalles de la Zapata

Fz

108 | 108

| | 108 { 108 |

1612/12.5 L=200

P14

1 kst

Looe 5
n %3

16212¢/12.5 L=200

210

k 210 |

Fuente: Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

30

0 306 =34

115



116

3.6.3.6.  Disefio manual de la escalera de hormigdn armado

Los datos generales de la escalera son los siguientes:

Yc = 1.50 ys = 1.15

foxk = 21 Mpa fyx = 500 Mpa
feq = 14 Mpa fyq = 434.78 Mpa
L; =196 m Longitud horizontal de la rampa.
L, =2.18 m Longitud del descanso.
Z=4.00m Desnivel a salvar.

a=2.18m Ancho de la rampa.

B=52m Ancho total del descanso.
t=0,20m Espesor de la losa, medida perpendicularmente.
r=0,030m Recubrimiento de la armadura.
h=0,28m Huella.

ch=0,20m Contra huella.

N =20 NUmero de peldafios.
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Figura 3.28 Vista en planta de la escalera.

218 .84 218

218

196

kv .t

> 4

Fuente: Paquete estructural CYPECAD 2016

Dado que el aporte académico consta exclusivamente del calculo de la escalera se realizara
dicho calculo y verificacion de los elementos que constituyen podremos apreciarlos en el

capitulo IV con una mayor explicacion y demostracion.

3.6.4. Elementos complementarios para la estructura
3.6.4.1.Juntas de Dilatacion
Datos:

o= 1.1*10° por cada grado centigrado
L1i=25.37my17.36 m
Tmax=35.5°C

Tmin: 03 OC
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Figura 3.29 Representacion gréfica de las disposiciones de las juntas de dilatacion.
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1
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Fuente: Planos arquitecténicos
AT = (Tmax — Tmin)

AT = (35.5—0.3) = 35.2 °C

1.1%107°
ALl = — % 35.2°C * 25370 mm = 9.8mm
1.1%107°
ALl = ¢ x 35.2°C * 17360 mm = 6.7mm
9.8 + 6.7
ALl = ——— = 8.25mm

2

Por razones constructivas se adoptard 30 mm para todas las juntas de la estructura.

3.6.5. Estrategia ejecutada para el proyecto

En los siguientes puntos se detallara todo lo planteado y ejecutado para el proyecto.
3.6.6. Especificaciones técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar 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 A-7.

3.6.7. Precios unitarios

El andlisis de precios unitarios fue realizado como se indicé en el marco tedrico del
presente proyecto. Las planillas de precios unitarios se encuentran detalladas en el Anexo
A-9.
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3.6.8. Computos métricos de la obra
Se podra ver de manera general en el siguiente Anexo A-8.
3.6.9. Presupuesto estructural general de la obra

Se obtuvo en funcién a los volimenes de obra y precios unitarios correspondientes a cada
item. Tomando como presupuesto general la suma de las dos cantidades, llegando a un
presupuesto total de la obra que Son: Bs. 2.877.128,19 (Dos millones ochocientos

setenta y siete mil ciento veintiocho 19/100 bs), Detallado en el Anexo A-10.
3.6.10. Cronograma de ejecucion

Se realiz6 un cronograma de actividades que se recomienda seguir en la construccién de
la nueva ALCALDIA MUNICIPAL DE CAMARGO. Segun el cronograma mostrado en
el Anexo A-11. Se tiene planificada la construccion en aproximadamente 330 dias

calendario.
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4. APORTE ACADEMICO (DISENO DE ESCALERA EN FORMA DE U CON
DOS DESCANSOS MEDIANTE EL METODO DE CROSS Y COMPARACION
CON ELEMENTOS FINITOS UTILIZANDO EL SOFTWARE SAP 2000)

4.1. Generalidades

En el siguiente capitulo se detallara la metodologia a utilizar los calculos y el disefio para

una escalera.

Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicara las recomendaciones de la

Norma Boliviana para el disefio de estructuras urbanas.

4.2 Marco Teodrico

4.2.1. Introduccién

El Método de Distribucion de Momentos o Método de Cross, es un método de analisis
estructural para vigas estaticamente indeterminadas y marcos, desarrollado por Hardy
Cross. Publicado por primera vez en 1.930 en una revista de la American Society Civil
Engineering (ASCE); el método solo calcula el efecto de los momentos flectores e ignora
los efectos axiales y cortantes, suficiente para efectos practicos. Desde esa fecha hasta que
las computadoras comenzaron a ser usadas en el disefio y analisis de estructuras, el método

de distribucién de momentos fue el mas usado.

El método de Hardy Cross es un método iterativo que sirve para determinar los momentos
flexiones en las secciones o0 cortes mas interesantes de una viga, claro o pértico. Cuando
las secciones son constantes, se calculan las rigideces lineales, los factores de distribucion,
los momentos de empotramiento perfecto y los factores d transporte, para luego proceder

a la distribucion de momento a los tramos y su posterior transporte.

En este trabajo daremos a conocer sobre la definicidn de este método, para qué nos sirve,

como es su proceso aplicativo, en qué tipo de estructura es aplicable este método.

Por ultimo, después de haber conocido todos estos conceptos basicos para poder resolver
los ejercicios, procederemos a desarrollar dichos problemas, aplicando todo lo aprendido

de la teoria para llevarlos a la préactica.
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4.2.2. Método de Cross

Este método desarrollado por Hardy Cross en 1932, parte de una estructura ideal cuyos
nodos estan perfectamente rigidos, lo que obliga que para llegar a la estructura real.
Bésicamente es un método de analisis numérico de aproximaciones sucesivas que evita

tener que resolver ecuaciones simultaneas en un namero elevado.

e También se llama "M¢étodo de distribucion de momentos”™
e Evita utilizar simultineamente todas las deformaciones de los nudos como
incognita del problema.
e Considera que las barras son infinitamente rigidas a esfuerzo axial (no
acumulan energia en dicho tipo).
e nos permite determinar las incognitas hiperestaticas con la precision deseada.
e Obtener los momentos que aparecen en los extremos de las barras de las
estructuras de tal forma que cumpla con el equilibrio de los nudos.
Generalidades
El método de aproximaciones sucesivas, de Hardy Cross, esta basado en el cumplimiento
de dos principios o leyes:

e Ley de continuidad de masa en los nudos

e Ley de conservacion de la energia en los circuitos

El planteamiento de esta Gltima ley implica el uso de una ecuacién de perdida de carga o
de perdida de energia, bien sea la ecuacion de Hazen & Williams o, bien, la ecuacion de
Darcy & Weisbach.

Al realizar alguna resolucion mediante este método se puede evidenciar ventajas
fundamentales que pueden resumirse en los puntos siguientes:

e Su Generalidad, es aplicable a todo tipo de estructuras, concretamente a todas las
formas por piezas rectas y curvas.

e Su Sencillez, no exige recordar nada de memoria. Teniendo unas tablas de
momentos, rigideces y factores de trasmision, puede resolverse cualquier
estructura. Si, como es frecuente, se trata de estructura con piezas de seccion
constante en cada vano y con cargas uniformemente distribuidas, no se necesitan

ni las tablas.
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e Su Rapidez, el método permite seguir paso a paso el proceso de distribucion de
momentos en la estructura, dando un sentido fisico muy claro a las operaciones
que se realizan.

En nuestra opinidn, es conveniente efectuar los calculos sobre un esquema de la estructura.
Preferiblemente realizado a escala, anotando siempre cada coeficiente en sitio. Puesto que
una de las ventajas del momento es su sencillez, en muchos casos la labor del técnico se
reduce, a lo sumo, a plantear el método, corriendo a cargo del personal auxiliar el
desarrollo de los ciclos de reparto y transmisidn. En este caso, si el croquis esta realizado
a escala, una simple inspeccidn de los valores de los momentos finales basta para detectar
los errores graves.

Para su aplicacion del método se debe seguir los siguientes pasos:

e Momento de empotramiento en extremos fijos: son los momentos producidos
al extremo del miembro por cargas externas cuando las juntas estan fijas.

¢ Rigidez a la Flexion: larigidez a la flexion (EI/L) de un miembro es representada
como el producto del Médulo de Elasticidad (E) y el segundo momento de area,
también conocido como Momento de Inercia (1) dividido por la longitud (L) del
miembro, que es necesaria en el método de distribucion de momentos, no es el
valor exacto, pero es la razon aritmética de rigidez de todos los miembros.

e Factores de Distribucion: pueden ser considerados como las proporciones de los
momentos no balanceados llevados por cada uno de sus miembros.

e Factores de Acarreo o Transporte: los momentos no balanceados son llevados
sobre el otro extremo del miembro cuando la junta es liberada. La razén de
momento acarreado sobre el otro extremo, al momento en el extremo fijo del

extremo inicial es el factor de acarreo.

Convencidn de Signos: un momento actuando en sentido horario es considerado
positivo. Esto difiere de la convencion de signos usual en ingenieria, la cual
emplea un sistema de coordenadas cartesianas.

Para su aplicacion las cargas y luces difieren bastante podemos emplear el método Cross
gue nos proporciona solo los momentos de apoyo. Es mas laborioso pero muy exacto.
Después calculamos todos los demaés valores. EI método de Cross es muy usual que se

aplique a vigas y en losas.
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El método de Cross fue desarrollado por el ingeniero de estructuras estadounidense Hardy
Cross. EI metodo de Cross hizo posible el disefio eficiente y seguro de un gran nimero de

construcciones de concreto armado durante mucho tiempo.

Para utilizar el método de Cross como para otros métodos es necesario conocer los
momentos de empotramiento perfecto y reacciones de las vigas, esto segun el tipo de carga
y formas de los apoyos. Las mas comunes en la practica del calculo estructural estan en la

siguiente tabla:

Tabla 4.1 tabla de momentos

2 ] Q
- |
— (=4 | 3,
_Qr QL QL2
MA ==~ MA=MB =— MA = -
= L
kA= 0L RA=RB=Q7 R4 =RB = 2%
..P 1[' F)
4 __F_xi:v b x | ow e & b
L | N £ -
Pab? Pa?b Pab
MA=—7 MB=—: oz L+ EB)
Pb  (MA— MB) Pb MA
= RA=——-—=
RA =—+ T T~
Pa (MA-— MB) Pa MA
= 7 RA=—-——F
RB = —+ T T "1

Fuente: https://es.scribd.com/presentation/281517053/Metodo-de-Cross

De donde las tres primeras columnas corresponden a cargas uniformemente repartidas: en
voladizo, doble empotrada y empotrada apoyada. Las dos Gltimas columnas corresponden

a cargas puntuales en viga doble empotrada y empotrada apoyada.


https://es.scribd.com/presentation/281517053/Metodo-de-Cross
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4.3.Alcance del proyecto:

El disefio comprende los siguientes puntos:

Analizar las cargas sobre la escalera: sobrecargas de uso, cargas muertas y peso

propio.

Determinar el diagrama de momentos flectores de la escalera mediante el método

Cross.

Comprobacién de los diagramas de momentos de la escalera mediante el software
SAP2000.

Calcular la armadura de disefio necesaria, en cada tramo correspondiente.

Realizar el plano estructural de la escalera.

4.4.Aporte Académico — Disefio de Escalera de H°A° mediante el método de Cross

Las escaleras son elementos estructurales de gran importancia en una edificacién la cual

necesitan ser analizadas con detenimiento no solamente como estructura aislada en s, sino

también como parte de un todo, especialmente, en un comportamiento sismico. Por lo

tanto, se tiene que tomar en cuenta los criterios adecuados para que las escaleras se

encuentren lo suficientemente ubicadas de modo que se pueda realizar un andlisis con las

consideraciones mas proximas a la realidad.

4.5. Disefio de la escalera por tramos
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Figura 4.1 vista en planta de disposicion de escalera

’ 218 . B4 218 .
1 1 1 1
| 0 7 J
TRAMO 2
DESCANSO DESCANSO
o| VB BV
o~
RAMPA 2
i - FU
TRAMO3 [ | ¥
TRAMO 1 [—
g \76 DV
=) AE FA
RAMPA3 | ———
RAMPA 1
L v . =
> d
Fuente: Disefio estructural CypeCAD 2016
451 Tramol

Para un mejor estudio se discretizara la estructura en diferentes tramos para una mejor
interpretacion del disefio estructural del elemento (escalera) para posteriormente una
comparacion de momentos de disefio calculados manualmente, por el software CypeCAD
y por el software SAP 2000, dado que estos programas realizan los calculos por método

de elementos finitos.

Para poder resolver la estructura se debera conocer sus reacciones externas como internas
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Figura 4.2 Tramo 1

TRAMO 1
186 ) 218
RAMPA 1 DESCANSO 1

=

o

=

)

Fuente: Elaboracién propia

DATOS

H=1.6 m

Lg=196 m

Ld=2.18m

Huella (h) = 0.28 m
Contrahuella (ch) =0.2 m

Ancho escalrea = 2.18 m

fck= 21Mpa

fyk= 500Mpa

fcd= 14Mpa

fyd= 434,78Mpa
VOLUMEN Y PESO PROPIO DEL PELDANO
Vp=0,0614 m3

P=1,526 KN

Pp=2,03 KN/m2
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CALCULO DEL ESPESOR DE LA LOSA DE DESCANSO
Ln=4,14m

f= 0166
T 5 oem

Constructivamente asumimos t=0,20 m

CARGAS EN EL DESCANSO
Peso propio= 5KN/m2
solado= 1KN/m2
sobrecarga de uso=  4KN/m2

CARGA LINEAL EN DESCANSO
g= 21,8 KN/m
CARGA LINEAL TOTAL
0 (de barandillay=1,5KN/m
qd=0+ q (de barandilla)
qd = 23,3 KN/m

CALCULO DE ESPESOR DE LOSA EN RAMPA

ch
a = arcTan (7) = 35.537°

A

hr e

/ 54,46232221

t
ht = —— = 0.2458
Coa

ht
hr = — = 0.3020
Coa



CARGAS EN RAMPA

Peso propio = 6,14 KN/m?
Solado = 1 kN /m?
Peldafieado = 2,03 kN /m?
Sobrecarga de uso = 4 kN /m?
CARGA LINEAL EN RAMPA

g= 28,72 KN/m

CARGA LINEAL TOTAL
q (de barandiliy=1,5 KN/m

qd=0+ q (de barandilla)
qd = 30,2 KN/m
CALCULO DE MOMENTO

gr = 30.22 kN/m

qd = 23.30 kKN/m

q=2341
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MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO
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MOMENTOS DE EMPOTRAMIENTO Rigideces FACTORES DE DISTRIBUCICON
MNuda B NUDC B
MFAB]= -12.483 KMN.m KIBA)= 1.551 fEf]= 0463
MF(EAl= 12,483 KM.m KIBC)= 1835 fIBC]= 0.537
MF(EC]= -3.225 KN.m SUMA K= 3416 Sumaf= 1
MF(CEl= 3,228 KM.m
ESTADO "0" Momento de empotramiento
NUDO [ B C
LONGITUD (m) 2.53 2.18
TRAMO AB BA|BC CB
Momentos de empotramient( -12.489 12.489 -9.228 9.228
Distr 12.489 -1.509 -1.752 -9.228
Transmision -0.755 6.244 -4.614 -0.876
0.755 07557 -0.876 0.876
-0.377 0.377 0.438 -0.438
0.377 03777 -0438 0.438
-0.189 0.189 0.219 -0.219
0.189 018"  -0219 0.219
-0.094 0.094 0.109 -0.109
0.094 -0.094 -0.109 0.109
Momentos Estado "0" | 0.000 16.469 -16.469 0.000]
CALCULO DE MOMENTO qr= 30.22 KN/m
23.30 KN/m 0
23.41 KN/m
X
16.469 KN*m
16.469 KN*m Cy

AXx

253 m

Ld2=

218 m
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2y, =0;

—0-30.2%196*3.16 —23.3%2.18*1.09+ Ay *4.14 + Ax * 1.60 = 0
—2424+414xAy+1.60xAx =0

ZMbizq = 0;

—0+16.469 —30.2%1.96 x0.98 + Ay * 1.96 + Ax x 1.60 = 0
—41.54+ Ay *1.96 + Ax x 1.60 =0

IGUALACION DE ECUACIONES
+41.54 — Ay * 1.96 — Ax »1.:60 = 0
—242 + 4.14 * Ay + 1.60 +Ax = 0
~200.46 + 2.18 x Ay = 0
Ay = 91.95 KN

—41.54 4+ (91.45) * 1.96 + Ax * 1.60 =0
Ax = —86.06KN

iy ger = 0
—0—-16.469 + 23.3 %218 1.09 - Cy *2.18=0
Cy = 15.74 KN
DIAGRAMA DE CORTANTE

30.2KN/m

q = 30.2 % Cos(35.54) = 23.4

V1 =91.95  Cos(35.54) = 74.82

86.08KN V2 =86.08 * Sen(35.54) = 50

A \ V1 VA = 7482 — 50 = 24.82KN
91.95KN

Vizg= 24.82-23.4%2.53 = -34.38KN
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DIAGRAMA DE CORTANTES “V” 26.5KN

-34.38 KN

24.83 KN
-15.74 KN
X 2.53
24.83 34.38 +24.83
X =1.06m
MOMENTO MAXIMO (+) Tramo A-B
Sen(35.54) = h =>h=0.62
en . = 1.06 = = V. m
Cos(35.54) = d =>d = 0.86
oS . = 1.06 = = V. m
Mmax = —0 4+ 91.95 = 0.86 — 86.08 *
B—) 0.62 -30.2*1.06*0.53
86.08KN

91.95KN Mmax= 8.74 KN*m




DIAGRAMA DE MOMENTOS “M”
-CALCULO MANUAL

-16.47 KN*m

-16.47 KN*m

-CALCULO CON CYPECAD

-20.34 KN*m

-20.34 KN*m

-CALCULO CON SAP-2000

-18.53 kN*m

-18.53 kN*m

132
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COMPARACION DE MOMENTOS

Tabla: 4.2 Comparacion de momentos

MOMENTO POSITIVO | MOMENTO NEGATIVO
kN*m kN*m
CYPECAD 2016 15.04 -20.34
VERIFICACION
8.74 -16.47
MANUAL
SAP 2000 13.03 -18.53

Fuente: elaboracion propia

CALCULO DE ARMADURA LONGITUDINAL
MOMENTO MAXIMO NEGATIVO
Mmax -= -20.34 KN * m
Md=-32.54 KN * m
MOMENTO REDUCIDO DE CALCULO

Recubrimiento = 30mm

P= 12 mm
@= 0,012 m Longitudinal asumido
Pt= 0,01 m Transversal asumido
d= 0,154 m
bw= 2,18 m
Md 0.045
= == 0.
= bwxdz « fecd
CALCULO DE LA CUANTIA
w=0.047

,45=w>l<b>|<d=l<j%=508.07mm2
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ARMADURA MINIMA
As min= 0.0015*b*d
As min=503.6 mm?
SELECCION DEL DIAMETRO DE ARMADURA
ADB10mm=78.5 mm?
NUMERO DE BARRAS

As
Nyarras = — = 6.47 barras = 7

AQ

DISTRIBUCION DE ESPACIAMIENTO DE ARMADURAS LONGITUDINALES
Ot= 10 mm

at= 0,010 m

L—2r—2ﬂt—2(g)

Nro barras — 1

= 348 mm

La separacion entre barras en escaleras se recomienda menor o igual a 250mm, por tanto,
se usara 10 barras de 10mm, con una separacion de:
@
L—2r— 20t — 2(3)

€= Nro barras — 1 = 232mm

0.232m

e

2.18m

CALCULO DE ARMADURA LONGITUDINAL
MOMENTO MAXIMO POSITIVO
Mmax += 15.04 KN*m
Md= 24.064 KN*m
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MOMENTO REDUCIDO DE CALCULO

Recubrimiento = 30mm

@= 12 mm
@= 0,012 m Longitudinal asumido
Dt= 0,01 m Transversal asumido
d= 0,154 m
bw= 2,18 m
= Md == 0.033
K bwedz« fed
CALCULO DE LA CUANTIA
w=0.034

fcd
Ac=w*bx*d*~>— = 368 mm?
s fyd

ARMADURA MINIMA
s min= 0.0015*b*d
As min= 503.6 mm?
SELECCION DEL DIAMETRO DE ARMADURA

AQlOmm=78.5mm2

NUMERO DE BARRAS

As
Nyarras = 0 = 6.42 barras = 7
DISTRIBUCION DE ESPACIAMIENTO DE ARMADURAS LONGITUDINALES
Ot= 10 mm
Ot= 0,010 m

L—2r— 20t —2(%)
® T " Nrobarras—1 348mm

La separacion entre barras en escaleras se recomienda menor o igual a 250mm, por tanto,

se usard 10 barras de 10mm, con una separacion de:
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L—2r—2@t—2(%)

Nro barras — 1 = 232mm

2.18m

| |

| 0.232m
ARMADURA TRANSVERSAL POR RETRACCION TERMICA
ARMADURA MINIMA
As min= 0.0015*b*d
As min= 250.5 mm?

SELECCION DEL DIAMETRO DE ARMADURA
AQlOmm=78.5mm2

NUMERO DE BARRAS

As
Nparras = m =319~ 4

DISTRIBUCION DE ESPACIAMIENTO DE ARMADURAS LONGITUDINALES

1000mm

=——— =250
¢ Nro barras mm



45.2. TRAMO 2
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Figura 4.3 Tramo 2
TRAMO 2
. 218 . B4 218 )
1 i 1 i
DESCANSO 2
1 RAMPA 2
[
o
DESCANSO 1 ’—’_‘

L]
o

Fuente: Elaboracion propia

Calculo de los momentos negativos en los voladizos

qd = 23.33kN/m
qr = 30.22 kN/m . ,

qd = 23.33kN/m

Ld2 = 2.18m A r=218m

Ld2 =2.18m

—)

=0

Mp izquierda

M+ 23.3%x2.18%1.09=0
MB = —55.36 KN.m

ZMCderecha =0

M+ 23.3%218%1.09=0

o
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MB = —55.36 kN *m

DIAGRAMA DE MOMENTOS “M”

L - *
- CALCULO MANUAL 55.36 kN*m
-55.36 KN*m
-CALCULO CON CYPECAD
-39.02 KN*m
-39.02 KN*m
-CALCULO CON SAP-2000
-58.4 KN*m

-58.4 KN*m
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COMPARACION DE MOMENTOS
Tabla: 4.3 Comparacion de momentos Tramo 2

MOMENTO POSITIVO | MOMENTO NEGATIVO
kN*m kN*m
CYPECAD 2016 - -39.02
VERIFICACION
- -55.36
MANUAL
SAP 2000 - -58.40

Fuente: elaboracion propia

CALCULO DE ARMADURA LONGITUDINAL
MOMENTO MAXIMO POSITIVO
ARMADURA MINIMA

As min= 0.0015*b*d

As min= 503.6 mm?

SELECCION DEL DIAMETRO DE ARMADURA
AD10mm=78.5mm?2

NUMERO DE BARRAS

As
Nparras = 0 = 6.42 barras = 7

DISTRIBUCION DE ESPACIAMIENTO DE ARMADURAS LONGITUDINALES
Ot= 10 mm

ot= 0,010 m

L—2r —20t — 2(%)
€= Nro barras —1 348mm
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La separacion entre barras en escaleras se recomienda menor o igual a 250mm, por tanto,
se usara 10 barras de 10mm, con una separacion de:
%)
L—2r— 20t — 2(3)

€= Nro barras — 1 = 232mm

2.18m

e M )

| 0.232m
CALCULO DE ARMADURA LONGITUDINAL
MOMENTO MAXIMO NEGATIVO
Mmax -= -58.4 KN * m
Md=-93.44 KN * m
MOMENTO REDUCIDO DE CALCULO

Md
b= dE e Fed == 0.13
CALCULO DE LA CUANTIA
w=0.147
As =W*b*d*de = 1589 mm?
fyd

ARMADURA MINIMA
As min= 0.0015*b*d
As min= 503.6 mm?
SELECCION DEL DIAMETRO DE ARMADURA

AQlOmm=78.5mm2

NUMERO DE BARRAS



141

As
N barras = E = 20.24 barras = 21

DISTRIBUCION DE ESPACIAMIENTO DE ARMADURAS LONGITUDINALES
Ot= 10 mm

ot= 0,010 m

L—2r—2¢t—2(g)

Nro barras — 1

= 104.5mm

0.104m

ey -

2.18m

ARMADURA TRANSVERSAL POR RETRACCION TERMICA
ARMADURA MINIMA

As min= 0.0015*b*d
As min= 250.5 mm?

SELECCION DEL DIAMETRO DE ARMADURA
AQlOmm:78.5mm2
NUMERO DE BARRAS

Nparras = m =319=4

DISTRIBUCION DE ESPACIAMIENTO DE ARMADURAS LONGITUDINALES
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_ 1000mm
" Nro barras
4.6. Analisis técnico de los resultados

e = 250mm

En este capitulo, se realiza el anélisis mas detallado de los resultados de momentos
obtenidos tanto con métodos manuales y los resultados obtenidos con los programas
computacionales CYPECAD Y SAP 2000.

Como el tramo uno y tramos tres son de las mismas dimensiones los valores obtenidos

para el tramo uno son los mismos para el tramo 3.

En la siguiente tabla se muestra los momentos obtenidos por los tres métodos, tanto

momento maximo positivo y momento maximo negativo.

Tabla 4.4 Comparacion de resultados del tramo uno y tramo tres

MOMENTO POSITIVO | MOMENTO NEGATIVO

KN*m KN*m

CYPECAD 2016 15.04 -20.34
VERIFICACION

ANTUACL 8.74 -16.45

SAP 2000 13.03 -18.53

Fuente: Elaboracién propia
o Para un analisis méas detallado, en las siguientes tablas se muestra una

comparacion individual entre los tres métodos estudiados mostrando sus

variaciones en porcentajes.
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Tabla 4.5 Comparacion de resultados Manual y CYPECAD

8.74 15.04

-16.45 -20.34 23.6%

Fuente: Elaborazion propia

Tabla 4.6 Comparacion de resultados Manual — SAP 2000

8.74

13.03

-16.45 -18.53 12.6%

Fuente: Elaborazion propia

Tabla 4.7 Comparacion de resultados CYPECAD — SAP 2000

15.04

13.03

-20.34 -18.53 9.8%

Fuente: Elaborazion propia
De estas tablas anteriores tenemos las siguientes observaciones:

e Los momentos obtenidos de forma manual, varian demasiado de los obtenidos con
los programas CYPECAD Y SAP 2000, una de las causas es que en el método
manual se asume la escalera separada por tramos los cuales trabajan

independientemente y son analizadas en el plano 2D, mientras que los programas
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consideran la actuacién de toda la escalera trabajando en conjunto y esta
considerando un analisis en el plano 3D, lo que significa que la estructura tendra

esfuerzos mas cercanos a la realidad.

e Comparando los momentos obtenidos con los programas CYPECAD y SAP2000,
vemos que son bastante similares, por lo que se considera que estos resultados son
aceptables para realizar el disefio estructural de la escalera.

En la siguiente tabla se muestra los momentos obtenidos por los tres métodos, tanto

momento maximo positivo y momento maximo negativo que se obtuvieron para el

tramo dos.
Tabla 4.8 Comparacion de resultados del tramo dos.
MOMENTO POSITIVO | MOMENTO NEGATIVO
kN*m KN*m
CYPECAD 2016 - -39.02
VERIFICACION
MANUAL . 0550
SAP 2000 - -58.40

Fuente: Elaboracién propia
Para un analisis mas detallado, en las siguientes tablas se muestra una
comparacion individual entre los tres métodos estudiados mostrando sus
variaciones en porcentajes.
Tabla 4.9 Comparacion de resultados Manual y CYPECAD

VERIFICACION
CYPECAD DIFERENCIA
MANUAL
kKN*m kKN*m %
MOMENTO
-55.36 -39.02 41.8%
NEG.

Fuente: Elaboracién propia
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Tabla 4.10 Comparacion de resultados Manual — SAP 2000

VERIFICACION
SAP 2000 DIFERENCIA
MANUAL
kN*m kN*m %
MOMENTO
-55.36 -58.40 5.5%
NEG.

Tabla 4.11 Comparacion de resultados CYPECAD — SAP 2000

CYPACAD SAP 2000 DIFERENCIA
kKN* m kN *m %
MOMENTO
-39.02 -58.40 49.7%
NEG.

De estas tablas anteriores tenemos las siguientes observaciones:

Fuente: Elaboracién propia

Los momentos obtenidos de forma manual, se asemejan bastante a los resultados

obtenidos del SAP 2000, y estos dos difieren bastante de los momentos obtenidos con el
CYPECAD. Larazodn es la siguiente:

e En el programa CYPECAD en las uniones de tramos se esta generando una zona

donde no existe una deformacion libre (deflexion aparente), por lo que esta genera

que los esfuerzos disminuyan de los reales obtenidos con CYPECAD, estas zonas

mencionadas se muestran enmarcadas en la FIGURA 4.3.

e Por tanto, se llega a la conclusion que el programa SAP 2000 es mas confiable al

momento de obtener los diagramas de momentos de los tramos del tipo de escalera

de este proyecto, ya que las deformaciones que presentan son mas acordes a la

realidad, y el calculo manual y los resultados del CYPECAD son una forma de

verificar y respaldar estos resultados.
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Figura 4.3 Deformaciones en la escalera obtenidas de CYPECAD Y SAP 2000

|[7] Discretizacién [7] sovalores [V]Losa [}

o Desplsamieron

T Zonas sin deformacion

Zonas con deformacion

Fuente: Programas CYPECAD 2016 y SAP 2000
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5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1.Conclusiones

Realizado el disefio estructural se llega a las siguientes conclusiones

Como se indica en los objetivos planteados se llegoé a cumplir de manera satisfactoria
la realizacién del disefio estructural de la ALCALDIA MUNICIPAL DE CAMARGO
para asi dar solucion al problema identificado.

Del estudio topografico se pudo concluir que el terreno tiene un poco de desnivel por
lo cual en el presente proyecto se propuso la alternativa de hacer un corte y relleno
para el emplazamiento de la obra.

Se determind la capacidad portante del suelo 0.225 N/mm? por el ensayo de SPT a una
profundidad de 2 metros, de la verificacion tedrica se obtuvo un valor de 0.222 N/mm?
por Terzaghui usandose este para el presente proyecto y en base a esta resistencia se
determino el tipo de fundacion mas adecuada para la ejecucion del proyecto (zapata
rigida).

Para el disefio de la estructura de sustentacion porticada se utilizo el paquete
computacional CYPECAD 2016, obteniéndose cuantias que posteriormente fueron
verificadas de forma manual en los elementos méas solicitados, de donde se concluyo
que los resultados que obtuvimos cumplen satisfactoriamente, bajo la norma boliviana
de hormigén armado CBH-87.

Se verifico que las cuantias obtenidas del calculo manual tienen una variaciéon minima
con respecto a las obtenidas con el paquete estructural CYPECAD 2016.

Se elabor6 los planos estructurales dando como resultado secciones y armaduras

aceptables.

El entrepiso del auditorio salon de reuniones, asi como también diversos pafios de la
estructura, estd compuesto por losas reticulares cumpliendo con la normativa

boliviana del hormigén armado CBH-87.

Se tiene un area construida de 2.724 m2, y un costo total del proyecto de Bs.
2.877.128,19 (Dos millones ochocientos setenta y siete mil ciento veintiocho 19/100

bs) Con un plan de obra de tiempo estimado de 330 dias calendario.
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Después de realizado el analisis comparativo de momentos de la escalera del proyecto,
se lleg6 a los siguientes resultados: Los momentos obtenidos de forma manual en el
tramo 1y 3 son menores a los obtenidos con los programas computacionales ya que
estos programas en este tramo consideran esfuerzos mas cercanos a la realidad, ya que
su andlisis se hace en el plano 3D y en el calculo manual se realiza un analisis por
tramos en el plano 2D. En el tramo 2 se obtuvo resultados de momentos similares en
el calculo manual y SAP 2000 pero en el CYPECAD se obtuvo unos momentos muy
por debajo de los anteriores ya que se observé que en la deformada del programa existe

unas secciones de la escalera las cuales no presentan deformaciones.

Por tanto, se llega a la conclusion que el programa SAP 2000 es mas confiable al
momento de obtener los diagramas de momentos flectores de los tramos del tipo de
escalera de este proyecto (escalera sin apoyos intermedios en sus descansos), ya que
las deformaciones que presentan son mas acordes a la realidad, y el calculo manual y
los resultados del CYPECAD son una forma de verificar y respaldar estos resultados
obtenidos con el SAP 2000.

Se idealizo la escalara para el calculo manual en base al diagrama de momentos
flectores obtenidos por los programas esto debido a que en las bibliografias revisadas

modelan como una losa Unica.

5.2. Recomendaciones

La introduccidn correcta de datos en cualquier programa que se esté utilizando es muy
importante, por lo que se recomienda tomarse el tiempo necesario para analizar y
comprender lo que pide el paquete computarizado.

En la construccién se debe seguir estrictamente los planos de detalles vy
especificaciones técnicas para evitar fallas en el funcionamiento.

Para el armado de la losa reticular se recomienda contar con personal con experiencia
dado que esto serd de ayuda en su puesta en obra y seguir con las normativas
correspondientes de disefio y seguridad vigentes, optimizando asi su tiempo de
ejecucion como se haya propuesto.

Para las juntas de dilatacion se recomienda dejarla libre sin colocar plastoformo debido

a que también tiene un modulo de deformacion por lo tanto puede ocasionar rajaduras
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en la obra fina de la estructura, dejando simplemente la capa de recubrimiento que
protege dicho elemento.

Se recomienda cumplir con todos los puntos estipulados en la normay especificaciones
técnicas para la construccion, garantizando asi la calidad y seguridad del edificio.

Al realizar el disefio de las estructuras de hormigén armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas. Se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica la Norma Boliviana del Hormigon Armado, para evitar la posible
oxidacion de la armadura que pueda disminuir considerablemente su resistencia.

Se recomienda realizar una escalera de dos tramos esto debido a que presenta menor
dificultad constructivamente, ya que una escalera de tres tramos tiene mayor

complejidad a la hora de emplazar la armadura.



