1 ANTECEDENTES
1.1 El Problema

La construccion del centro de salud Iscayachi, se determinara en base a la actividad
principal que se da en un centro de salud acorde a las necesidades del nivel de atencion de
estas caracteristicas.

El proyecto se encuentra en etapa de pre inversion por lo que el problema es la falta del
calculo estructural de la infraestructura en dicha institucion, el cual fue desarrollado a lo
largo de este trabajo, basado en conocimientos solidos de como estructurar, disefiar y
evaluar los diferentes elementos estructurales que intervienen en este tipo de estructuras,
para realizar un célculo objetivo y de esta manera obtener un disefio eficiente, de alta
calidad, y a la vez nos permita reducir los costos de construccion de la estructura al contar
con un calculo que cumpla con los parametros establecidos segun normativa vigente

regulada dentro de nuestro pais y no llegue a ser sobredimensionado.

La demanda para la construccion del edificio para el centro de salud Iscayachi se prioriza
araiz de poder dotar de una infraestructura adecuada para la realizacién de atencion a toda

la poblacion de la comunidad de Iscayachi y su zona aledafia.

Por lo tanto, tomando en cuenta los aspectos antes mencionados el disefio del proyecto
debe cubrir no solo las necesidades actuales sino todos los requerimientos que en futuro

se lleguen a presentar.

1.1.1 Planteamiento
La poblacion de la comunidad de Iscayachi y comunidades aledafias no cuentan con una
adecuada comodidad y que responda a las exigencias de la poblacion para una mejor

atencion de salud debido a la falta de una infraestructura de centro de salud.

Se tiene el lugar de emplazamiento de obra se tiene el disefio arquitectonico, pero no
cuenta con el disefio estructural, sabiendo que el problema radica en falta de una
infraestructura acorde a la cantidad de personas de la comunidad y nuevos tiempos. En la

cual el trabajo consiste en realizar el disefio estructural.



1.1.2 Formulacion
Se debe verificar que la alternativa de solucion se sea la mas conveniente técnica y
econdmicamente, de tal manera se presentan las siguientes alternativas de planteo

estructural:

» Alternativa 1.- Zapatas aisladas de H°A°, porticos de H°A°, losa alivianada,
cubierta con cercha metalica.

» Alternativa 2.- Cimiento corrido de H°A®°, pértico de H°A®°, losa maciza, cubierta
con reticulados de madera.

» Alternativa 3.- losas de fundacion de H°A°, muros portantes, losa alivianada,

cubierta con cercha de madera.

1.1.3 Sistematizacion
De la alternativa planteada en el perfil del proyecto se debera elegir un esquema de la

estructura de sustentacién para la infraestructura, se ha definido realizar lo siguiente.

Realizando un analisis de las alternativas que este posee para la construccién en la cual la
primera alternativa es la mas apropiada técnica (planteamientos estructurales) vy

econdmicamente.

1.2 Objetivos
1.2.1 General
Realizar el Disefio Estructural del Centro de Salud con internacion Iscayachi Municipio
el Puente Tarija, utilizando como guia la norma Boliviana del Hormigén Armado CBH-
87, utilizando el programa Cypecad, para el disefio y realizar la verificacion manualmente

de los elementos estructurales mas solicitados.

1.2.2 Especificos

e Realizar el levantamiento topografia del area de proyecto.

e Realizar el estudio de suelo con el equipd SPT para determinar la capacidad

portante de suelo.



e Realizar una verificacion manual de los elementos estructurales mas solicitados,
en base a los resultados técnicos obtenidos (valores de solicitaciones maximas),

siguiendo las recomendaciones de la norma.

e Realizar el disefio de la estructura metélica de sustentacion de cubierta aplicando
método de disefio AISI-LRFD.

e Elaborar los planos constructivos de H°A° para la construccion del proyecto.
e Realizar el computo métrico para obtener los costos del proyecto.
e Realizar el cronograma de ejecucion del proyecto.

1.3 Justificacion

1.3.1 Académico

El desarrollo del siguiente proyecto tiene como propdsito profundizar los conocimientos
académicos adquiridos con los cursos propios de la carrera durante los afios de estudio.
Tiene como objetivo principal brindar al estudiante una presentacion mas clara y
desarrollada de los conceptos teoricos y aplicacion del disefio estructural.

Logrando de esta manera la culminacion de la etapa de preparacion académica obtener el

grado de licenciatura en ingenieria civil.

1.3.2 Técnico

Se utilizara el programa Cypecad para efectuar el disefio y célculo de la infraestructura y
dando su respectiva verificacion de forma manual aplicando los conocimientos
aprendidos. Se hara uso de normas vigentes debido a que el avance de la ciencia esta en

continuo cambio.

1.3.3 Social

Con la finalidad de contribuir a la poblacion de la comunidad de Iscayachi con el disefio
estructural “Centro de salud con internacién” que brindara a la gente de la comunidad
seguridad para que su atencion no sea limitada por deficiencias de la estructura. Es
necesario cumplir con las caracteristicas especificas del sector para brindar una calidad de
vida de los usuarios, tendran todos los ambientes necesarios, beneficiando a un gran

ndamero de comunarios.



1.4 Alcance del proyecto

El presente trabajo es realizar el disefio estructural de Centro de Salud para proporcionar
a la comunidad para el beneficio de los habitantes tambien comprende el andlisis y
dimensionamiento de la estructura dentro del cédigo de la norma boliviana del hormigén
CBH-87 y el célculo estructural. Asi también un presupuesto correspondiente al disefio
estructural. Debido a que el proyecto se enfoca principalmente al disefio estructural por lo
tanto no se realiza los disefios de ningln tipo de instalaciones como ser sanitario agua

potable e instalacion eléctrica.

1.4.1 Resultados logrados
En el desarrollo de la propuesta disefio estructural del centro de salud se han logrado los

siguientes resultados que deberan desarrollarse a lo largo de la asignatura.

» Lavalidacion del estudio de suelos.

» Disefio de los elementos estructurales en base a la norma boliviana CBH-87
garantizando la seguridad y el confort en la estructura.

» Planos estructurales a detalle de todos los elementos estructurales.

» Los computos métricos, en funcion a los resultados obtenidos con utilizacion de

planillas en Excel.

1.5 Localizacion del proyecto

El emplazamiento del proyecto, Disefno Estructural “Centro de Salud con Internacion” se
encuentra ubicado en la comunidad de Iscayachi, municipio el Puente de la provincia
Méndez del departamento de Tarija entre las coordenadas geogréficas 21°25'60" de latitud
Sur y 64°57'44" de longitud oeste y una altitud 2892 m.s.n.m.

Figura 1.1. Mapa Politica del departamento de Tarija

é.f:-

Fuente: Internet



1.5.1 Informacién socioeconémica relativo al proyecto
Los pobladores de la localidad estan aptos y con intenciones de ser contratados como

mano de obra contando con albafiiles y ayudantes para el beneficio del proyecto.

a) Transporte: La accesibilidad se da mediante una carretera asfaltada hasta la
comunidad de Iscayachi.

b) Disposicion de servicio basicos

La comunidad de Iscayachi en la cual se propone la construccion del centro de salud
cuenta el servicio de agua potable y el alcantarillado sanitario el cual no esta distribuido

en toda la comunidad.
c) Energiaeléctrica

Actualmente la cobertura de energia eléctrica por parte de SETAR (servicios eléctricos
Tarija). La mayoria de las viviendas cuenta con el servicio eléctrico, en la cual cuenta con
servicio de baja y alta tensién y tiene acceso a cables de media tension lo cual es
indispensable para la cantidad de potencia necesaria para el centro de salud con

internacion.



2 CAPITULO Il. MARCO TEORICO
En el siguiente capitulo se detallara la definicion de cada uno de los materiales y sus
caracteristicas de trabajo, la metodologia y los criterios a utilizar para realizar los calculos

y el disefio de cada uno de los elementos estructurales del proyecto.

2.1 Levantamiento Topogréafico
Para todo proyecto de edificacion es recomendable realizar un levantamiento topografico,
mas aun si se trata de una obra de gran magnitud, con el objeto de determinar las

caracteristicas mas sobresalientes del terreno (determinacién de cortes o rellenos).

2.1.1 Definicion de levantamiento topografico

El levantamiento topogréafico es un estudio técnico y descriptivo de un terreno,
examinando la superficie terrestre en la cual se tienen en cuenta las caracteristicas fisicas,
geograficas y geoldgicas del terreno, pero también sus variaciones y alteraciones, se
denomina a este acopio de datos o plano que refleja al detalle y sirve como instrumento

de planificacion para edificaciones y construcciones.
Curvas de nivel

Es el método mas empleado para la representacion gréafica de las formas de relieve de la
superficie del terreno ya que permite determinar en forma sencilla y rapida, la cota o
elevacion de cualquier punto en el terreno, trazar perfiles, calcular pendientes, resaltar las

formas y accidentes del terreno.

Una curva de nivel es la traza que la superficie del terreno marca sobre un plano horizontal
que la intersecta, por lo que podriamos definirla como la linea continua que une puntos de

igual cota o elevacion.

Y es que el sistema de representacién de curvas de nivel podemos visualizarlo como un
corte en la superficie del terreno con un conjunto de planos paralelos entre si, que deberan

de estar separados por una distancia, que, en casi todas las ocasiones, es igual.



Figura 2.1. Representacion del concepto de curva de nivel
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Fuente: Geodesia y topografia — José Manuel Millan

2.2 Estudio de suelos

Un estudio de suelos permite dar a conocer las caracteristicas fisicas y mecénicas del
suelo, es decir la composicion de los elementos en las capas de profundidad, asi como el
tipo de cimentacion més acorde con la obra a construir y los asentamientos de la estructura

en relacion al peso que va a soportar, el estudio de suelo nos permite conocer:

Las caracteristicas fisicas, quimicas y mecanicas del suelo, su composicion estratigrafica,
es decir las capas o estratos de diferentes caracteristicas que lo componen, ubicacion de
cuerpos de agua (capa freatica) si lo hay, profundidad a la que deberd hacer las

fundaciones.

2.2.1 Granulometria

Granulometria es la determinacion de los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla que
se encuentra en cierta masa de suelo. EI método mecénico se usa en caso de que los
suelos sean granulares lo que permite facilmente determinar los porcentajes de grava y

arena mediante el uso de un juego de tamices.

Tabla 2.1: Escala Granulométrica

Particula Tamanfo
Arcilla <0.002mm
Limos 0.002-0.06mm
Arenas 0.06-2mm
Gravas 2-60mm

Cantos rodados 60-250mm
Bloques >250mm

FUENTE: Texto guia laboratorio de mecanica de suelos U.A.J.M.S



Esto se realiza con ayuda de un juego de mallas que tiene un tamafio graduado
establecido por la norma ASTM y AASHTO, en donde se obtienen los pesos retenidos

para luego realizar posteriores calculos y la curva granulométrica.

Si bien se realiza una distribucion de tamafios, esto no coincide en la forma que puedan
tener los granos de suelo, ya que al retener material en una malla se observa diferentes
tamanos y el porcentaje que se calcula esta basado estrictamente en los pesos que se retiene
en la malla, referido al peso total que se utiliza en el ensayo. El factor fundamental del
ensayo es la curva granulométrica, que se dibuja en una escala logaritmica.

Tabla 2.2: Serie de tamices A.S.T.M.
TAMIZ | 37 27 1w | %> |37 3/8 | N°4 | N°10 | N°40 | N°200

D(mm) | 75 50 | 375 25 19 9.5 4.75 2 0.475 | 0.075
FUENTE: Texto guia laboratorio de mecanica de suelos U.A.J.M.S

Método para suelos finos (método lavado)

> Este método se usa para el material que pasa por el tamiz N°10, donde también se
puede realizar con una presentacion menor del peso total. Esto quiere decir que se puede
usar un peso de 300gr aproximadamente.

> La muestra se debe dejar reposar en agua hasta que este saturado completamente,
logrando que el suelo se forme una pasta suave, con caracteristicas similares al barro o
lodo. Generalmente un tiempo de 24 horas 0 mas y un tiempo mas corto utilizar 5 horas.
> Sin perder material se introduce a la malla N°200 luego con ayuda del agua se
puede lavar el suelo hasta que el agua pasante tome aspectos mas claros sin sedimentacion.
> Luego el material que se retiene en la malla N°200 disponer dentro de un recipiente
para realizar un secado del suelo y proceder a tamizar por las mallas N°40 y N°200.

> Pesar el material en cada malla dispuesto para el fino.



Figura 2.2: Curva Granulométrica
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Fuente: Mecanica de Suelos

2.2.2 Consistencia de suelo

Los limites de Atterberg o limites de consistencia se utilizan para caracterizar el
comportamiento de los suelos finos, aunque su comportamiento vario a lo largo del
tiempo. Los limites se basan en el concepto de que en un suelo de grano fino solo puede
existir cuatro estados de consistencia segun su humedad. Asi, un suelo se encuentra en
estado sélido cuando este seco. Al agregarle agua poco a poco va pasando sucesivamente
a los estados de semisélido, plastico, y finalmente liquido.

Figura 2.3: Limites de Atterberg
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Fuente: Fundamento geotecnia Braja M. Das
Limite liquido (LL): Es un contenido de humedad en porcentaje, que presenta un suelo
cuando a los 25 golpes del aparato de Casagrande, se cierra la abertura una longitud de

12mm hecha con ranurador que se encuentra normalizado.
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Figura 2.5: Porcion del suelo antes y después de la prueba
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Fuente: Fundamento geotecnia Braja M. Das

Limite plastico (LP): Es el contenido de humedad en porcentaje con el cual el suelo, al
ser enrollado en rollitos de 3mm empieza a producir grietas y desmoronamientos. Para
esto, se realiza una mezcla de agua y suelo lo cual se amasa entre los dedos en una
superficie inerte (vidrio) hasta conseguir un cilindro de 3mm de diametro,el cual
corresponde al limite plastico. Se recomienda realizar este porcedimiento 3 veces.

Figura 2.6: prueba de limite plastico
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Fuente: Internet

Indice de plasticidad (IP): Es la diferencia numérica entre el limite liquido y el limite
plastico, el cual indica el margen de humedades dentro del cual el suelo se comporta
plasticamente.

IP=LL-LP
2.2.3 Sistema de Clasificacion de suelos
Los suelos con propiedades similares se clasifican en grupos y subgrupos basados en su

comportamiento ingenieril, actualmente se tiene dos sistemas de clasificacion que se usan
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la distribucion por tamafio de grano y plasticidad de los suelos estos son el Sistema de
Clasificacion AASHTO vy el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos.

2.2.3.1 Sistema de clasificacion S.U.C.S
El sistema S.U.C.S clasifica los suelos en base a su granulometria los limites de Atterberg
y el contenido en materia organica. A continuacion, se muestra dicha clasificacion junto
con los simbolos empleados en la misma, asi como una descripcion de las propiedades
esperables de los grupos diferenciados.

Tabla 2.3: Tipos de Suelo

SIMBOLO DESCRIPCION
G Gravas 0 suelo gravosos
S Arena o suelo arenoso
w Bien graduado
C Acrcilla inorganica
P Mal graduado
M Limo inorganico o arena fina

Fuente: Texto guia laboratorio de mecanica de suelos U.A.J.M.S

Suelos que contienen arcillas que se consideran de media a alta plasticidad

SIMBOLO DESCRIPCION
M Limo inorgénico o arena muy fina
C Arcilla
@) Limos, arcillas y mezclas con alto contenido de material organico
L Baja a mediana compresibilidad (LL<50%)
H Alta compresibilidad (LL>50%)

FUENTE: Texto guia laboratorio de mecénica de suelos U.A.J.M.S
2.2.3.2 Sistema de clasificacion AASHTO

Un enfoque general, se basa en que esta clasificacion toma de mano la granulometria y la
plasticidad de un suelo como las caracteristicas principales para poder definir asociaciones
gue obedecen a rangos empiricos de clasificacion.

La clasificacion esta basada en el tamafio del grano y en la plasticidad; de acuerdo a este
sistema el suelo es clasificado en siete grupos principales desde A-1 hasta A-7; los suelos
clasificados en los grupos A-1, A-2 y A-3 son suelos gruesos granulares con un 35% o
menos que pasa la malla 200, y los que presentan una cantidad superior que pasa la malla
200 son clasificados en los grupos A-4, A-5, A-6 y A-7, son suelos finos o limosos y

arcillosos.
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indice de grupo: Es un factor de evaluacion que determina la calidad del suelo a través
de caracteristicas similares en grupo de suelos, el indice de grupos es muy importante en
el disefio de espesores.
a =%pasa N°200 — 35% (Si %N°200>75, se anota 75, si es <35, se anota 0)
b =%pasa N°200 — 15% (Si %N°200>55, se anota 55, si es <15, se anota 0)
¢ =limite liquido — 40% (Si LL>60, se anota 60, si es <40, se anota 0)

Tabla 2.4: Clasificacion de suelo método AASHTO (material granular)

Clasificacion Material Granular (35% o menos del total pasa N°200)
general
Grupos A-1 A-3 A-2
Subgrupos A-1-a | A-1-b A-2-4 | A-2-5 | A-2-6 | A-2-7
(% que pasa)
N°10 50max
N°40 30max | 50max | 51min
N°200 15max | 25max | 10max | 35max | 35max | 35max | 35max

Caracteristicas de la
friccién que pasa por

el tamiz N°40

Limite liquido 40max | 41min | 40max | 41min

indice de plasticidad 6max NP | 10max | 10max | 11min | 11min
indice de grupo 0 0 0 0 0 4max | 4max
Tipo de material Fragmento Arena | Gravas y arenas limosas y arcilla

pétreo gravas fina
Fuente: Fundamento geotecnia Braja M. Das

Tabla 2.4.1: Clasificacion de suelo método AASHTO (material limo-Arcilloso)

Clasificacion general Material limo arcilloso
A-4 A-5 A-6 A+7
A-7-5a
A-7-6b
N°10
N°40
N°200 36min | 36min | 36min | 36min
Caracteristicas de la friccion que pasa el
tamiz N°10
Limite liquido LL 40max | 41min | 40max | 41lmin
indice de plasticidad 1P 10min | 10max | 11min | 11min
indice de grupo 8max | 12max | 16max | 20max
Para A-7-5 IP<LL-30
Para A-7-6 IP>LL-30
Tipo de material Suelos limosos | Suelos arcillosos

Fuente: Fundamento geotecnia Braja M. Das
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2.2.4 Ensayo de penetracion estandar SPT
El ensayo de penetracion estandar o SPT, es un tipo de prueba de penetracion dindmica
empleada para ensayar terrenos en los que queremos realizar un estudio geotécnico.
Es el ensayo mas empleado en la realizacion de sondeos, y se lleva a cabo en el fondo de
la perforacion.

Figura 2.7: Ensayo S.P.T
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Fuente: Ensayo de S.P.T.— Ingenieria Geoldgica, Estudios Geotécnicos
Consiste en medir el nUmero de golpes necesarios para que se introduzca una determinada
profundidad una punta muy robusta el peso de la masa y la altura de caida libre estan
normalizados, siendo de 63.5 kg y 76 cm respectivamente.

El ensayo de penetracion estandar SPT es ampliamente utilizado en exploracion
geotécnica ya que existen diversas correlaciones con el nimero de golpes del ensayo N, y
algunas propiedades del suelo que son de gran importancia en el disefio de fundaciones.
Generalmente se extraen muestras del suelo que posteriormente se analizan y determinan
su granulometria, limites de Atterberg y su clasificacion por métodos conocidos
normalmente los métodos A.A.S.H.T.O y Unificado.

Presién admisible: Los investigadores Terzaghi y Peck han dado los valores de los
coeficientes Ny y Nq de capacidad portante en funcién de N; incluso han dibujado los
abacos que dan directamente la presion admisible en zapatas empotradas o superficiales.
En medios coherentes, tras numerosas experiencias comparativas propusieron relacionar
N con la consistencia de las arcillas y arenas, y con su resistencia a compresion simple

medida en Laboratorio sobre muestra inalterada.
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Tabla 2.5: Consistencia de arcillas / resistencia segun el N° de S.P.T

N° Consistencia de la Resistencia a Compresion
Arcilla simple (kg/cm?)
2 Muy blanda 0.25
2-4 Blanda 0.25-0.50
4-8 Media 0.50-1
8-15 Compactada 1-2
15-30 Muy compactada 2-4
30 Dura 4-8

FUENTE: (Karl Terzaghi 1973)

Tabla 2.6: Densidad relativa de arenas segun los ensayos de S.P.T
N Compacidad de la arena

0-4 Muy suelta
4-10 Suelta

10-30 Mediante compacta
30-50 Densa
Mas de 50 | Muy densa
FUENTE: (Karl Terzaghi 1973

2.3 Disefio Arquitectonico

El disefio arquitectonico tiene como fin un objetivo, satisfacer las demandas por espacios
habitables, tanto en lo estético, como en lo tecnoldgico. Presenta soluciones técnicas,
constructivas, para los proyectos de arquitectura. Entre los elementos a tener en cuenta
para el disefio arquitectonico, estan la creatividad, la organizacion, el entorno fisico, la
construccién. La responsabilidad de la Arquitectura es de un arquitecto competente. El

disefio arquitectonico influye en el planteo estructural.

2.4 Planteamiento estructural

Se predispone los siguientes elementos estructurales.

e Estructura de sustentacion de la cubierta.
e Estructura de sustentacion de la edificacion.
e Estructura entrepiso.

e Estructura de cimentacién.
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2.4.1 Estructura de sustentacion de cubierta

El disefio de la estructura de sustentacion de la cubierta, es realizado por el método de
disefio por factores de carga y resistencia (L.R.F.D.), que se basa en los conceptos de
estados limite y pretende mas que obtener soluciones mas econdmicas el proporcionar una

confiabilidad uniforme para todas las estructuras de acero.

2.4.1.1 Analisis de carga
Se denomina carga 0 accion a toda causa que pueda provocar y cambiar el estado de
tenciones al que esta sometido un elemento estructural. Segun su naturaleza, las acciones
pueden ser de dos tipos: Acciones estaticas, que son las que no engendran aceleracion
significativa sobre la estructura ni sobre ninguno de sus elementos; y Acciones dinamicas,
gue engendran una aceleracion significativa sobre la estructura.
Combinaciones de carga para la cubierta
El propdsito de los factores de carga es incrementar las cargas para tomar en cuenta las
incertidumbres implicadas al estimar magnitudes de las cargas vivas y muertas. Las
combinaciones usuales de cargas consideradas en el LRFD estan dadas por:
Método LRFD

e 14D

e 12D+16L+05x(LroSoR)

e 12D+1.6x(LroSoR)+(0.5L00.8W)

e 12D+1.6W+05L+05x(LroSoR)

e 12D +-10E+0.5L+0.25
Donde:
D: Carga muerta
L: Carga viva debido a equipo y ocupacion
Lr: Carga viva de techo
W: Carga viento
E: Carga por sismo
S: Carga de nieve

R: Carga de lluvia o hielo sin incluir el encharcamiento
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Carga de viento
Es producida por las presiones y succiones que el viento origina sobre las superficies en

las que incide.

Es otra sobrecarga variable. Se admite que el viento, en general, actia horizontalmente y

en cualquier direccion. Sobre una edificacion tiene dos acciones:

> Presion: Depende en mayor medida de la velocidad, también va a depender de la
altura de la construccion.

> Succién: Depende del angulo de inclinacion del agua.

Las superficies normales al viento sufren presion en su cara a barlovento (la que mira al
viento) y succioén en la de sotavento (la respaldada). Dependiendo de la inclinacién, en
unos puntos la accion sera presion y en otra succion.

Figura 2.8: Acciones del viento proveniente de izquierda a derecha
Barlovento y Sotavento

Barlovents {,ff AN /xi”\ - Sotavents

Fuente: Elaboracion Propia

> Direccidn del viento: Se admite que el viento, en general, actda horizontalmente
y en cualquier direccion. Se considerara en cada caso la direccion o direcciones que

produzcan las acciones mas desfavorables.

Las estructuras se estudiaran ordinariamente bajo la actuacion del viento en direccion a
sus ejes principales y en ambos sentidos. En casos especiales, por ejemplo: estructuras
reticuladas abiertas, construcciones con caras dentadas o con estructura oblicua a las
fachadas, se estudiard ademas su accion en las direcciones sesgadas que resulten mas

desfavorables.

> Sobre carga de viento: El viento produce sobre cada elemento superficial de una

construccidn, tanto orientado a barlovento como a sotavento una sobrecarga unitaria P en
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la direccidn de su normal, positiva (presion) o negativa (succion), de valor dado por la
expresion:
W=CxP
Donde:
C = Coeficiente eolico positivo para presion o negativo para succion
P = Presion dinamica del viento
W =Sobrecarga unitaria del viento

Presion dindmica del viento: El viento de velocidad v (m/s) produce una presion

dinamica W en los puntos donde su velocidad se anula, de valor:

VZ

P=—
16

V = velocidad del viento m/s

Tabla: 2.7 Coeficiente edlico de sobrecarga

Coeficiente edlico en:
Situacion Superficie plana Superficie curvas Superficie curvas muy
Angulo de rugosas lisas
incidencia A A A A A A
del viento barlovento | sotavento | barlovento | sotavento | barlovento | sotavento
C1 C2 C3 Cy C3 Cs
En remanso
90°- 0° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
En corriente
90° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
80° +0.8 -0.4 +0.8 -0.4 +0.8 -0.4
70° +0.8 -0.4 +0.8 -04 +0.4 -04
60° +0.8 -0.4 +0.4 -0.4 0 -0.4
50° +0.6 -0.4 0 -0.4 -0.4 -0.4
40° +0.4 -0.4 -0.4 -04 -0.8 -04
30° +0.2 -0.4 -0.8 -04 -1.2 -04
20° 0 -0.4 -0.8 -0.4 -1.6 -2.0
10° -0.2 -0.4 -0.8 -0.4 -2.0 -2.0
0° -0.4 -0.4 -0.4 -0.4 -2.0 -2.0

Fuente: Codigo Boliviano del Hormigén CH-87

Direccion de viento: Se admite que el viento, en general, actla horizontalmente y en

cualquier direccién. Se considerara en cada caso la direccién o direcciones que produzcan
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las acciones mas desfavorables. Las estructuras se estudiaran ordinariamente bajo la

actuacion del viento en direccidn a sus ejes principales y en ambos sentidos.

2.4.1.2 Disefio de los elementos de cercha metalica
El disefio se realizara de acuerdo con las disposiciones del metodo disefio en base a

factores de carga y resistencia. (Manual od Steel Construction Load resistanse factor desing).

2.4.1.2.1 Elementos sometidos a tension

El disefio de elementos sometidos a traccion implica encontrar un elemento con &reas
totales y netas adecuadas. Un miembro puede fallar al alcanzarse en él uno de los estados
limite: Deformacidn excesiva o fractura. Para prevenir una deformacion excesiva, iniciada
por fluencia, la carga sobre la seccion total debe ser suficientemente pequefia para que el
esfuerzo sobre la seccion total sea menor que el esfuerzo de fluencia. Para prevenir la
fractura el esfuerzo sobre la seccidn neta debe ser menor que la resistencia por tension.

Resistencia por fluencia:

P,<0xFA, ; Ag> il
?xFy

Donde:
Fy= Esfuerzo de limite por fluencia
@=0.9 Resistencia de disefio ala tencion metodo LRFD
Pu= Combinacién de cargas factorizadas
Resistencia por fractura o rotura:

P,<0xF,xA, 0 A,> Py

PxF,

Donde:
Fu= Esfuerzo limite por fractura o rotura.
@=0.75 Resistencia de disefio a la fractura por tencion metodo LRFD.
Pu= Combinacién de cargas factorizadas.
Aneta = UX Apruta
U=factor de reduccion para conexiones soldadas 0.85
La limitacion de la relacion de esbeltez seré satisfecha si:

L

>
=300

Doénde:
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r = Radio de giro minimo de la seccion transversal.
L= Longitud del elemento.
2.4.1.2.2 Elementos sometidos a compresion
Los miembros en compresion son elementos estructurales sometidos a fuerzas axiales de
compresion; es decir las cargas son aplicadas a lo largo de un eje longitudinal que pasa
por el centroide de la seccion transversal del miembro y el esfuerzo puede calcularse.
La resistencia de compresion nominal Pn, es el menor valor obtenido de acuerdo con los
estados limites que aplican por flexion, pandeo torsional, y pandeo flexo torsional.
P, = F,xA P,<0xP,
Donde:
P, = Suma de las cargas factorizadas

P, = Resistencia nominal por compresion igual a: AgxF,

F.. = Esfuerzo critico de pandeo
@ = factor de resistencia para mienbros en compresion 0.85
Longitud efectiva
El factor de longitud efectiva, K, para calcular la esbeltez de columna, KL/r, debe ser
determinada de acuerdo:

lefec = KX L
Pandeo por flexion de miembros sometidos a compresion
Son los elementos que soportan una carga de compresion axial. Esta carga puede ser
conceéntrica, es decir, aplicada a lo largo del eje centroidal, o excéntrica, cuando la carga
es aplicada paralelamente al eje del elemento centroidal, pero a cierta distancia del mismo.
El esfuerzo en los elementos metalicos sometidos a esfuerzos por compresion, se obtienen
con la ecuacion de Euler.

m? xE
For = kx1/n)2

Donde:
K=factor de forma efectiva
E= Modulo de elasticidad
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valores de K, Teoricos y de disefio para columnas con diversas

Figura 2.9:
condiciones en sus extremos
(a) (h) (el rd) fe) ( n
3 " l'l r l 1
s $ L3 ) $ L2
| \ ! 1
i ! i
| ! ! [}
I | ! |
{ . ! /
'1\ ! Jl.f
\ | i
I
, 7
RN T 4
f 1* e
K tedrico 0.5 0.7 1.0 1.0 X0 2.0
€ de disefio que se
e 0.65 0.80 rz 1.0 2.1 2.0
\‘Sf“-‘- Rotacién fija Traslacion fija
- = Rotacion libre Traslacion fija
Condiciones en
los extremos - PP
$ Rotacion fija Traslacidn libre
T Rotacion libre Traslacion libre

Fuente: McCormac

Parametro de esbeltez:

KxL |F
T mxriE
Puede entonces obtenerse una solucién directa, evitdndose asi el enfoque de tanteos
inherentes en el uso de la ecuacion del mddulo tangente. Si la frontera entre las columnas
elésticas e inelasticas se toma:
A.=1.5

Las ecuaciones AISI para el esfuerzo critico de pandeo pueden resumirse como sigue:

Para A. < 1.5 columnas inelasticas cortas o intermedias
For = (0.658 ) x F
cr . y

Para A.> 1.5 columnas elasticas o largas
_0.877

or = > xFy
A

2.4.1.2.3 Disefo de uniones (uniones o soldados)
Se debe tener una mayor consideracion en las uniones, esto debido a que, las pruebas de

laboratorio en fallas estructurales en celosias han demostrado que las fallas se originan en

las conexiones y no en los miembros estructurales.
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La soldadura es un proceso en el que se unen partes metalicas mediante el calentamiento
de sus superficies a un estado plastico, permitiendo que las partes fluyan y se unan con o
sin la adicion de otro metal fundido. Fuente: (McCormac, pag. 454)

Resistencia de soldadura
La resistencia de disefo, @Rn o la resistencia admisible, Rn/Q, de juntas soldadas debe
ser el valor menor entre la resistencia del material base determinada de acuerdo con los
estados limites de ruptura en traccion y ruptura en corte y la resistencia del metal de
soldadura determinada de acuerdo con el estado limite de fluencia, como se menciona a
continuacion:

e Para el metal base.
R, = F, x Apy

e Para el metal de la soldadura

Donde:
Fy = Tension nominal del metal base, KN/cm? (MPa).
Fnw = Tension nominal del metal de soldadura, KN/cm? (MPa).
ABM = area de la seccion transversal del metal base, cm?
Awe = area efectiva de la soldadura, cm?
Alternativamente, para soldaduras se permite determinar la resistencia disponible de la
siguiente forma:
@ = 0.75 LRFD

2.4.2 Estructura de sustentacion de la edificacion
La estructura de sustentacion de la edificacion la estructura sera construida por varios
porticos los porticos estaran compuesto por vigas, columnas de seccidn cuadra y estaran
sometidos a cargas gravitacionales o de peso propio.

» Estructura de sustentacion de la edificacion porticada con elementos estructurales

de Hormigdén Armado.

» Cimentacion de Hormigon Armado.
2.4.3 Fundacion
Las fundaciones o cimentaciones de la estructura estan en funcion principalmente del tipo

de suelo de fundacion el cual segun los analisis de campo en tanto como los de laboratorio
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hacen conocer que se trata de un buen suelo de fundacion en cuanto a resistencia se refiere
por lo tanto se establece que el tipo de fundacion apropiada tanto técnico como

econdémicamente es zapatas aisladas como se observa en la siguiente figura.

2.5 Disefio estructural

El proyecto comprende un disefio técnico siguiendo la norma boliviana CBH-87 para el
hormigon Armado. Se entiende por disefio estructural a la determinacion de la capacidad
resistente de los elementos de un sistema estructural y de su conjunto en si.

Anélisis de carga

La informacion general acerca de las cargas a imponer sobre la estructura viene dada
generalmente en las especificaciones y en las normas. Basicamente es parte de la
responsabilidad del disefiador especificar las condiciones de cargas y tener cuidado en

los casos especiales. Las cargas pueden clasificarse en cinco tipos:

a) peso propio: son las que corresponden a la accién del peso del elemento
resistente que se calcula, con exclusion de las cargas propias que acttan sobre él.

b) Carga permanente: corresponde al peso de las cargas muertas, piso,
mamposteria, y otros elementos de presencia permanente y que son la estructura
resistente.

c) Sobrecarga de servicio: Cargas debidos a la ocupacion y uso o servicio que
presta la estructura. Por ejemplo, peso de personas y muebles en edificios,
mercaderia en depdsitos, vehiculos en puentes, etc.

d) Accion del viento: Es la producida por la presion y succiones que el viento

origina sobre la superficie.

2.5.1.1 Bases de calculo del hormigén armado

La Seguridad

El proceso general de célculo de estructura de hormigén armado segln las normas entre
ellas la norma boliviana del hormigén armado CBH-87, corresponde al método de los
estados limites (E.L.U.). dicho calculo trata de reducir a un valor suficientemente bajo, la
probabilidad siempre existe de que sean alcanzados una serie de estados limites,
entendiendo como tales aquellos estados o situaciones de la estructura fuera de servicio (o

sea, que ya no es capaz de cumplir la funcion para la cual fue construida).
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2.5.1.2 Estados limites

Toda la estructura debe reunir las condiciones adecuadas de seguridad funcionalidad y
durabilidad con objeto de que pueda rendir el servicio para qué ha sido proyectadas.

a) Estados limite Gltimos (ELU), son los que corresponden a la maxima capacidad
resistente de la estructura. Se relaciona con la seguridad de la estructura y son
independientes de la funcién que esta cumpla.

o Equilibrio: defino por perdida de estabilidad estatica de una parte o del conjunto
de la estructura considerada como un cuerpo rigido (se estudia a nivel de estructura o
elemento estructural completo).

o Agotamiento: Definidos por el agotamiento resistente o la deformacion pléstica
excesiva de unas varias secciones de los elementos de la estructura.

e Fatiga: Caracterizado por la rotura de algunos de los materiales de la estructura por
efecto de la fatiga Bajo la accion de las cargas dindmicas

o Adherencia: caracterizado por la rotura de la adherencia entre las armaduras y el
hormigon que las rodeado.

b) Estados limites de servicio (ELS, también llamado estados limite de utilizacion):
que corresponde a la méxima capacidad resistente de servicio de la estructura.

o Deformacion: caracterizado por alcanzarse una determinada deformacion (flechas,
giros) en un elemento de la estructura (se estudia de estructura o elemento estructural).
Hipotesis de carga mas desfavorables

Para cada estado limite, se consideran las hipotesis de carga que a continuacion se indican
y se elegird la que, en cada caso, resulte mas desfavorable es decir para aquella
combinacidn de acciones tales que, siendo compatible su actuacion simultanea produzcan
los efectos mas adversos en relacion con cada uno de los estados limites.

Hipotesis I: Yeg X G+ v X Q

Hipotesis II: 0.9x (yfg xG+ yng) +09xyexG+ vy xW

Hipotesis III: 0.8 x (yg X G + Ygg X Qeq) + Feq + Weq

Donde:

G = valor caracteristico de las cargas permanentes, mas las acciones indirectas con

caracter de permanencia.
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Q = valor caracteristico de las cargas variables, de explotacion, de nivel, del terreno, mas
las acciones indirectas con caracter variable, excepto las sismicas.

Qeq = valor caracteristico de las cargas variables de explotacion de nieve, del terreno, mas
acciones indirectas con caracter variable, durante accion sismica

W = valor caracteristico de la carga de viento

Weq = valor caracteristico de la carga del viento, durante la accion sismica. Se tomara
Weqg=0

Feq = valor caracteristico de la accién sismica.

Yy = coeficiente de las cargas permanente si su efecto es favorable 0.9 y si es
desfavorablel.60

2.5.2 Estructura de sustentacion de la edificacion

2.5.2.1 Hormigén armado

Diagrama real tension-deformacion

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.
Diagrama parébola rectangula:

Formado por una parabola de segundo grado y un segmento rectilineo.

Figura 2.10: Diagrama Parébola - Rectangulo
t O¢

0.85f gl — -~~~

| \ Ee

R

0,0020 0,0035
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

El vértice de la parabola se encuentra en la abscisa 2 por mil (deformacion de rotura del

hormigon, a compresion simple) y el vértice extremo del rectangulo en la abscisa 3.5 por

mil (deformacion de rotura del hormigon, en flexion). La ordenada méxima de este

diagrama corresponde a una compresion igual a 0.85 Fcd. La ecuacion de la pardbola es:
o. = 850fcd x e.(1 — 250¢,)
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Donde
€. = esta expresado en fraccion decimal
Diagrama rectangular
Consiste en sustituir el diagrama parabola rectangulo de tensiones en el hormigon, por un
diagrama rectangular equivalente de modo que la tension sea constante. Formado por un
rectangulo, cuya altura (y) es igual a 0.80 x, siendo “x” la profundidad del eje neutro y
“y” el ancho 0.85 Fcd.

Figura 2.11: Diagrama rectangular

y=0,8x para x<1,25h

y=h para x>1,25h
Fuente: Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87

Acero
Diagrama caracteristico tension-deformacion del acero, en traccion, es aquel que tiene la
propiedad de que los valores de la tension, 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 tensién-deformacion del acero (en traccion o en compresion)
se deducen de los diagramas de proyecto, mediante una afinidad oblicua, paralela a la
recta de HOOKE, de razén igual a: 1/y s. Estos diagramas vienen representados en las
figuras siguientes.

Figura 2.12: Diagrama tension deformacion
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/
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‘ " (a) (b)
ki ______ B fD.Ek

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
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2.5.2.2 Moddulo de deformacion longitudinal
a) Acero estructural: Para todas las armaduras tratadas en este proyecto, como
modulo de deformacion longitudinal, se tomara.

Es = 210.000 MPas
b) Hormigdén armado: Para cargas instantdneas o rapidamente variables, el modulo

de deformacion longitudinal inicial Eo del hormigdn (pendiente de la tangente en

el origen de la curva real o- €), a la edad de j dias, puede tomarse igual a:

E, = 21000 x ’fq- ; en kg/cm?
f;; = resistencia caracteristica a compresion del hormigon a j dias

Como mddulo de instantaneo de deformacion longitudinal secante Es pendiente de la
secante se adoptara:

E, = 19000X\/f:- ; en kg/cm?

Valido siempre que las tensiones en condiciones de servicio no sobrepasen el valor de 0,5
fj. en esta expresion debe entrarse con fj en MPa.
Como valor medio del médulo secante de la deformacion longitudinal del hormigon Ecm,
se adoptara el dado por la siguiente expresion:
E.n = 9500 x (fy + 8)1/3 (MPa)

E., = 44000 x (fy + 80)/3 (kg/cm?)
Coeficientes de material
a) Coeficiente de Poisson: Para el coeficiente de Poisson, relativo a las
deformaciones elasticas, bajo tensiones normales de utilizacidn, se tomara un valor medio,
p, igual a 0,20. En ciertos calculos, puede despreciarse el efecto de la dilatacion
transversal.
b) Coeficiente de dilatacién térmica: Como coeficiente de dilatacion térmica del
hormigén armado, se tomara: a = 1,0 x 10-5 por grado centigrado.
Caracteristicas de calculo del hormigén
Resistencia de calculo: La resistencia de disefio del acero y hormigén dado por:

fox fox
foq == ; fea=—
Ty, “T Y.
Donde:
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fyx = Limite elastico caracteristico del acero

Ys = Yc = Coeficiente de minoracion

f.x = Resistencia caracteristica del hormigon a compresion

Coeficiente de minoracion de resistencia de materiales

Los coeficientes de minoracion de la resistencia de los materiales y mayoracion de las
cargas en los estados limites Ultimos que indica la norma boliviana de hormigén armado.

Tabla 2.8: Coeficientes de minoracion

Material Coeficientes basicos Nivel de Correccion
control
Reducido 0.05
Acero Ys = 1.15 Normal 0
Intenso -0.05
Reducido 0.2
Hormigoén Y.=1.5 Normal 0
Intenso -0.1
Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
Coeficientes | Nivel de control y dafio previsibles Correccion
basicos
Reducido 0.2
Nivel de control en la Normal 0
Ys=1.6 ejecucion Intenso -0.1
Dafios previsibles en Reducido -0.1
caso de accidentes Normal 1
Intenso 0.2

Fuente Norma Boliviana del Hormigon Armado CBH-87
Dominios de deformacion: Las deformaciones limites de las secciones, segln la
naturaleza de la solicitacién, conducen a admitir varios dominios que han sido
esquematizados en la figura y que estudiamos detalladamente.

Figura 2.13: Dominios de deformacion
=2%o

-35%0

£

2%a &

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87
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Dominio 1: Traccion simple o compuesta: toda la seccion esté en traccion. Las rectas de
deformacion giran alrededor del punto A, correspondiente a un alargamiento del acero
mas traccionado, del 10 por mil.
Dominio 2: Flexion simple o compuesta: el acero llega a una deformacion del 10 por mil
y el hormigdn no alcanza la deformacién de rotura por flexion. Las rectas de deformacién,
giran alrededor del punto A. (pivote 1) correspondiente a un alargamiento del acero mas
traccionado del 10 por mil. La m&xima deformacion del hormigén es inferior a 3,5 por mil
en valor absoluto. Se cubre asi el campo de profundidades del eje neutro comprendidas
entre:
x=0yx=0.259xd
Dominio 3: Flexion simple o compuesta: la resistencia de la zona de compresion todavia
es aprovechada al maximo. Las rectas de deformacion giran alrededor del punto B,
correspondiente a la deformacion de rotura por flexion del hormigén: ecu = 3.5 por mil.
El alargamiento de la armadura mas traccionada esta comprendido entre el 10 por mil y g,
siendo ¢ y el alargamiento correspondiente al limite eléstico del acero. Se cubre asi el
campo de profundidades del eje neutro correspondidas entre:
x=0.259xd y X = Xjim
Dominio 4: Flexion simple o compuesta: las rectas de deformacién giran alrededor del
punto B. El alargamiento de la armadura més traccionada estd comprendido entre ey y O
y el hormigdn alcanza la deformacién méaxima del 3.5 por mil.
X =XimyXx=d
Dominio 4a: Flexion compuesta: todas las armaduras estan comprimidas y existe una
pequefia zona de hormigon en traccion. Las rectas de deformacion giran alrededor del
punto B. x=dyx=h
Dominio 5: Compresion simple o compuesta: ambos materiales trabajan a compresion.
Las rectas de deformacion giran alrededor del punto C, definido por la recta
correspondiente a la deformacion de rotura del hormigon por compresion de 2 por mil.
x=hyx =+
2.5.2.3 Disposicion de armaduras
Las armaduras que se disponen en el hormigon armado pueden clasificarse en armaduras

longitudinales y las armaduras transversales.
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Las armaduras longitudinales tienen por objeto, es 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 disponen para absorber las fuerzas de traccion originadas
por los esfuerzos tangenciales (cortantes y torsores), para asegurar la necesaria ligadura

entre armaduras principales, de forma que se impida la formaciéon de fisuras localizadas.
Distancia entra barras

Las distintas barras que constituyen las armaduras de las piezas de hormigdn armado
deben tener unas separaciones minimas, para permitir que la colocacion y compactacion
del hormigon pueda efectuarse correctamente, de forma que no queden coqueras. Las
normas de los distintos paises preconizan valores mas o menos coincidentes con los que

se indican a continuacion.

a) La distancia libre, horizontal y vertical, entre dos barras aisladas consecutivas de
la armadura principal debe ser igual 0 mayor que el mayor de los tres valores siguientes:

e Dos centimetros;

e El didmetro de la barra mas gruesa;

e 1,25 veces el tamafio maximo del &rido.
b) Si se disponen dos 0 méas capas horizontales de barras, 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 @<25 mm.
El disponer estos grupos de barras (asi como el aparear los estribos) es una practica
recomendable cuando haya una gran densidad de armaduras, para asegurar el buen paso

del hormigon y que todas las barras quedaran perfectamente envueltas por dicho material.
Recubrimientos:

Recubrimiento geométrico: Se denomina recubrimiento geométrico de una barra, o
simplemente recubrimiento, a la distancia libre entre su superficie y el pardmetro mas

préximo de la pieza.
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Recubrimiento mecanico: Los célculos se denomina recubrimiento mecénico a la
distancia entre el centro de gravedad de una armadura y el pardmetro méas proximo, en la
direccidon del brazo mecéanico. El objeto del recubrimiento es proteger la armadura, tanto
de la correccion como de la posible accién de fuego, es fundamental la buena compacidad
del hormigdn del recubrimiento, méas aun que su espesor, por ello, se tienen las siguientes

consideraciones los recubrimientos se toma en cuenta de la tabla 7 del anexo 4

Las correcciones indicadas en la tabla, pueden acumularse; pero en ningun caso, el

recubrimiento resultante podré ser inferior a 25 mm

Anclaje de las armaduras: Los anclajes extremos de las barras deben asegurar la
transmision de esfuerzos al hormigon sin peligro para este. En general se efectlian

mediante alguna de las disposiciones siguientes:

e Por prolongacion recta.
e Por gancho o patilla.
e Por armaduras transversales soldadas (caso de mallas, por ejemplo);

e Por disposiciones especiales.

Figura 2.14: longitud efectiva de la armadura

} )
e T e T
) mv
l}_ POSICION 11 l\ !
h | R Validos también para cual-

| POSICIONI quier anclaje curvo en |

i . traccion ' ﬂ [
| = = =

f f

[y S s’y
L L

Siempre se tomard lp 2 15¢m

Fuente: Pedro Jiménez Montoya de Hormigon Armado

Anclaje de barras corrugadas: Salvo justificacion especial, las barras corrugadas se
anclaran preferentemente por prolongacion recta o por medio de dispositivos mecanicos;

pudiendo también emplearse patilla, en las barras que trabajan a traccion.

La patilla normal, para barras corrugadas, esta formada por un cuarto de circunferencia
de radio interior a 3.5@ Con una prolongacion recta igual a 2@. No se deben adoptar,

para la longitud resultante valores inferiores al mayor de los tres siguientes:
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3 2 3 2
Tpu = 0.9 de Tpu = 0.4 de (MPa)

cuando la armadura necesaria real es mayor que la necesaria

D x fyq X AScalc 0.3 lps
b= l, =1 100
4 X Tpy X ASreal 15cm

Donde:

Fyk = Resistencia de calculo del acero en MPa.
@ = Diametro de la armadura con la que se trabaja
De la tabla I1 anexo 4 se obtiene m2, m3, para hormigdén de 21MPa y barras de 500MPa.

Empalmes: Los empalmes son utilizados para transmitir los esfuerzos de una barra a la
otra, por medio de un anclaje. La Norma Boliviana del Hormigon Armado recomienda
que el 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 hormigon

que rodea al empalme, sea como minimo el de 2 veces el didmetro de las barras.

Empalme por traslapo: EI empalme por traslape no puede ser utilizarlo en barras de
diametro mayor a 25mm. 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 tamarfio 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:
Iv=a x Ib, neta

e Del porcentaje de barras empalmadas en la misma seccion.

e El largo del empalme, también depende de la distancia “a” que es la distancia
entre ejes de las barras empalmadas, en la misma seccién transversal.

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

el extremo hasta la parte externa de la pieza.
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_ Figura 2.15: Empalme por traslapo

Adherencia Concreto

Fuerza

INLRRRR R R AR RRRY AR RRRARRY Fuerza
INRTRRRRR RN R AR RR R RN RRRRY

(v
I L)
Longitud minima de traslape

Fuente: Internet

Tabla 2.9: Empalme por Traslapo. Valores de coeficiente a

Distancia transversal Porcentaje de barras trasladas Barras traslapadas
“a” entre los dos trabajando a traccion con relacion trabajando
empalmes mas a la seleccion total del acero normalmente a
proximos 20% | 25% | 33% | 50% | >50% | compresion en %
<100 12 | 14 | 16 | 1.8 2 1.0
>100 10 | 11 | 1.2 | 1.3 1.4 1.0

Fuente: Pedro Jiménez Montoya de Hormigdn Armado

2.5.3 Elementos estructurales

La estructura de sustentacion de la edificacion estd constituida por varios porticos, los
cuales estan constituidos por columnas de seccion cuadrada y vigas de seccién
rectangular, ambas de H°A° asi como también de forjado compuestos por viguetas
pretensadas. Se dispuso de sobre cimiento armado para evitar el pandeo de las columnas

de la planta baja.

2.5.3.1 Elementos de sustentacion vigas
Las vigas son elementos estructurales lineales, con diferentes formas de seccién
transversal y que, por lo general, estan solicitadas principalmente a flexion. Solamente se
analizara el caso de secciones rectangulares de hormigén armado, ya que el proyecto esta
disefiado con vigas rectangulares.
Calculos de vigas 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 en funcion del momento reducido.
Se debera calcular el momento de disefio con la siguiente ecuacion:

Mg =ysxM
Se debe calcular el momento reducido de célculo con la siguiente ecuacion:

My

ha =y xdZxfg
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Donde:
b,y = Ancho de la viga
d = Canto util
f.qa = Resistencia de calculo del hormigén
Se calcula el valor plim, se obtiene de la tabla 8 dela anexo 4

Si = Wim = HUq No se necesita armadura a compresion
Si el momento reducido de calculo es menor al momento reducido limite, la pieza no
necesita armadura de compresion, solo se debera disponer de una armadura que soporte
los esfuerzos de traccion y se debera seguir los pasos que se mencionan a continuacion:
1) Con el valor del momento reducido se obtiene la cuantia mecéanica de la armadura.
2) Calcular la armadura para el momento flector tanto positivo como negativo.

f
Ag =wxwadxid
fya

Donde:
W = Cuantia mecanica de la armadura
f.q4 = Resistencia de calculo del hormigon

f,

yda = Resistencia de calculo del acero

As = Area de la armadura a traccion
3) Calcular la armadura minima, el valor Wmin se obtiene de la tabla 3 del Anexo 4
As mini = Wmin Xby xh
La ecuacidn que se muestra, solo es para secciones rectangulares:
4) Se tomaréa la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionadas
si - Wim < Hq Se necesita armadura a compresion
Si el momento reducido de calculo es mayor al momento reducido limite, la pieza necesita

armadura de compresion, como de una armadura que soporte los esfuerzos de traccion.

5) Determinar la cuantia mecanica para la armadura a traccion y compresion
5 =~
- d
, Ma — Mdlim
Wi, = Ws1 = Wiim + W

Donde:

Wi, = Este valor se obtiene de tabla 8 Anexo 4
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Wg, = Cuantia mecanica para la armadura a traccion

W', = Cuantia mecanica para la armadura a compresion

6" = Relacion entre el recubrimiento y el canto util

r = Recubrimiento geometrico

d = Canto util

6) Determinar la armadura, tanto para traccion como para compresion

Fea

F
ASZ = w,52waXd X A31 = WS1waXdXFLd

Fyd yd
Donde:

Ag; = Area de la armadura a traccion
Ag, = Area de la aramadura a compresion
7) Calcular la armadura minima, y el valor de Wmin. se obtiene de tabla 3 Anexo 4
As mini = wminwaxrl

8) Se tomara la mayor armadura de los dos valores anteriores mencionados.
Calculo de la Armadura transversal - Cortante
Una vez organizada las armaduras longitudinales en traccidn y conocida la seccion en que
deja de ser necesaria cada barra, hay que comprobar las distintas secciones a esfuerzo
cortante y calcular los estribos correspondientes.

Veu = feaxbyxd y V1 = 0.30xf.4xb,xd

fcd =0. 50Xw/ fcd
a) Si V<V,
El hormigon de la pieza resiste por si solo el esfuerzo cortante y la viga no necesita por

calculo, armadura transversal por tanto se dispone una armadura minima.

fcd
Astin =0.02xb, xSx —
fya
b) Si Vo, < Vg <V
En este caso es necesario disponer una armadura transversal lo cual debera resistir un
esfuerzo cortante Vg, = V34—V,

ViuXS

Vi1 = 0.30xf4xby,xd ASt = 5 90xdxf,,

c)  SiVyg>Vy
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En este caso es necesario aumentar las dimensiones de la seccién transversal.

Espaciamiento méximo de estribos

30cm
<
€s {0.85xd

2.5.3.2 Elemento de sustentacion de columnas

Las columnas o pilares de hormigén armado, forman piezas generalmente verticales, en
las que la solicitud normal es lo mas importante. Sus distintas secciones transversales
pueden estar sometidas a compresion simple, compresion compuesta o flexion compuesta.
La mision principal de los soportes es canalizar las acciones que acttan sobre la estructura
hacia la cimentacion de la obra, por lo que constituyen elementos de gran responsabilidad.
Las columnas suelen estar constituidos por barras longitudinales y estribos, las barras
longitudinales constituyen la armadura principal y estan encargadas de absorber bien
compresiones en colaboracion con el hormigon, bien tracciones en los casos de flexion
compuesta o cortante, asi como de colaborar con los estribos para evitar la rotura por
deslizamiento del hormigén.

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

Excentricidad minima de calculo

Es muy dificil que, en la practica, se presente una compresién simple, dada la
incertidumbre del punto de aplicacion del esfuerzo normal. Por esta causa, las normas
recomiendan que las piezas sometidas a compresion se calculen con una excentricidad

minima accidental en direccion mas desfavorable, igual al mayor de los valores.

h 2
2Oy cm

Disposicion relativa a las armaduras

Las armaduras de los soportes de hormigon armado seran constituidas por barras
longitudinales y una armadura transversal formada por estribos. Con objeto de facilitar la
colocacion y compactacion del hormigon, la menor dimensidn de los soportes debe de ser
20 cm si se trata de secciones rectangulares y 25cm si la seccion es circular.

Armaduras longitudinales
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Las armaduras longitudinales tendran un didmetro no menor a 12mm y se sitlan en las
proximidades de las caras del pilar, debiendo disponerse por lo menos una barra en cada
esquina de la seccidn. La separacion maxima entre dos barras de la misma cara no debe
ser superior a 35 cm. Por otra parte, toda barra que diste mas de 15 cm de sus contiguas
debe arriostrarse mediante cercos o estribos, para evitar el pandeo de ésta.
Para que el hormigdn puede entrar y ser vibrado facilmente, la separacion minima entre
cada dos barras de la misma cara no debe ser igual o0 mayor a 2cm, que el diametro de la
barra mayor y que 6/5 del tamafio maximo del arido.
Armadura transversal
La mision de los estribos es evitar el pandeo de las armaduras longitudinales comprimidas,
evitar la ruptura por deslizamiento de hormigon a lo largo de planos inclinados y
eventualmente contribuir a la resistencia de la pieza a esfuerzos cortantes, ya que los
esfuerzos cortantes en los pilares suelen ser mas reducidos y la mayoria de las veces
pueden ser absorbidos por el hormigon
S <b,

Siendo be, la menor dimensidon del nacleo del hormigon, limitada por el borde exterior de
la armadura transversal. De todas formas, es aconsejable no adoptar para S valores
mayores de 30 cm. Por otra parte, con objeto de evitar el pandeo de las barras
longitudinales comprimidas, la separacion S entre los planos de cercos o estribos debe ser:

S <150
Donde:
@ = El diametro de la barra longitudinal
Pandeo de piezas comprimidas
En las piezas comprimidas esbeltas de hormigon armado no es aplicable la teoria habitual
de primer orden, en la que se desprecia la deformacién de la estructura al calcular los
esfuerzos. Por efecto de las deformaciones transversales, que son inevitables aun en el
caso de piezas cargadas axilmente (debido a las irregularidades de la directriz y a la
incertidumbre del punto de aplicacion de la carga aparecen momentos de segundo orden
que disminuyen la capacidad resistente de la pieza y pueden conducir a la inestabilidad de
la misma (fendmeno de pandeo).

Longitud de pandeo:
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Una estructura se llama intraslacional, si sus nudos bajo solicitaciones de céalculo
presentan desplazamientos transversales, cuyos efectos pueden ser despreciados desde el
punto de vista de la estabilidad del conjunto y traslacional, en caso contrario. La longitud
de pandeo de un soporte se define como la longitud del soporte biarticulado equivalente
al mismo a efecto de pandeo y es igual a la distancia entre dos puntos de momento nulo
del mismo. La longitud de pandeo de los soportes se indica en la tabla en funcién de la
sustentacion de la pieza.

Tabla 2.10: Longitud de pandeo de las piezas aisladas

Sustentacion de la pieza de longitud (. K
-Un extremo libre y otro empotrado 2
-Ambos extremos articulados 1
-Ambos  extremos  empotrados, con libre 1

desplazamiento normal a la directriz
-Articulacion fija en un extremo y empotrado en el otro | 0.70

-Empotramiento perfecto en ambos extremos 0.50
-Soportes elasticamente empotrados 0.70
-Otros casos 0.90

Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado
La longitud de pandeo de soportes pertenecientes a pérticos depende de la relacion de
rigideces de los soportes a las vigas en cada uno de sus extremos, y puede obtenerse de
los nomogramas, siendo para ello preciso decidir previamente si el pértico puede
considerarse intraslacional o debe considerarse traslacional.

Tabla 2.11: Monogramas para determinar el factor o de longitud de pandeo

.’_,__-—'—"'"___
"|>"h A q’B ‘Ph * Y¥a
- 1.0 500 © @ = 200 ;30 —o
L= - 100.0 - 100.0
|OO§, %00 + 10.0 50.0— 500
503 - 5.0 30.0 5.0 300
35.1 -~+-09 - 30 20.0- 40 —20.0
0] i i
207 =0 100
1 9.0 30 -39
T i - 93
10 - 1.0 7.0 L
8.5_4 | - g.: 6.0~ - 60
07 - 07 5.0} - 50
061 A [~ 06 4.0 2.0 - 40
0.5 - 05 A I
5] 3.0 = 30
0.4~ - 04 . L
03— ~ 03 2.0 - 20
i i 1.5
0.2 06 - 02
B 1.0 — 1O
01— + - ol ] r
ol -t 0.5 L0 0 1.0 L0
a) Pérticos intraslacionales b) Pérticos traslacionales

Fuente: Pedro Jiménez Montoya Hormigén Armado
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Para poder determinar la longitud de pandeo de la siguiente ecuacion

_ X(EI/1) de todos los pilares que concurren en A
~ Y(EI/I) de todos las vigas que concurren en A

A

Esbeltez geométrica y mecénica

Se llama esheltez geométrica de una pieza de seccidn constante a la relacion Ag = lo/h
entre la longitud de pandeo y la dimension h de la seccién en el plano de pandeo, la
esbeltez mecanica a la relacion A = lo/i entre la longitud de pandeo y el radio de giro i, de

la seccidn en el plano de pandeo.

Donde:

i = Radio de giro

| = Inercia

A = Area

Los valores limites para la esbeltez mecanica que recomienda la norma, son:

Caso 1: Para esbeltez mecanicas A < 35 (equivalente, 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 de
pandeo.

Caso 2: Esbelteces mecanicas 35 < 1 < 100 (geométricas 10 < A1 < 29) puede aplicarse
el método aproximado.

Caso 3: Esbeltez mecénica 100 < A < 200 (geométricas 29 < A < 58) debe aplicarse el
método general para soporte de seccion y armadura constante a lo largo de su altura puede
aplicarse el método aproximado de la columna modelo a el de las curvas de referencia
No se recomienda proyectar piezas comprimidas de hormigén armado con esbeltez
mecanica A > 200 (geometrica Ao > 58).

Flexion esviada

Se dice que una seccidn se encuentra en un estado de flexién esviada cuando no se conoce
a priori la direccion de la fibra neutra. Este estado se presenta en los casos siguientes:

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

las seccionas en L de lados desiguales.
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o En aquellas secciones que, siendo simétricas en cuanto a la forma, estan armadas
asimeétricamente respecto a su plano de simetria, y en aquellas secciones que, siendo
simétricas por su forma y armaduras, estan sometidas a una solicitacién que no esta en el
plano de simetria.

o La mayoria de los pilares, pues, aunque formen parte de porticos, la accion 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 construccion, con las consiguientes excentricidades situadas fuera del
plano principal de flexion.

Abacos adimensionales en roseta

Para realizar el calculo, cuando las piezas que se encuentran sometidas a flexion esviada,
se utilizaran los diagramas de iteracion adimensionales en flexion recta. Del mismo modo
que alli, al variar la cuantia, se obtenia para cada seccién 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.

En cada hoja pueden agruparse cuatro u ocho de estos graficos, aprovechando las
simetrias (esta idea, original de Grasser y Lince, ha dado lugar a la denominacion en
roseta).

Si ademas se preparan en forma adimensional, llevando en los ejes los esfuerzos reducidos
(v, uX, 1y ), son validos para una seccion rectangular, cualesquiera que sean sus
dimensiones y la resistencia del hormigdn. El dimensionamiento de una seccion es
inmediato si disponemos de una roseta preparada para la misma disposicion de armaduras,
recubrimientos relativos y limite eldstico del acero. Basta entrar, en el sector
correspondiente al valor de v del que se trate, con los valores de px, py, para obtener la
cuantia mecanica total necesaria w.

Proceso de calculo

Los datos basicos que se necesitan son los siguientes:

My 4 = Momento flector de calculo en la direccion en Y

Myq = Momento flector de calculo en la direccion en X

Nd = Fuerza normal de calculo
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f.qa = Resistencia de calculo del hormigon
fyq4 = Resistencia de calculo del acero
b,h = Dimensiones de la columna
célculo de la longitud de pandeo

I, = axl
Donde o puede obtenerse con él monograma para portico, y “1" es la longitud del elemento
considerado. Para el célculo de la longitud de pandeo se emplea el monograma
correspondiente a porticos traslacionales o desplazables debido a que se tiene presente en
estructuras felicitaciones del viento.

Y.(EI/1) de todos los pilares que concurren en A
A p—tl

Y.(E1/1) de todos las vigas que concurren en A

Meétodo de la excentricidad ficticia:

Este método aplicable a los pilares de seccién y armaduras constantes cuya esbeltez
mecanica no supere el valor de cien A < 100.

Excentricidad de primer orden

Excentricidad inicial o de primer orden no es menor que la excentricidad accidental,
siendo igual a M/N donde M es el momento exterior aplicado, de primer orden, y N la
carga axial.

6. = Mx e = Mdy
ox — oy —
Nq4 Nq4

Excentricidad accidental.
Excentricidad accidental que toma en cuenta los pequefios errores constructivas y las

inexactitudes en el punto de aplicacion de la fuerza normal.

C
eOZea=ﬁ22cm

Excentricidad ficticia debido al pandeo (segundo orden).

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

fya . b+ 20x e, . |
3500/ b+ 10xe., i

€ficx = <3 +
Excentricidad final: Es la suma de todas las excentricidades.
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ey = e, + e, + €yic
Calculo de la capacidad mecanica del hormigon
U.=f4xA. =f4xbxd

Calculo de los esfuerzos reducidos

Ndxerx Ndxery
Wy = 7 v Ry = 3.
U.xh U.xb

Definir los momentos reducidos
By > Uy

Determinar la cuantia mecanica w

Con los valores de los esfuerzos reducidos y definiendo la distribucion de la armadura
para los pilares se entra en los &bacos en roseta correspondiente. Si el valor de v no es
redondo, se obtiene W por interpolacion entre los resultados correspondientes a los valores
redondos de V entre los que esté situado el dado. Los abacos en roseta para flexién
esviada, estan expuestos en el libro de “Jiménez Montoya” en el Tomo II. De donde se
elige el diagrama correspondiente en funcién de: la disposicién de armadura,

recubrimientos relativos, tipo de acero y limite elastico del mismo.

Tabla 2.12: Abaco en roseta para flexion esviada

ABACO EN ROSETA PARA FLEXION ESVIADA My

050

}%gs‘

>4

a

00

e [l

ACERO B 400 S
fyk = 400 N/mm?

Ac=a-b
A = 6A

do=0j0+a

- {030

0,20

010 010

040 0,30 020 00 (Al 0,20 030 0,40

Fuente: Hélrmig(’)n Armado Pedro Jiménez Montoya
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Calcular capacidad mecénica de la armadura total
Uiotal = Wx U,
Calcular la armadura total de acero

u F
Atotal = [t'-Otal Atotal = WX b X h X Ld

yd Fyd

Célculo de la armadura transversal de la columna.

El diametro de los estribos es:

Destribo = ZX(D de la aramadura longitudianal mas gruesa

6mm
La separacion de los estribos puede ser segun estas dos opciones:

S { b o h el de menor dimension
— (15x@ de la armadura longitudinal mas delgada

2.5.3.3 Disefio de losa alivianadas de viguetas pretensadas

Las losas alivianadas son elementos estructurales unidireccionales. Las cargas que actdan
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 plastoform. La separacién entre viguetas depende de las dimensiones del
complemento aligerante que se utilice, normalmente oscila entre 50 y 60 cm medida centro
a centro de viguetas, la altura del complemento aligerante depende del claro de la losa y
existen desde 10 a 25 cm. La losa de compresién es el concreto colocado 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.

Figura 2.16 :Partes constructivas de la losa alianada

Esfuerzos admisibles
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Son esfuerzos en el hormigén inmediatamente después de la transformacién y antes de
que ocurran las pérdidas, son los esfuerzos bajo cargas muertas y cargas vivas de
servicio.

Esfuerzo de compresion en fibras extremas o = —0.6xf’;

Esfuerzo de tension de fibras extremas oy = 0.8x/f'

Esfuerzo de compresion en fibras extremas  o.s = —0.45xf’,.

Esfuerzo de tension de fibras extremas o = 1.6x%,/f',

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 para evitar agrietamientos por cambios
volumeétricos 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 30 cm.

50xh, 200
min = =
l:"sd sd

Donde:
Apin = Esla armadura de reparto cm?/m
F;q = Resistencia de calculo del acero de la armadura de reparto Mpas

h, = Espesor de la losa de compresion

2.5.4 Fundaciones

Cimentacidn es la parte inferior de una estructura y su funcién es transferir la carga de la
estructura al suelo en que ésta descansa. Una cimentacion adecuadamente disefiada es la
que transfiere la carga a través del suelo sin sobresforzar a éste. Sobresforzar al suelo
conduce a un asentamiento excesivo o bien a una falla cortante del suelo, provocando
dafios a la estructura.

En el presente proyecto se analiza como fundacion de la estructura las zapatas aisladas.
Presion del suelo

Cada tipo de terreno tiene sus caracteristicas propias y reacciona ante cargas externas de
distintos modos. Algunos de los factores que influyen en la distribucion de la reaccion del
terreno son: la flexibilidad del cimiento respecto al suelo, el nivel de cimentacion y el tipo

de terreno. En el terreno granular se aprecia que la presion en los bordes de la cimentacion
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es menor que en la zona central debido a la presion ejercida por las cargas aplicadas tiende
a desplazar el suelo en los extremos. En el suelo cohesivo, por el contrario, la presion en
los bordes de la cimentacidn es mayor que en la seccion central.

Figura 2.17: Distribucion de la reaccion del suelo en terrenos

Columna Columnao
IlII -l'_
Zapatao Zapata
{a) Suelo granular ({b) Suelo Cohesivo

Fuente: Hormigdn Armado Pedro Jiménez Montoya
Zapatas aisladas: Las zapatas aisladas son un tipo de cimentacion superficial que sirve
de base de elementos estructurales puntuales como son los pilares; de modo que esta
zapata amplia la superficie de apoyo hasta lograr que el suelo soporte sin problemas la
carga que le transmite. Es el tipo de zapata mas simple, aunque cuando el momento flector
en la base del pilar es excesivo no.
Figura 2.18: Solicitaciones presentes en una zapata aislada
1) @ ©)

M, ,

Planta
Fuente: elaboracidn propia.

Las zapatas aisladas por la relacion entre sus dimensiones pueden ser:

a) Rigidas. Son aquellas en las que el vuelo “v”, en ambas direcciones principales no
supera a “2h”, siendo “h” el canto total. En este tipo de zapatas puede admitirse una
distribucion plana de las distribuciones de las tensiones del terreno, pero dado a su gran
rigidez no cumple la ley de Bernouilli sobre la conservacién de las secciones planas del
hormigon.

b) Flexibles. Son aquellas en las que el vuelo “v” es superior a “2h”, en alguna de las 2

direcciones principales, en este caso la distribucion del terreno no es plana y el
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funcionamiento resistente del hormigon puede considerarse como el de una losa o viga
plana.
Dimensionamiento
Datos necesarios para el calculo de la zapata
Mx = Momento en el eje x.
My = Momento en el eje y
Hx = Cortante en el eje x.
Hy = Cortante en el eje y.
N = Carga total que llega ala zapata
0.dm = Presion admisble del suelo
Para determinar el peso propio de la zapata, asumimos un valor igual al 10% del total de
la carga N.
Pp=10%xN
Determinar las dimensiones “a” y “b” de la base de la zapata. La zapata necesita un area,
de tal forma que el esfuerzo maximo que se presente en la zapata no supere al esfuerzo

admisible

A N
nec —
Oadm

Se escoge un area “A” mayor a la necesaria, y con este valor se determina las dimensiones
tentativas de “a” y “b” tal que:

A = axb
Debe recordarse que los valores de a, b deben ser dimensiones constructivas. Con los
valores de “a” y “b” se calcula el esfuerzo maximo “c1” que se presentara en la zapata
dado por:

N+ 6My N 6Mx
A axb? bxa?

01 =
En esta etapa hay que verificar que:
01 < Oadm
Si no cumple se debe escoger otro valor de area y determinar los valores de “a” y “b” para
luego repetir el paso de calcular el esfuerzo maximo en la zapata y verificar que se cumpla

la desigualdad.
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Determinar el canto util “d” y el canto total “h” de la zapata primero se debe calcular la
resistencia de disefio para el hormigon:
Luego se procede a calcular el coeficiente “k” dado por la férmula:

2,/Feq

Y1 X O0adm
Con el valor de “k” se determina el valor del canto util tal que:

a;xb, axb a;xb,
z Tk—1 " a
2(a—ay)
4+k
2(b+by)

4 +k
\ 25cm
Luego se procede a definir el valor de “C” para el recubrimiento (> Scm), con los valores

anteriores se tiene:
h=d+c
Se determina la carga real “N” que actda en la zapata. Con las dimensiones ya definidas
en el paso 3, se calcula el peso real de la zapata dada por:
Peso Zapata =y, Xxaxbxh
Luego se calcula el peso real que actuara en la zapata.
N = N’ + (Peso Zapata)

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

M,y = M'x + hx Hx

M,, = My + hx Hy
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.
Célculo de los esfuerzos en la zapata.
Es importante entender que la distribucion de esfuerzos depende de la clase de suelo, pero
para los fines préacticos se supone que el suelo genera esfuerzos lineales y utilizando las
formulas de resistencia de materiales tenemos que los efectos debidos a flexo compresion

estan dados por las anteriores férmulas.
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Luego se debe de verificar:

01 < Oadm
Si no cumpliria esta verificacion se debe cambiar el area de la zapata.
Calculo a flexion
Para la determinacion de la armadura a traccion para zapatas flexibles debe hacerse
aplicando la teoria de flexion en ambas direcciones. La armadura se determina en las
secciones 1-1 y 1”-1” medias a una distancia de 0.15xao y 0.15xbo, de la cara interior de
los parametros como se muestra en la siguiente figura.

Figura 2.19: Calculo de flexion de una zapata flexible
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Fuente: Hormigdn Armado Pedro Jiménez Montoya
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Donde el momento viene dado por la siguiente expresion.

YX N 2

Q= Zxax(a_za0+0.1sxao)

Calculo del area de acero. Con el momento de disefio expresado en (Kg. cm) se determina

el momento reducido dado por:

B Md
H= bXdZXFCd
Cuantia mecénica w
w=nux(1+p
Calculo de la Armadura As
f
As=wxbxdx _d
yd

Calculo de la cortante

Como resistencia convencional del hormigon a cortante se adopta el valor

Vvd = 0'5X\,fcd
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Figura 2.20: Comprobaciones al cortante y punzonamiento
. a

N
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Fuente: Hormigon Armado Pedro Jiménez Montoya

Se verifica de acuerdi a la siguiente ecuacion:

Zil; X(a—zao — d) <dxfyq

Calculo a punzonamiento

El punzonamiento en zapatas es un fendmeno que se produce cuando el axial que baja
por el pilar, junto con el peso de la zapata supere la tension de célculo de punzonamiento
y la tensién bajo la zapata

YfXN

“<b x[axb — (ap, + d)x(b, + d)] < A, xf.q

A =2x(a,+d+b,+d)xd
Verificacién de la adherencia
Para garantizar la suficiente adherencia entre las armaduras y el hormigén del elemento

de cimentacion, debera verificarse que:

o= Va1
b bd ™ 0.9xdxNxu
a—a
le = YfX thx bz X [( 1) + 0.15Xa1]

3 2
Tpa = K [feq

{ k = 2 flexible
k = 0.95 rigida

2.5.5 Estructuras complementarias

a) Escaleras de hormigdén armado:

La escalera es en conjunto de peldafios dispuestos sobre un plano inclinado con los que se
tiene acceso a planta de distinto nivel.

Existen distintos tipos de escaleras: escalinatas o escaleras exteriores, escaleras retas,
escaleras de caracol, helicoidales, etc.
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Figura 2.21: Esquema de una escalera de Hormigon Armado

apoyo en viga
huella,

contra huella

primer tramo muro de ladrillo

l_Y_

descanso

viga de fundacion

Fuente: Elaboracion propia

Peldafio: Es cada una de las partes de un tramo de escalera en la que se apoya el pie al
subir o bajar por ella. La parte horizontal se llama “huella” y la parte vertical se llama
“contrahuella” o tabica.
Tramo: Es una serie de peldafios continuados si la escalera es de varios tramos termina
en una superficie horizontal llamada Meseta. El final de la escalera se llama desembarco.
Caja de escalera: Es el espacio que ocupa la escalera dentro de un edificio. Cuando este
espacio es ocupado por completo por el conjunto se llama escalera ciega; y cuando hay un
espacio central, este recibe el nombre de Ojo de Escalera.
Las barandillas: Son elementos de proteccién y seguridad: asi como una ayuda para que
sea mas facil el ascenso o descenso por la escalera. Las barandillas estan coronadas por
los pasamanos y su altura con respecto al vértice del peldafio debe ser entre 85y 90 cm.
b) Rampa de hormigon armado
Se llama asi cuando el hormigén ocupa todo el espesor de la losa, estas losas estan
soportadas por vigas compactas de mayor peralte, o por vigas de otros materiales
independientes e integrados a la losa.

Figura 2.22: Seccién tipica de una losa maciza

Hormigén
Malla Electrosoldada

R !

H

A

|
| B i D e — = e b |

Malla Electrosoldada

Fuente: Elaboracién propia
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Cuando se sustenta en sus cuatro bordes, se desarrollan esfuerzos y deformaciones en
ambas direcciones, recibiendo el nombre de losas bidireccionales.
Cuando se sustenta en sus cuatro bordes, se desarrollan esfuerzos y deformaciones en
ambas direcciones, recibiendo el nombre de losas bidireccionales.
Las losas macizas pueden ser dimensionadas en forma aproximada considerando
espesores menores en 5 cm a los indicados para losas alivianadas; asi se podra tener:
Proceso de calculo
a) Célculo de armadura positiva en la menor dimension “X”

Momento reducido de célculo se debe calcular aplicando la ecuacion:

My

~ byxdZxfoq

Determinacion de la armadura aplicando la ecuacion

Hq

f
As=wxbxdfod

yd
Determinacion de la armadura minima con una cuantia geométrica minima
As mini = Win X by, X h
2.6  Estrategia para ejecucion del proyecto
Para una buena ejecucién del proyecto, es necesario, hacer un buen estudio y una

evaluacion del proyecto.

2.6.1 Especificaciones técnicas

Las especificaciones técnicas son las que definen la calidad de obra, realizadas por cada
item que comprende un determinado proyecto estas disposiciones son referidas a las
caracteristicas de la calidad de los materiales que se deben emplear, herramientas y
equipos comprometidos para la obra, forma o método de ejecucion y forma de pago.

En ella se detalla expresamente las funciones y responsabilidades de cada actor en la
ejecucion del proyecto como ser el “contratista supervisor”.

2.6.2 Computos Métricos

Los computos métricos son problemas de medicion de longitudes, areas y volimenes que
requieren el manejo de formulas geométricas: los términos computo, cubicacion y

metrado. El trabajo se divide por etapas cada una de las cuales constituye un rubro del
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presupuesto, esta clasificacion por actividades debera ser hecha con criterio de separar las

partes que sean susceptibles de costo.

2.6.3 Precios unitarios

Este sistema es analitico por el cual el calculista con ayuda en base a los pliegos de
condiciones, especificaciones técnicas, planos arquitectonicos y planos estructurales
constructivos se calcula el precio unitario de cada uno de los items que forman parte de
la obra como asi mismo los correspondientes volumenes de obra, estableciéndose en
cantidades matematicas parciales la que se engloban en un total. Estos precios estan

compuestos por los siguientes parametros:
Costos directos de cada item.

v" Materiales.

v" Mano de obra.

v Maquinaria, equipo y herramientas.
v Beneficios sociales.

v Costos indirectos.

Gastos generales e imprevistos.

v' Utilidad.
v Impuestos

2.6.4 Presupuesto

El presupuesto de la obra se lo determina de acuerdo a los precios unitarios para cada
computo métrico referido en la obra, con esto anticipamos el costo total de la obra y poder
estimar una utilidad conveniente. Se debe tener cuidado porque un mal presupuesto puede
generar pérdidas para la empresa encargada de la construccion de la obra por ejemplo
perdidas de materiales o desperdicios de los mismos.

2.6.5 Cronograma

El cronograma de ejecucion de obra es una representacion grafica y ordenada con tal
detalle para que un conjunto de actividades, de la parte estructural de la obra, se lleve a
cabo en un tiempo estipulado y bajo condiciones que garanticen la optimizacion del
tiempo. Esta herramienta indica la organizacion del proyecto, en la realizacion de una
serie pasos para la culminacion de actividades. Son la base principal de ejecucion de una

produccidn organizada.
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3 CAPITULO IIl. INGENIERIA DEL PROYECTO

3.1 Analisis de levantamiento topografia

El levantamiento topografico fue realizado satelitalmente con ayuda de programas como
ser el Google Earth, Civil 3d para poder generar las curvas de nivel se obtuvo el relieve
del terreno, se puede apreciar que el terreno de emplazamiento presenta pendientes
minimas se pudo determinar que el terreno se encuentra nivelado que no cuenta con
variaciones en las curvas topograficamente se considera una superficie semi plana con un

desnivel muy pequefio.

Figura 3.1: Curvas de nivel

Fuente: Elaboracién propia
Para realizar la nivelacion del terreno se realizd con un nivel de manguera transparente
con una longitud 8 metros. La manguera se llena con agua, evitando la presencia de
burbujas en el interior. Esta operacion puede desarrollarse con la ayuda de un balde para
iniciar la nivelacidn, se colocan estacas en las esquinas y a lo largo del terreno.

Tabla 3.1: Desnivel del terreno

Punto Altura Referencia Desnivel
P1 1m P1-P2 0.67m
P2 1.67m P1-P3 0.14 m
P3 0.86m P2-P4 0.45m
P4 1.42m P3-P4 0.56

Fuente: Elaboracién propia
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Figura 3.1.1: Obtencidn del desnivel del terreno

r
FIGURA 54

OBTENCION
DEL DESNIVEL
DEL TERRENO.

B-A4 = Desn

A = Unmetro (para

ivel

Fuente: Elaboracién propia

3.2 Andlisis del estudio de suelos

Para la determinacién de la capacidad del suelo se realizo el ensayo de SPT

(STANDARD PENETRATION TEST). Se realizaron tres ensayos en diferentes puntos

del area donde se emplazara el proyecto.

Las muestras fueron extraidas de cada uno de los pozos para ejecutar ensayos de
clasificacion del suelo realizado en el laboratorio de suelos de la U.A.J.M.S. Dando como
resultado lo que se indica a continuacion en la tabla. Las planillas del estudio de suelos se

encuentran detalladas en el anexo 2 donde se detalla que todo el extracto de suelo es

uniforme.
Tabla 3.2: Analisis granulométrico pozo 1
Tamices Tamarfo | Peso Ret. % % Ret. % Pasa
mm (gn) Ret. | Aculm.

2" 50 0.00 0.000 0.000 100.000
(11/2" 37.5 0.00 0.000 0.000 100.000
(1") 25 34.80 2.278 2.278 97.722
(3/4™ 19 37.80 2.474 4.752 95.248
(/2" 12.5 40.30 2.638 7.389 92.611
(3/8") 9.5 27.00 1.767 9.156 90.844
(N°4) 4.75 49.00 3.207 | 12.363 87.637
(N°10) 2 46.90 3.070 | 15.433 84.567
(N°40) 0.425 152.90 10.007 | 25.440 74.560
(N°200) | 0.075 1119.30 | 73.257 | 98.698 1.302
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Proyecto: CONSTRUCCION CENTRO SALUD EL CRUCE ISCAYACHI
Procedencia: Terreno natural
Identificacion de Muestra: M-1

ENSAYO DE CARGA DIRECTA (S.P.T)

Datos Estandarizados del
Equipo Datos de Campo
Altura de Penetracion 30 cm
Peso de Martillo 65 kg N° de Golpes 0 a 30 cm 27
Altura de Caida 75 cm
Pozo | Profundidad N° Resistencia .
Tipo de suelo
N° Metros. Golpes | Adm. (kg/cm2)
1 1.8 27 3.67 (kg/lcm2) SP= Arena mal graduadas Gravas
arenosas con poco o0 nada de fino

Clasificacion del suelo método SUCS: Para realizar la clasificacion mediante el método

Fuente: Elaboracién propia

SUCS utilizamos la tabla que se puede apreciar en anexo A-4, tabla 17

Tabla 3.3: Anélisis Granulométrico Pozo 2

TOTAL DE SUELO

Tamices Tagrz;no Pes(g:?et. % Ret. Z?cﬁr?:.. % Pasa
2" 50 0 0.000 0.000 100.000
(r12" 375 118.7 5.224 5.224 94.776
(1" 25 312.7 13.763 18.988 81.012
(3714 19 106.8 4.701 23.688 76.312
(172" 125 274.3 12.073 35.761 64.239
(3/8" 9.5 63.7 2.804 38.565 61.435
(N° 4) 4.75 128.8 5.669 44.234 55.766
(N° 10) 2 95.9 4.221 48.455 51.545
(N° 40) 0.425 163.7 7.205 55.660 44.340
(N° 200) 0.075 964.2 42.438 98.099 1.901
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Proyecto: CONSTRUCCION CENTRO SALUD EL CRUCE ISCAYACHI
Procedencia: Terreno natural
Identificacion de Muestra: M-2

ENSAYO DE CARGA DIRECTA (S.P.T)

Datos Estandarizados del

Equipo Datos de Campo
Altura de Penetracion 30 cm
Peso de Martillo 65 kg | N°de Golpes0a30cm 18
Altura de Caida 75 cm
Pozo | Profundidad N° Resistencia Tipo de Suelo
N° metros Golpes | Adm. (kg/cm?2)
SP= Arena mal graduadas
1 1.8 18 2.83 (kg/cm?2) Gravas arenosas con poco o
Nada de fino

Fuente: Elaboracion propia

Clasificacion del suelo método SUCS

La clasificacion mediante SUCS se us6 la tabla 3 del en anexo A-4, tabla 17

Tabla 3.4: Anélisis Granulométrico Pozo 3

Total, del suelo

Tamices Tanr?rz:]no % Ret. | % Ret. Acum. | % Pasa
2" 50 0.000 0.000 100.000
(112" 375 8.104 8.104 91.896
(") 25 15.301 23.405 76.595
(3/4") 19 9.105 32.510 67.490
(1/2") 12.5 16.178 48.688 51.312
(3/8" 9.5 6.151 54.839 45.161
(N°4) 4.75 11.231 66.070 33.930
(N°10) 2 8.189 74.258 25.742
(N°40) 0.425 10.299 84.557 15.443

(N°200) 0.075 15.168 99.726 0.274
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Proyecto: CONSTRUCCION CENTRO SALUD EL CRUCE ISCAYACHI
Procedencia: Terreno natural
Identificacion de Muestra: M-3

ENSAYO DE CARGA DIRECTA (S.P.T)

Datos Estandarizados del Equipo

Datos de Campo

Altura de Penetracién 30 cm
Peso de Martillo 65 kg N° de Golpes 0 a 30 cm 39
Altura de Caida 75cm
Pozo | Profundidad N° Resistencia .
Tipo de suelo
N° Metros. Golpes Adm. (kg/cm2)
GW= Gravas bien graduado
3 1.8 35 5.13 (kg/cm2) mezcla gravosas con poco o casi

nada de fino

Fuente: Elaboracion propia

Clasificacion del suelo método SUCS

La clasificacién mediante SUCS se uso la tabla 3 del en anexo A-4, tabla 17

3.3 Analisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico del proyecto corresponde a un centro de salud con internacion de

dos niveles que serd implementado en la Comunidad Iscayachi ubicado en el Municipio

de EIl Puente provincia Méndez del departamento de Tarija.

Los planos arquitectonicos toman todos los requerimientos minimos para un centro de

salud moderno, el proyectista tiene que hacer un analisis de la arquitectura y modelar la

estructura de acuerdo a la misma: los planos se los puede apreciar detalladamente en

figura.
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3.4 Planteamiento estructural
Una vez obtenido la topografia y el estudio de suelo, se procede a realizar el disefio

estructural y también se realiza el replanteo estructural de la edificacion.

Se analizara todos los elementos estructurales que serdn mencionadas en la cual se
realizara un Pre- dimensionamiento de las secciones en base a un analisis segun las
recomendaciones de las normas, en la cual se tomara criterios constructivos se realzara el

caculo en programa de CYPECAD.

3.4.1 Estructura de la edificacion
La estructura de la edificacién estd constituida por varios porticos, los cuales estan

compuestos por las siguientes componentes:

» Fundaciones: Compuesta por zapatas aisladas, nivel de fundacién

» Columnas: Compuestas por secciones cuadradas, rectangulares

» Vigas y sobre cimientos: Compuestas por secciones rectangulares, de luz mayor
de 6.20m.

» Entrepisos: Constituidas por losas alivianadas con viguetas pretensadas y losas

maciza en rampa

3.4.2 Estructura de cubierta

La estructura de sustentacion de la cubierta sera con un perfil rectangular y las cerchas
seran de tipo howe y también describe las correas para el calculo por consiguiente la
pendiente adoptada para la cubierta es de 25%
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Figura 3.3: Esquema estructural del centro de salud

Fuente: Programa de CYPECAD

3.4.3 Fundaciones

Las fundaciones estan compuestas de zapatas aisladas, ya que la construccion no tiene
colindancia con ninguna construccion y, por ello, no tiene zapatas medianeras. Las cargas
provenientes de la estructura son moderadas, debido a la magnitud de la obra, como asi
también al tipo de suelo de fundacion.

3.5 Analisis, calculo y disefio estructural
3.5.1 Caracteristicas del proyecto
El proyecto estd constituido por dos niveles de planta baja y primer piso que esta

proyectada en la comunidad de Iscayachi Municipio el Puente departamento de Tarija,

El cual el modelado este compuesto por los elementos estructurales, de columnas, vigas,
formando un portico regular. La parte de entrepisos cuenta con losas aliviadas con
viguetas pretensadas y complemento de plasto formo. En la parte de la terraza cuenta con
sustentacion de cubierta en la cual se utilizara cerchas metélicas, cuenta con 2 escaleras

de las mismas dimensiones de hormigdn armado, asi mismo contempla una rampa
Normas de disefio

Estructura de sustentacion: Todos los elementos estructurales fueron disefiados con la

Norma Boliviana de Hormigon Armado CBH-87.

Estructura de cubierta: Todos los elementos estructurales fueron disefiados con las

especificaciones de la AlISI a disposiciones en base a métodos de disefio de LRFD.

Materiales utilizados
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Estructura de sustentacion: Todos los elementos estructurales fueron disefiados con
hormigon armado de las siguientes caracteristicas:
e Hormigon con una resistencia: F, = 21 MPa

e Acero con una resistencia : Fy, = 500MPa

La cubierta fue calculada siguiendo con el método LRFD para metales.
El material de la cubierta es de perfiles metalicos de las siguientes caracteristicas:

e Limite de fluencia Fy= 253 MPa
e Moddulo de elasticidad E = 210000MPa

Pre dimensionamiento de elementos estructurales

Pre-dimensionamiento de Columnas: Son elementos estructurales que se encuentran
principalmente a cargas axiales y momentos flectores, lo cual deben en principio ser
dimensionadas considerando estos efectos simultaneamente. En el presente caso el tener
una estructura de dos plantas es razonable considerar que el pre dimensionamiento de las

columnas se solo por carga vertical.

l:.servicio

Area bruta = ———
rea bruta 0.45f,,

Aproximacion de servicio P coLumnA
i 7CE"NT§AD7A77'\\
\ COLUMNA
_COLUMNA \ [ EXCENTRICA
ESQUINADA | \

Edificacion esencial P =15 KN/ cm?

Edificacion importante P = 12.5 KN/cm?

Edificacion comin P =10 KN/cm?

Columna esquinera

L1=L2=3.20m
At=11x12 = 1.60x1.60 = 2.56m

Pserv = P X Atributaria X N°niveles = 15x2.56x2 = 76.80 KN

A __Perv _ 768KN

— 2
ol = 0 35xfc  035x2.1  L0+489em
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a=b=.Ac =V104.4897 = 10.22 cm

Columna medianera
At=11x12=3.2x1.60 =5.12m

Pserv = P X Aributaria X N°niveles = 15x5.12x2 = 153.6 KN

A _ P _ 1536KN

_ 2
col = 5 35xfc  0.35x2.10  200-979¢m

a=b=./A, =V208.979 = 14.456 cm

Columna central
At =11 x12 = 3.20x3.20 = 10.24m?

Pserv = P X Agributaria X N°niveles = 15x10.24x2 = 307.2 KN

A __Psery _ 30720KN

— 2
ol =9 a5xfc  045x2.10  -2>079cm

a=b= /A, =V325.079 = 18.029 cm

Las dimensiones de las columnas se asumiran iniciamente de 25x25 ya que son las
dimensiones minimas segln la norma boliviana CBH-87, de acuerdo a las solicitaciones

se analizara incrementar la seccion mas conveniente de la columna.

Predimensionamiento de vigas: Las vigas se utilizaran para absorber cargas horizontales

se disefian a flexion que es caso mas desfavorable, sus dimensiones minimas son:

1
h= (E)X 6.40 =0.533m — 0.55m

1
b= (E)X 0.55=0.258m —0.25m

Se adopta una seccion constructiva 25 x 55 cm. Esta dimension corresponde solo a un

pre dimensionamiento por lo tanto pueden estar sujetas a modificaciones.

3.5.1.1 Determinacién de las cargas de servicio
Peso propio: El peso propio de la estructura serd tomado por defecto del programa

CYPECAD y por lo tanto no se procede a realizar los célculos.

60



Carga muerta CM: Estas cargas se refieren a los acabados de pisos falsos techos muros

0 paredes, etc. para determinar estas cargas es necesario realizar el siguiente analisis:
Carpeta de nivelacion de hormigén
Altura de la carpeta: h=3cm  Peso especifico del mortero =21 KN/m?3
P =21KN/m3x0.03m = 0.63 KN/m?

Cielo raso (primer piso)
Altura de cielo raso h=2cm  Peso especifico del yeso = 12 KN/m?3

P =12KN/m3 x0.02m = 0.24 KN/m?
Pegamento de ceramico
Altura de pegamento de ceramico h=0.5cm  Peso especifico del pegamento =22 KN/m?3

P =22KN/m3 x0.005m = 0.11 KN/m?
Ceramico
Altura del ceramico h=0.5cm  Peso especifico del ceramico = 18 KN/m?3

P = 18 KN/m3 x 0.005m = 0.09 KN/m?
CM = 0.63KN/m? + 0.24 KN/m? + 0.11 KN/m? + 0.09 KN/m? = 1.07 KN/m?
Peso producto del muro de ladrillo més revoque: Para el calculo del peso de ladrillo se

procura hacer el andlisis por metro cuadrado.

Peso ladrillo de 6 huecos (ladrillo parado de h = 18cm)

h=18cm, b=12cm, L=24cm

A
junta vertical = 1cm H

junta horizontal = 2cm

Peso propio de un ladrillo = 0.036 KN

1 1

N° Ladri = (L +Jh)x(L +Jv) _ (0.24 + 0.02)x(0.18 + 0.01)

= 20.24 pieza/m?
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ladrillo KN
ladillo = 20 — x0.036KN = 0.72F

Voljadrile = bxh x L = 12x18x24 = 5184cm3
Vol uro = hxLxe =100x100x12 = 120000cm3
Vol rtero = Voliure — Voliagrio = 120000 — 5184x20 = 16320cm?3 /m?
Amuro = Ymor X VOlpor = 21kN/m3x 0.0163 = 0.343 kN/m?

Revoque grueso (cemento arena, cal)
Peso especifico del mortero = 21 KN/m3. Espesor de revoque e = 1.5cm

Qrevoque = Ymort X € = 21 KN/m? x0.015 m = 0.315 KN/m?

Revoque fino (yeso)
Peso especifico de yeso = 12 KN/m3  Espesor de revoque fino e = 1.5 cm
Qyeso = Yyeso X € = 12KN/m®x 0.015 m = 0.18 KN/m?
Altura del muro que se va revestirh =3 m
Prota = P1 + 2xP2 4+ P3 = 0.72 + 0.343 4 0.315 + 0.18 = 1.56 KN/m?
CL=1.56KN/m?x3m = 4.7 KN/
Peso de ladrillo de 6 huecos (ladrillo echado h = 12cm)
h=12cm, b=18cm, L=24cm junta vertical = 1cm junta horizontal = 2cm

Peso propio de un ladrillo = 0.036 KN

1 1
(L +Jh)x(H +Jv) _ (0.24 + 0.02)x(0.12 + 0.01)

ladrillo

m?2

N° Ladr. =

= 28.49 pieza/m?

KN
Qladillo = x0.036 = 1'044F

Voljagrie = bxh x L = 12x18x24 = 5184cm?
Vol o = hxLxe = 100x100x18 = 180000cm3
Vol rters = VOlure — Voliagrie = 180000 — 5184x29 = 29664cm? /m?

Amuro = Ymor X VOlmor = 21 KN/m3 x 0.0296m3 = 0.623 KN/m?
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Revoque grueso (cemento arena, cal)
Peso especifico del mortero = 21 KN/m3  Espesor de revoque e = 1.5cm

drevoque = Ymort X € = 21 KN/m3 x 0.015 m = 0.315 KN/m?

Revoque fino (yeso)
Peso especifico de yeso = 12 KN/m?3 Espesor de revoque fino e = 1.5 cm
yeso = Yyeso X€ = 12KN/m?*x 0.015 m = 0.18 KN/m?
Altura del muro que se va revestirh =3 m
Qrotal = P1 + 2xP2 + P3 = 1.044 + 0.623 + 0.315 + 0.18 = 2.1619 KN/m?

CL=2.162KN/m?x3m = 6.49 KN/

3.5.2 Disefio estructural de la cubierta

Tipo de cercha

La estructura de sustentacion de la cubierta sera metalica con un perfil rectangular y las
cerchas seran tipo Howe como se muestra en la Figura y también se describen las correas

para el calculo, por consiguiente, la pendiente adoptada para la cubierta es de 25%.

Figura 3.4: Tipo de cercha a dos aguas ___

e

Fuente: Elaboracion propia

Caracteristicas de los materiles:
Acero conformado ASTM A-36

Limite de fluencia Fy =253 MPa
Limite de ruptura Fr=408 MPa
Modulo de elasticidad E =210000 MPa

Datos generales

S=1.05m separacion de correas
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SC=2.07m separacion entre cerchas
a=14.036° Angulo de inclinacion
V=30.19 m/s  Velocidad del viento

Figura 3.5: Cotas y longitudes de barras en la cercha
0.15
1‘05’/"‘4

1.05//{—/ :
1‘// A . | 7
L 1of foo—14 116 [ / " ko2 L

Fuente: Elaboracion propia

Cargas en la cubierta

Carga de cielo razo

La carga de cielo razo se adoptara (0.2 KN/m?) bridado por la norma

Sobrecarga de uso

La sobrecarga de uso es de (0.5 KN/m?) que solo actuara en eventos de mantenimiento.
Estimacion dibido a la carga viva

Para la carga viva se tiene en cuenta dos cargas

a) Peso debido al granizo

Los lugares donde se presentan temporadas de granizadas y nieve registran las alturas de
acumulacion maxima en periodos de tiempo esta informacion sera obtenida mediante las

oficinas de meteorologia de la ciudades y departamentos de emplazamiento del proyecto.

Se considera esta carga, ya sea del granizo o de la nieve, actuando en la cubierta con un
espesor de 10 cm, esto debido a la pendiente.

Yhielo = 9KN/m3  Peso especifico de granizo
h = 10 cm Altura de granizo sobre la cubierta
a = 14.036° Angulo de inclinacion de la cubierta

Pg = YGranizo X h=9 KN/m3 x0.Im = 0.9 KN/mZ
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,0<a<15 =14.036 <15

00— 1o o a<60
45 a=

0; a>60

Cs

Cs= factor de correccion por pendiente de cubierta 1

P

or = 09x1=109 KN/m?

b) Carga de viento: EI proyecto esta en la ciudad de Tarija de provincia Méndez
municipio el Puente comunidad Iscayachi el cual la estacion de campanario se encuentra
mas cerca a la comunidad con una velocidad de 30.49 m/s obtenido de senamhi de los

datos climatoldgicos regionales.

Presion dindmica del viento:
Velocidad de viento V = 30.49 m/s

Vv _3049° . Kg_ . KN
16 16 T 7T mz 7 cm?

El coeficiente e6lico para barlovento y sotavento se obtuvo de la tabla 2.8 del capitulo I1.

Sotavento: C2=-0.4
W = —0.4x0.581 = —0.232 KN/cm?

Descomposicion
P, = —0.232 x sin(14.036) = —0.056 KN/cm?
P, = —0.232 x cos(14.036) = —0.225 KN/cm?
Barlovento: C; =-0.119
W = —0.119x 0.581 = —0.069 KN/cm?
Descomposicion:
P, = —0.069 x sin(14.036) = —0.017 KN/cm?

P, = —0.069 x c0s(14.036) = —0.067 KN/cm?

Combinaciones de carga

Lo que predispone la normativa LRFD son las siguientes combinaciones de carga:
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Tabla 3.5: Combinaciones de carga a barlovento

Combinaciones de carga Carga | Sobrecarga | Cargade | Cargade | Carga
Muerta Viento Critica
Barlovento en "'y" D deuso Lr W granizo S U
KN/m? KN/m? KN/m? | KN/m? | KN/m?
U=14xD 0.140
U=12xD+05XI 0.370
U=1.2D + 0.5Xs 0.570
U =1.2xD + 1.6xL + 0.8xW 0.09 0.5 -0.067 0.90 0.886
U =1.2xD + 1.6xS + 0.8xXW 1.526
U=12xD + 1xW + 0.5xL 0.303
U =1.2xD + 1xW + 0.5xS 0.503
Maximo | 1.526
Por lo tanto, en sentido Y de barlovento tenemos una carga de 1.526KN/m?
Tabla 3.6. Combinaciones de carga a sotavento
Carga
Combinaciones de carga Carga Sobrecarga de Cargade | Carga
muerta Viento | granizo
Sotavento en "'y"* D deuso Lr W S Critica U
KN/m? KN/m? KN/m? [ KN/m? | KN/m?
U=1.4Xd 0.14
U=1.2xD + 0.5XI 0.37
U =1.2xD + 0.5Xs 0.57
U=12xD + 1.6xL + 0.8xW 0.09 0.50 -0.23 0.9 0.807
U =1.2xD + 1.6xS + 0.8xW 1.447
U =1.2xD + 1xW + 0.5XI 0.145
U =1.2xD + 1xW + 0.5Xs 0.345
Maximo 1.447
Por lo tanto, en sentido Y de sotavento tenemos una carga de 1.447 KN/m?
Determinacién de cargas en los nodos
e Cordon superior:
Areas de influencia en nodos Cordon superior
Barra Longitud Nudo Long. Aporte | Distancia. Entre Area de
M (m) Cercha (m) Influencia (m?)
0.525 1 0.525 2.07 1.09
a 1.05 2 1.05 2.07 2.17
b 1.05 3 1.13 2.07 2.17
C 1.20 4 0.60 2.07 1.24
d 1.20 5 1.13 2.07 0.31
e 1.05 6 1.05 2.07 1.24
f 1.05 7 0.525 2.07 2.17
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Tabla 3.7: Cargas verticales en los nudos a barlovento

Carga critica Area de Cargaen el
Nudo 7 : >
(KN/m*) Influencia(m*) | Nudo (KN)
1 1.09 1.659
2 1526 2.17 3.318
3 2.33 3.555
4 1.24 1.896

Fuente: Elaboracion propia

Tabla 3.8: Cargas verticales en los nudos a sotavento

Nudo Carga critica Area de Cargaenel
(KN/m?) Influencia (m?) | Nudo (KN)

4 1.24 1.798

5 1.447 2.33 3.370

6 2.17 3.146

7 1.09 1.573

Fuente: Elaboracion propia
Cargas horizontales en los nudos

Como se aplican cargas horizontales solo causados por el viento se aplica una sola
hipotesis la mas desfavorable.  U=1 x W=1x 0.125 = 0.125 KN/m?

Barlovento
Nudo Carga critica Area de Cargaen el
(KN/m?) Influencia (m?) | Nudo (KN)
1 1.09 -0.061
2 0.125 2.17 -0.123
3 2.33 -0.131
4 1.24 -0.070
Sotavento
U=1 x 0.068 = 0.068 KN/m?
Nudo Carga critica Area de Cargaenel
(KN/m?) Influencia (m?) | Nudo (KN)
4 1.24 -0.021
5 0.068 2.33 -0.039
6 2.17 -0.037
7 1.09 -0.018
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e Cordodn inferior

En el Cordon inferior actua la carga muerta debido al cielo falso y se aplica una sola

hipotesis U=1.4D carga muerta cielo falso D = 0.2 KN/m?

U = 1.4x0.2 = 0.28 KN/m?

Longitud Longitud de | distancia entre Area de
Barra nudo -
m Aporte (m) Cercha (m) Influencia (m?)
1 0.51 2.07 1.06
G 1.02 8 1.02 2.07 2.11
H 1.02 9 1.09 2.07 2.26
[ 1.16 10 1.16 2.07 2.40
J 1.16 11 1.09 2.07 2.26
K 1.02 12 1.02 2.07 211
L 1.02 7 0.51 2.07 1.06
Tabla 3.9: Cargas verticales en los nodos
Nudo Carga Area de influencia. Cargaenel
Critica (KN/m?) (m?) nudo (KN)

8 1.06 0.296

9 2.11 0.591

10 2.26 0.632

11 0.28 2.40 0.672

12 2.26 0.632

13 2.11 0.591

14 1.06 0.296

se toma en cuenta también la carga de la correa con la combinacion en de carga muerta

Fuente: Elaboracién propia

peso de la correa de longitud 2.07m P = 0.0057 KN

U=1.4 x 0.0057=0.008 KN

Tabla 3.10: Cargas puntuales horizontal y vertical

Carga vertical | Carga horizontal
Nudo
KN KN
1 2.077 0.061
2 3.467 0.123
3 3.717 0.131
4 3.919 0.091
5 3.533 0.039
6 3.295 0.037
7 1.991 0.0.018
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8 0.638
9 0.708
10 0.788
11 0.708
12 0.638

Fuente: Elaboracién propia

Tabla 3.11: Fuerzas internas sobre los elementos

Nudo | Barra | Compresion KN Barra | Tension KN
1-2 A 45.494 G 3.509
2-3 B 36.169 H 3.509
3-4 C 26.380 K 2.925
4-5 D 26.287 L 2.925
5-6 E 35.588 M 0.638

6-7 F 44.459 O 2.918

9-10 I 5.506 Q 8.855

10-11 J 5.809 S 2.849
2-9 N 9.282 U 0.638

3-10 P 10.186

5-10 R 9.856

6.11 T 8.991

Fuente: Elaboracion Propia

Disefio de los elementos metalicos:
Se disefiaran paso a paso los elementos mas solicitados de la cercha en estudio.

3.5.2.1 Disefio de elementos sometidos a traccion

Elemento: Q

Nudo inicial: 4

Nudo final: 10
Datos:
N 40 , | Dimensién vertical del peffi: 60.0 mm
il 1 S,
_ 2 — Dimension horizontal del perfil: ~ 40.0 mm
f, = 25.30 KN/cm — -
Radio de acuerdo interior: 2.0 mm
A == 373 sz Area seccion: 373 cm?
Inercia flexion lyy: 18.37 cm4
L =109.6 cm Madulo pléstico Zyy: 7.46 cm?
3 Inercia flexidn |zz: 9.80 cmd
Madulo plastico Zzz: 5.65 cm?
k = O 8 Inercia a torsion: 20.69 cm4
Madulo de alabeo: 1.71 cmb
®=0.9
P, = 8.855 KN =
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Iy, = 18.37 cm*
I,y = 9.80cm*

Resistencia por fluencia

P, =0 xFyx A,

A __ P _ 885 o
gmim) = 5 X F,  09x2530
Resistencia por fractura o rotura
P, =0, xF,xA,
A.=A,xU U=0.85
P 8.855
A . = 0.34 cm?

8~ 9. xF,xU 0.75x40.80x 0.85

Tomamos el area mayor entre Disefio por fluencia y rotura Ag = 0.39 cm2
Asumimos un perfil de 60X40X2

Comprobacion de esbeltez

KxL
—< 300
r
Radio de giro
I 18.37 9.80
r= A > 1y = 373 =222cm -1, = 373 =1.62cm
08x106.2 _ 00 50.45 < 300 si 1
1674 < . S S1 Cump e

Calculamos Pu con el area del perfil
P, = 0, xFyx Ay = 0.9x25.3x3.73 = 84.93 KN

Realizamos la comprobacion:

Pu(Perfil) > Pu(Dato) —84.93 KN > 8.855 KN — CUMPLE
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3.5.2.2 Disefio de elementos sometidos a compresion:

Elemento: A

Nudo inicial: 1

Nudo final: 2
Datos
. 40 . Dimension vertical del peril: 60.0 mm
f, = 25.30 KN/ cm? - 1| Dimensién horzortal del peri: ~ 40.0 mm
Espesor: 2.0 mm
A =3.73 sz Radio de acuerdo interior: 2.0 mm
firea seccidn: 3.73 cm?
L =105cm Inercia flexidn lyy: 18.37 cmd
_ Médulo plastico Zyy: 7.46 cm?
k - 08 % Inercia flexion |zz: 9.80 cm4
Madulo plastico Zzz: 5.65 cm’
® = 0.85 Inercia a torsidn: 20.69 cm4
E 2 1000 KN/ 2 Médulo de alabeo: 1.71 cmb
= cm
P, = 45.49 KN L

I = 18.37 cm*

— 4
Iyy = 9.80 cm
Paso 1: Estimacion del area minima necesaria de la seccion: Para ello el esfuerzo critico:
2 2
far =3 Xfy  fou =3 %253 = 1687 KN/ 2

Paso 2: Determinacion del area minima necesaria de la seccion:

P, 45.49 KN
@xf,q 0.85 x16.87 KN/cm?

= 3.17cm?

Amin =

Paso 3: Radio de giro:

I 18.37 9.80
r= K - Iy = ﬁ=222cm 4 ry= ﬁ:16zcm

Adoptamos el menor radio = 1.62 cm
Paso 4: Esbeltez de la pieza:

0.8x 105 cm

<2
1.62cm 00

KxL
TSZOO ;
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51.85 <200 SICUMPLE

Paso 5: Clasificacion de la pieza:

o KxL |f, 08x105 2482 _
CTIxnJE T Llezxm |21000 "

Paso 6: Esfuerzo critico elastico de pandeo tomando el menor valor de los ejes analizados:

n2xE % x 21000 KN

F = = - =7718 KN/
kxL (0.8X105) cm
( r ) 1.62

Por lo tanto, el valor adoptado sera el menor F, = 77.18 KN/sz

Paso 7: Esfuerzo critico por pandeo

Kxl E fy
caso A) si: TS4.71X ra f—S2.25
y

0.8x105 _ . [21000 253 ..
162 — "% 2530 7718 =

51.85 < 135.70 0.33 <2.25 si cumple

]

fy 25.3
f.. = [0. 658fel X Fy = [0.65877-17] x 25.3 = 22.06 KN

. Kxl1 E fy

caso B) si: —=>4.71x |~ —>2.25
r fy f.

51.85 > 133.698 0.317 = 2.25 no cumple

Paso 8: Resistencia normal por compresion:
P.=0xf,xA=085x22.06x3.73 = 69.93 KN
Verificacion: 69.93 KN > 45.49 KN cumple

Disefio a flexo compresion

72



Datos:

f, = 25.30 KN/cm?

9 =09
P, = 45.49 KN
P. = 69.93 KN

Myx = 30 KN — cm

Z, = 7.47cm3

Zy, = 5.65cm?

Momento nominal a flexion:

Mpy = Zy x fy, = 7.41x 25.3 = 189.01 KN — cm
My = Zy xf, = 5.65x 25.3 = 143.04 KN — cm

Momento de disefio a flexion:
My =@ x M, = 0.9x189.01 = 170.11 KN — cm

Mgy = @ xMpy, = 0.9x143.04 = 128.74 KN — cm

Verificacion de la condicion del metodo LRFD

A) Bas02 Ent Pu+8 <
caso . T— = U, ntonces: n = — —X
P, P, 9

P, P, M
casoB): — < 0.2 Entonces:n = —+

Pe 2P Mg

Analizando se trata de caso: A

42.82 8( 3 0
n

= 6993 T9*\17011 T 12872

0.77 <1 Si Cumple
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3.5.2.3 Disefio de las correas

Considerando el disefio por flexion

e Pesodelaclamina = 0.04KN/m?
e Peso de accesorio = 0.04KN/m?
e Pesodelacorrea = 0.013KN/m?
e Sobrecarga de uso = 0.5KN/m?

Sobrecarga de viento:

e Barlovento = —0.069 kN/m?

e Sotavento = —0.232 KN/m?
Angulo de inclinacion o= 14.036°
Separacion entre correas = 1.05 m
Separacion de cerchas =2.07 m

Considerando disefio por flexion asimétrica:

Figura 3.6: Disposicion del larguero

Mux

Fuente: Elaboracion propia
Descomponiendo cargas
e (Carga muerta
D, = 0.093x5in(14.036) = 0.023 KN/m?
Dy = 0.093x cos(14.036) = 0.091 KN/m?
e Cargaviva
Lr, = 0.5xsin(14.036) = 0.12127 KN/m?
Lry = 0.5x cos(14.036) = 0.48507 KN/m?

e carga de viento
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wy =0

carga de granizo

wy = —0.0672 KN/m?

Sy = 0.9x5in(14.036) = 0.218 KN/m?
sy = 0.9x cos(14.036) = 0.873 KN/m?

Por lo tanto, las consideraciones de cargas a usarse en la combinacion son las siguientes:

Tabla 3.12: Cargas criticas de la correa eje (X)

Combinaciones de cargaen | Carga | Carga | Carga | Carga | Carga
“X” muerta | viva viento | granizo | critica
Dx Lrx Wx SX Ux
(KN/m?) | (KN/m?) [ (KN/m?) | (KN/m?) | (KN/m?)
U=14xD 0.033
U=12xD+0.5xLx 0.089
U =1.2xD + 0.5xS 0.137
U =1.2xDx + 1.6xLx + 0.5xWx | 0.023 0.121 0.00 0.218 0.222
U = 1.2xDx + 1.6xS + 0.5xWx 0.377
U = 1.2xDx + 1xXWx + 0.5xLx 0.089
U = 1.2xD + 1xWx + 0.5xS 0.137
Mayor | 0.377
Fuente: Elaboracion propia
Se obtiene la carga ultima Ux =0.377KN/m?
Tabla 3.13: Cargas criticas de la correa eje (Y)
Combinaciones de carga Carga Carga Carga Carga Carga
en"y" muerta viva viento | granizo | Critica U
Dy Ly Wy Sy Uy
(KN/m?) | (KN/m?) | (KN/m?) | (KN/m?) | (KN/m?)
U =1.4xD 0.131
U =1.2xD + 0.5xLy 0.355
U =1.2xD + 0.5xSy 0.549
U=1.2xD + 1.6xLry + 0.5xWy | 0.091 0.485 -0.067 0.871 0.638
U =1.2xD + 1.6xSy + 0.5xWy 1.259
U =12xD + 1xXWy + 0.5xLry -0.146
U =1.2xD + 1xXWy + 0.5xS 0.048
Mayor| 1.259

Fuente: Elaboracion propia

Se obtiene la carga ultima Uy =1.259 KN/m?

Carga lineal sobre la correa:

Qx = 0.377KN/m? x 1.05m = 0.396 KN/m
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Qy = 1.259 KN/m? x 1.05m = 1.322KN/m

Figura 3.7: Carga critica en la correa eje X
1.322KNfm

L } } | I |
A

2.07m

Fuente: Elaboracién propia

Q,xL? 0.396x2.072
M,y = = =0.212KN—m
8 8
QyxL? 1.322x2.07?
My, = 3 = 8 = 0.708 KN — m
Verificando la seccion CF80X40X2 de propiedades
40
- T . prm
| S
I
- Inercia ﬂa!ién Iyy: 3492 cm4
2 Médulo de alabeo: 123:15 cmb
J
Modulo de seccion superior
2x1;, 2x3492 3
Iy=——=—¢g —=873cm
g b 798 o s
Y " bxXcg 4x054 ~°° M

Momento nominal:
M, = FyxZ, = 253x8.73 = 220.569 KN — cm
M,, = F,xZ, = 25.3x3.69 = 93.36 KN — cm

Verificando la resistencia:

M,y <1
PxM,,,/

MllX +
D x M,
Donde ¢ es un factor de resistencia segun LRFD de valor 0,9 para vigas que estan

sometidas a flexién

21.2 70.8
( + )<1
0.9 x 220.569 0.9x93.36
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091 <1 sicumple
Verificando la deflexion

5 QxL* 5 1.322x207*
T384ExI 384 °2100000x34.92

e L _207_
max 300 300
f<fnhxx — 0.43<0.69 sicumple

f = 0.43

0.69

3.5.2.4 Disefio de uniones soldadas

Todos los elementos de la viga celosia: corddn superior, cordon inferior, diagonal y
vertical tendran uniones soldadas, de esta manera se generara un elemento rigido, la
verificacion de estas uniones se realiza a continuacion teniendo sélo la verificacion de

una union
F, =253 KN/cm? Esfuerzo de fluencia
E = 21000 KN/cm? Modulo de elasticidad
El disefio se realizara en el nudo 6, ya que es la mas solicitada.
Pu = —45.49 KN
w = tamafio de la garganta del cordon de soldadura.= 0.5
@ = factor de resiistencia de la soldadura. = 0.75
Resistencia del metal de soldadura para el electrodo E70:
E70 := 48.20 KN/cm?
Fw = 0.6 xE70 = 0.60 x 48.20 = 28.92 KN/cm?
Fws = 0.707 x Wx ® xFw

Fws = 0.707 x 0.5 x 0.75 x 28.92 = 7.667 KN/cm

Resistencia del metal base:

Fwb = 0.9xFyxte = 0.9x25.30x 0.25 = 5.693KN/cm
Longitud de soldadura requerida:

Pu _4549 75
==, - /.
Fwb  5.693 cm cm
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3.5.3 Disefo de estructura de sustentacion de la edificacion

3.5.3.1 Elementos de sustentacion de vigas

Los datos se obtendran del programa de CYPECAD usando los esfuerzos
correspondientes a la peor combinacion que produce las mayores tenciones y
deformaciones (envolvente de disefio) las tablas que se utilizaron para el célculo.

Datos:

Se encuentra en los pilares 64 - 65

L b oAb

64 /C%S

My = 189.9KN — m | B

h =55cm

- RN ST A SN VR

by = 25cm

I35 o

rec.= 2.5 cm

5RO R

f. = 2.1 KN/cm?

18.99

fyx = 50 KN/cm?
Determinacion del momento reducido de céalculo:

_ 2.1KN/cm?

_ 50KN/cm?
cd = 1.5

— 2
ya =7 = 43478KN/cm

= 1.4KN/cm?

Qbarras

1.6
=254+0.8+ - =4.1cm

I'mecanico = I'geom. + (Destribu +

d = h — rpecanico = 55¢cm — 4.1cm = 50.9cm

B My B (189.9KN — m)x100cm
~ byxd?xf,y  25cmx(50.9cm)2x1.4 KN/cm?

™ = 0.2092

ulim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero (Anexo 4 - Tabla 4)
Hg < Wim — 0.2092 < 0.3193 no se nececita armadura a compresion

Célculo de la armadura necesaria en traccion: La cuantia mecéanica se determina de la

tabla universal de célculo a flexion simple o compuesta de: “Ws” (Anexo 4 tabla 8)

Como pgq = 0.2092 interpolando se optine Wy = 0.2449
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Ag = b, xd de—02449 25 50.9 L4 KN/cm? = 10.03 cm?
s = WgXx by, x xfy(i— . x25cm x 'CmX43.48KN/cm2_ .03 cm

Determinacion de la armadura minima: As min
La cuantia minima geométrica se obtiene de la tabla 3 Anexo 4. W,;, = 0.0028
Ag min = Wmin X by, X d = 0.0028x25cm x50.9cm = 3.56cm?

A > Asyin — Agnecesaria = 10.03 cm?

As  10.03

N°de barras = =
Aspie %){(1.6)2

=498 — 5barras

se utilizara: 5p16mm
Area rea A real = 5)(%)((1.6)2 = 10.053 cm?

d — (§16xN° de barras) 16.8cm — (1.6x4)

Esp.=
P N° espacio 4

6 cm

Calculo de la armadura negativa de la viga en el lado derecho apoyado sobre C64
Momento maximo negativo de disefio Mg = 53.9 KN — m

_ (53.9KN — m) x100cm
~ 25cmx(50.9cm)2x1.4 KN/cm?

g = 0.0594

ulim = 0.319 valor obtenido en funcion al tipo de acero (Anexo 4 - Tabla 4)
Hg < Wim — 0.0594 < 0.3193 no se nececita armadura a compresion
Como pg = 0.0594 interpolando se optine Wy = 0.0623

foq 1.4 KN/cm? X
A = WSXbWXdey_d = 0.0623x25cmx50.9cmx 2348 KN /em? = 2.56 cm

Determinacion de la armadura minima: As min: W,,;, = 0.0028
Ag min = WminXbywXxd = 0.0028x25cmx50.9cm = 3.56 cm?

A > Aspin, —  Agnecesaria = 3.56 cm?
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A 3.56
N°de barras = = = 3.15 - 3 barras

Aspiz %){(1.2)2

Se usara 2@12mm + 2@10mm

Aeq = 2x1.131 + 2x0.785 = 3.83 cm?

Esp, = d — (@10xN°b + @12xN°b)  17.4cm — (2x1+ 2x1.2) — 43
Sp-= N° espacio B 3 - mocm

Doblado de las armaduras en barras longitudinales.

El doblado corresponde a cada diametro y segun las patillas:
Diomm = 3.5x @ = 3.5x1cm = 3.5 cm
Dizmm =35x0 =35x12=42cm
Digmm = 3.5x0 =3.5x1.6 =5.6cm

Calculo de longitud de Anclaje por adherencia

Las barras corrugadas que trabajan a traccion se anclaran por prolongacion recta, dicho
prolongacion viene dada por la siguiente expresion:

0 f
b, > —x22
4 Thu

Donde para una regién de buena adherencia tenemos (caso del momento positivo):

Tpy = 0.9x3/fcd2 = 0.9x3/140% = 0.243 KN/cm?

1.6 43.478
= 71.67cm

Debido a que la armadura dispuesta es mayor que la calculada la longitud de anclaje se modifica
de la siguiente manera

Ag 10.03
= 71.67x

Ib =1Ib
X ASreal 10.05

= 71.53cm

0.3xlb; = 0.3x71.67 = 21.50cm
Ib > 100 = 10x1.6 = 16cm
15cm

porlo tanto Ib = 72cm

Y para una region de mala adherencia tenemos (caso momento negativo):
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2 2
Thu = TouX 3 = 0.243x§ = 0.162 KN/cm?

1.2 43.478

Ib, >—= = 53.68
1=37%0243 cm
b = b x5 =30 _ 4989
= O A sem 383 O7M

0.3xlb; = 0.3x49.89 = 14.96cm

b > 100 = 10x1.2 = 12cm
15cm

por lo tanto lb = 50cm

El anclaje de la armadura positiva en patilla en la columna exterior C64 viene dado por:

L B , _ 500
1b3=m3X¢ ZﬁXQ)ZlS 1b3:12.6X1.6 ZﬁXlﬁle

l, = 32.26 > 28.07 = 15

Ag 10.03
= 32.26x

Ib; = Ib
3 3 s eat 10.05

= 32.19cm

por lo tanto lb; = 32cm en forma de patilla

Armadura de compresion @=12mm

L , _ 500
lb3=m3x(2) ZmXQ)ZlS 1b3=12.6X1.2 ZﬁXl.ZZlS

l, =18.14 = 21.05 = 15

As 2105 3:56 _ 19.57
Aspey -~ X3g3 T 0em

lb3 = 1b3X

por lo tanto lb; = 20cm en forma de patilla
Empalmes de las armaduras en barras longitudinales:
El tamafio del empalme es igual al largo del anclaje corregido por un coeficiente
l, = x1y,
lyi6mm = 1.4 x32.26 = 45.16cm — 45cm
ly12mm = 1.4 x21.05 = 29.47 cm - 30 cm

lyiomm = 1.4x17.54 = 24.56 cm - 25 cm
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Calculo de la armadura transversal para la viga

Célculo de la armadura transversal lado izquierdo de la viga “C64”
Datos:

V4 = 152 KN
by, = 25cm
h = 55cm

Moa @ @ & &

Rec.mec.= 4.1cm

(
_lo
i

f.g = 1.4KN/cm?

f,q = 43.48 KN/cm?

L
=T R T S

-12.89

d =509cm

Cortante de calculo
fua = 0.5%,/fcq = 0.5xV140 = 5.916 kg/cm? = 0.0592 KN/cm?
V., = fgxb,xd = 0.0592 KN/cm? x25cmx50.9cm = 75.28 KN
Veu = Vg — Veu = 152 — 75.28 = 76.72 KN
CasoA: V4<V, - 152KN < 75.28KN No Cumple
CasoB: V,<V4=<V,,
Vyu = 0.3xbxdxf.4 = 0.3x25cmx50.9cmx1.4 KN/cm? = 534.45KN

75.28KN < 152KN < 534.45KN Si cumple

A = ViuXs 76.72KNx100cm — 385 cm?
= 0.9xdxfyq  0.9x50.9cmx43.48KN/cm? 0
Calculo de la armadura minima:
A = 0.02xb, xS fea = 0.02x25x100 L4 KN/em? = 1.61 cm?
stmin = 0.02xb, x fod— .02x25x X43.48KN/cm2_ .61 cm
Adaptamos la mayor: Ag = 3.85 cm?/m
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Armadura transversal a dos piernas

A, 3.85 ,
) T = 1.93 cm

s
Il
|
Il

Numero de estribo se adoptara un diametro de 8mm

A 4x193

A@8mm  mx(0.8)2 3.829 - 4 estribos
S .

N° estribo =

Espaciamiento de estribo a cada 1m

100

Espaciamiento Esp = N°ostibo ~ 4 - 25cm

Se utilizara: 498mm_C/25cm/m

Calculo de la armadura transversal lado derecho de la viga “C65”
Cortante de disefilo V4 = —128.9 KN
fuq = 0.5%/fcq = 0.5xV140 = 5.916 kg/cm? = 0.05916 KN/cm?
Ve = fygxbyxd = 0.0592 KN/cm? x25cmx50.9cm = 75.28 KN
V,, = V4 — V., = 128.9KN — 75.28KN = 53.62 KN
Caso A: V3<V, — 1289KN < 75.28KN No Cumple
CasoB: Vg <Vy4<V,, - 75.28KN < 128.9KN < 534.45KN Si Cumple

V,u = 0.3xbxdxf.4 = 0.3x25cmx50.9cmx1.4 KN/cm? = 534.45KN

A __VeXS _ S362KNx100em .
t = 0.9xdxf,q  0.9x50.9cmx43 48 KN/em? — =2 € /m
Calculo de la armadura minima:
foq 1.4 KN/cm? "
Ast i = O. OZXbWXSXfy_d = 0.02x25x100x =2 = 1.61em
Adaptamos el mayor Ag = 2.79 cm?

Armadura transversal a dos piernas
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As

Numero de estribo se adoptara un diametro de 8mm

Ast

2

Ast

279

4x1.40

N° estribo =

Espaciamiento de estribo a cada 1m

Espaciamiento =

AgP8mm - 1x(0.8)2

= 1.40 cm?

= 2.78 - 3 estribos

S 100

N° estribo

3

se utilizara: 3¢8mm C/30cm

= 33.33 - 30 cm

Figura 3.14: Disposicion de la armadura en la viga

665
3012 L=180 3@12 L=180/
<l _ Iy
: 2310 L=711 :
wn )
QI e
*—[ 25x55 i
91 2016 L=711 1o
" gg—- 3016 L=470
. 25x1e@8c/25 .
25 615 25

Fuente: Disposicion de la armadura en la viga (Cypecad)

Tabla 3.14: Resumen general de resultados de calculo de viga

Viga entre las columnas As As Armadura | Armadura Diferencia

C64-C65 Cypecad | Calculado | Cypecad adoptada

Armadura necesaria

longitudinal 9.86 10.03 516mm | 5@16mm 2.43%

inferior positivo cm?

Armadura longitudinal

superior ’ 3.85 356 | SoLamm | 2012mm | g g

negativo lado izquierdo cm? 2010mm | 2010mm

Armadura longitudinal

superior ) 3.85 3.56 3g12mm | 2@12mm 7.8%

negativo lado derecho cm? 2010mm | 2@10mm

Armadura transversal lado @8mm @8mm

izquierdo C-64 ) ) c/25 c/25 i

Armadura transversal lado @8mm @8mm

derecho C-65 ) ) c/25 c/30 i

Fuente: elaboracion propia
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Verificacion de factor de reduccion
Determinamos la deformacion unitaria correspondiente al limite de proporcionalidad del

acero traccionado.

_Fya_ 43478 KN/em? _
% T E, T 21000 KN/ecm? _

AsxFyq =0.85xF43xbxy

_AsxFyq  10.053x43.478

_ — 14.69
Y= Faxb  085x1.40x25 cm
_y 1469
X=08" 08 _ o0 em

Verificando el dominio

Dominio 3 0.259xd <X < Xjim
Xjim = 0.625xd = 0.625x 50.9 = 31.81cm
13.18cm < 18.36cm < 31.81cm  Si cumple

fo_ & _oo0asy 30971836
X (d_x) STUX T3 T

0.01 = 0.0062 = 0.0021 Si cumple

La falla que presenta esta seccion es ductil.
Verificacion del estado limite de fisuracion
Consiste en comprobar que la abertura de fisura caracteristica sea menor o igual que una

determinada abertura de fisura maxima la abertura de fisura depende del tipo o clase:

Wi < Wiy
Whax = 0.2mm clase de exposicion tipo III ver (ver Anexo 4 tabla 13 )
Calculo de la abertura caracteristica

Wy =BXxS, X &,
Calculo de la separacion media entre fisuras

Q)XAc,eficaz

Sm = 2xC + 0.2xS + 0.4xK;x A
S
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Donde

C = 2.5cm recubrimiento geometrico de la armadura

S = 2.6 cm separacion entre barras longitudinales

K; = 0.125 Coeficiente flexion simple

Ac efica = Area de hormigon , area donde donde puede producir la fisura

Ag = 4020mm seccion total de la armaduras situadas en el area eficaz
A eficaz = bx(C + 7.5x0) = 25x(4.1 + 7.5x1.6) = 402.5cm?

2x402.5
10.053

esm = Alargamiento medio de las armaduras teniendo en cuenta la colaboracion del

Sm = 2x2.5 + 0.2x2.6 + 0.4x0.125x = 8.72cm

hormigon entre fisuras

GS usr 2
€sm ES X [ 2X o,

> 0.4x 28
.XES

K, = 0.5 Cargas duraderas
En estructuras de hormigon no pretensados pueden calcularse de forma simplificada:

Mk 1Vlfisur

6, =———— Oyp=—"———
S Agreanx0.8xd ST Ag rearX0.8xd

Donde puede hallarse:
Mfisur = fetXWpry = 0.228x12604.17 = 2878.16 kN — cm
Msisur = Momento en que la fibra mas traccionada de hormigon alcanza el valor fct

Wprw = Modulo de la seccion bruta antes de la fisuracion

fom=0.3% 3/fck2 = 0.3x3/21% = 2.28MPa = 0.228KN/cm?

1 1
Whrata = gbxhz = gx25x552 = 12604.17cm3

Y de eso se tiene:

__ 1192354 KN __ 287816 KN
~10.05x0.8x50.7 _ ° " cm? Osr = 10.05x0.8x50.7 " cm?

Os

El alargamiento medio es:
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_2911 [ oo (7.03 )2 o 0.5 2680
sm = 57000 X\ 2911 %1000

€sm = 0.001248 > 0.000510
El valor de la abertura caracteristica Wk es:
Wy = BX S, X £, = 1.7x87.23x0.00125 = 0.18mm
Wi < Whax 0.18mm < 0.2mm Si cumple
Verificacion del estado limite de deformacion
Calculo de la flecha instantanea

5 qxL*
384~ Exl

fint =
Modulo de deformacidn secante

E. = 9500%3/F., = 9500x3Y21 + 8 = 291870.09 KN/cm?

Inercia equivalente:
I (Mf)3 I (Mf)
© a a
h3

Whoruta = L bxh? = 12604.17cm? lpry = bxh” _ 346614.58cm*
ruta 6 bru 12

3
xlg <1y

_gqxL?  0.157x6.157

M, 3 3 = 7433.52kN — cm

Resistencia de flexo traccion del hormigon:

fom = 0.37x 3/fck2 = 0.37x3/212 = 2.82MPa = 0.282KN/cm?

Momento nominal de fisuracion de la seccién:

Myisur = FaXWiry = 0.282x12604.17 = 3549.73 kN — cm
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Para hallar el momento de inercia de la seccién totalmente fisurada es necesario conocer

la posicion de la linea neutra X que para una seccion rectangular es:

]

X 2x (1 + P2X REC Rec)
— P1 p1Xd

a—nxplx 1—p—x—1+ 1+ PRV
2 P2

nxp.Xx (1 + 01) J

_E _ 21000 .
"TE T 201870

_ A1 _ 0079 A2 _ 400

P1 = bxd P2 " bxd
Por lo tanto, la posicién del eje neutro es de:
X=10.37 cm

A partir de aqui, la inercia de la seccién fisurada se halla como:

X X
Igis = nxA;x(d — X)x (d - §) + nxA,x(X — Rec)x (§ — Rec)

Igs = 139191.24 cm*
Finalmente, la inercia equivalente sera:

3549.73

~ ( 3549.73
e~ 13663.38

3
98 < }
13663.388 > lx 170463.98 < 346614.58

3
) x346614.58 + Il — (

I, = 161778.37 cm*

Calculo de la flecha instantanea

0o 5 qxl* 5 0.1572x615* 0.62
int = 382 X Exle 384 2918.70x16177837 o™
Calculo de la flecha diferida:
§=2 p,=0.001239
2
5 —1.88

A= =
1+50xp, 1+ 50x0.00123
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fdiferida = fint X )\. = 0.62x1.88 = 1.17cm
Flecha total sera
frotal = fint T+ faiferida = 0.62 + 1.17 = 1.79cm

Se adopta un valor maximo para la flecha de:

L _615_
300 300 oM

fiotal < fagm — 1.79cm < 2.05cm

3.5.3.2 Disefio de elementos de sustentacion de columnas
Se realiza el calculo de una columna es una de las mas criticas de proyecto. Para demostrar

el célculo el funcionamiento del programa CYPECAD Columna 109

Datos:
f.qg = 1.4KN/cm?

f

vk = 43.478 KN/cm?

Rec.geo = 2.5 cm
b =25cm
a=25cm

Mg4x = 10.8KN —m
Mgy = 31.4KN —m

Ng = 504.4KN
Momentos de inercia de la columna
bxh3 25x253
ke=le=—7 = =43
Momentos de inercia de las vigas

25x553 253x55

I,y = —7 = 346614.58 cm* - lyvi = — = 71614.58 cm*

Inercia de las vigas de arriostre de planta baja

= 32552.08 cm*

20x403 203x40

Lya = 5= 106666.67cm*  — Iy, = —5— = 26666.67 cm*

89



Determinacion del coeficiente de pandeo v:

_ X(EI +1) de todas las columnas que concurren

ba = We = Y.(EI + 1) de todas las vigas que concurren
ka1 | ke 32552.08 | 32552.08
Lei  Le 305 320
= = = 0.0469
Wax =1— Ll L lyw 5 34661458 ) 7161458
Lvl L v2 LV3 LV4 175 295
bea  lyes 32552.08 | 32552.08
Wpy = Leo  Les _ 320 305 — 0.066
Ay 71614.58 346614.6 346614.6 '

I I I I -
yvl yv2 X v3 X V4
L "1y, Ty T Lo, X175 T 205t 295

e | ke 32552.08 | 32552.08
gy = Lei  Le _ 305 140 — 0352
P lwe ., bus , byvs vy  106666.67 10666667 , 26666.67
Lve T Lys T 1oz T 1T, 615 175 X—7295
ber | lyea 56250 , 56250
® " Tve . Lvs  livs Loy 2666667 26666.67  , 106666.67
ve TTos T s T 1y 615 175 — 295

Se considera un portico intraslacionales. Ingresando al monograma correspondiente a

portico intraslacional obtenemos el coeficiente de pandeo.

Tabla 3.15: Monograma para determinar el factor K de longitud efectiva

— Yo 12 % Ve

TI10 500-p ©

T10 o ® 3500 o
= e T ®F 00 1003 T 2
ma'o-é - 5.0 503 109 F .
1 —3-09 [ 30 3.0 3.0
3.0 [ = 201 L 20
20— + — 2.0 : !
~+o8
-1—08 | L 10
- 10 197 - 09
1.9 - 09 3 ~ 08
887 - 08 P - 07
0.7 [ o6 06 407 - 06
06 407 ] L as
05— - 05 03 o

o Los Lo 0 Los Lo
) Pérticos intraslacionales a) Porticos intraslacionales
oy = 0.57 o, = 0.59
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Con estos valores obtenemos la longitud del pandeo

Iy = &, x1 = 0.57x305 = 173.85cm 1oy = ayx1 = 0.59x305 = 179.95 cm

Determinacioén de la esbeltez mecanica de la columna:

Lox 173.85 cm 179.95 cm
=24.08cm Ayy = = 24.94 cm

\ﬁ - \/32552.08 cm? \/32552.08 cm?
A 625 cm? 625 cm?

Determinacion de la esbeltez geométrica de la columna:

lmx =

lox 173.85 loy 179.95
Ay = — = = 6.954 =2 =

= = =7.19
h 25 Aoy h 25 8

La esbeltez mecanica se encuentra direccion “X” Se encuentra en el caso 1 la pieza se
puede considerar corta, despreciandose los efectos de segundo orden y no siendo necesario

efectuar ninguna comprobacion de pandeo.

A< 35 24935 < 35
Excentricidad de primer orden:

My (10.8N —m)x100cm

= = 2.141
Cox =N, 504.4KN cm
_ Mgy  (31.4KN —m)x100cm 6225
Coy =N, T 504.4KN - Des>
Excentricidad accidental
C h
eOZea=522cm ea=%22cm

La excentricidad de calculo seré:
emaxx = Cox+€a = 2.141 + 2 = 4.141 cm
€maxy = €oyt€a = 6.225+ 2 = 8.225 cm
Determinacion de los esfuerzos reducidos

U, = foqxAgo = 1.4x25x25 = 875 KN

_ N4 504.4KN

— 42PN 0576
V=U. T 875kN
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_ Ngxe, 504.4x4.141

= U.xh -~ 87exzs - 20996

My

_ Ngxey, 504.4x8.225

= = =0.1897
U.xb 875x25

Ky

Una vez obtenido los valores se entra al abaco en roseta en secciones rectangulares

v=04 w = 0.52

v=20.6 w =049
Figura 3.9: Abaco en Roseta para flexion Esviada
oso—L0__0 __oit_op - AR
N _ hee |l
1,20 : . ; ; T _Auzc
) YT
/)

N
- _ RPN W
330 i, 0,30
L v=.a,t.' '”u;u,z e
0 N Y T R R R E T 050
interpolando: w = 0.4935
A = WXthXfc—d= 0.4935x25x25x ———— = 9.93 cm?
fiq 43.478

T T
Ag = 4XZX1.62 + 21x1.22 = 10.30 cm?

Se utilizara: 4316mm (esquinas) + 2312mm (cara Y)
Armadura transversal
El diametro de estribo sera:

1

=X (Dde la armadura transversal — 7 X16mm = 4mm
®Estribo = 4 " M 4

DEstribo = 6MmM
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Se asume el mayor @6mm
La separacion que tendré la seccion transversal seré:

s {b o h (menor dimension de la pieza) - b = h = 25cm
- 15X¢de la armadura longitudinal - 15x1.2 = 18cm

Para la armadura del estribo:

Se usara: @6mm C/15cm

Tabla 3.16: Resumen de los resultados para la columna

Armadura Armadura Armadura
columna C-109 necesaria necesaria Adoptada Diferencia
Cypecad (cm?) | manual (cm?) Cypecad
Ar_ma.dura longitudinal 10.30 9.93 416mm 4.17%
Principal 2@012mm
Armadura transversal @ 6mm C/15

Fuente: Elaboracién propia

Figura 3.10: Disposicion de la armadura en la columna

C-1 O 9 +3.60
Pos. | Diam. | No. | Long. | Total | x 7 % %

(em) | (em) | (em) < 2l s
20| @16 | 4 | 410 | 164011480 g 5 E°
21| @12 | 2| 395 | 790| 5530 S
22| @6 |25 93 |2325|16275

25
ot
ﬁi P21
P20 DF« 0.00
6 L= 20
seotors 95 252208 Lo ¥

Fuente: Programa de CYPECAD

3.5.3.3 Disefio de losa alivianada con viguetas pretensadas

La losa aliviana unidireccional de viguetas con plasto formo esta conformado por:
e Viguetas pretensadas
e Complemento aligerante de plasto formo

e Malla de acero corrugado

e Carpeta de compresién de hormigén armado
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Para el presente disefio estructural se usé las viguetas pretensadas de la empresa de
concrete que son la mas conocida en nuestro medio constructivo. Las dimensiones del

plasto formo proporcionadas por el fabricante se detallan en siguiente tabla:

Tabla 3.17: Complemento de plasta formo CONCRETEC.

Complemento de plasto formo
Medidas Dimensiones (cm) Densidad
a b C d (kg/md)
20x12x130 42 130 20 38 8-10
20x42x100 42 100 20 38 8-10
20x52x100 52 100 20 38 8-10
Fuente: Ficha técnica viguetas pretensadas CONCRETEC
e ~—_100cm
v\\\\\\t}\\\\_\ //:ﬁl‘i; i g >
\\\Qf : 7 v b1 B b1

La vigueta de hormigdn pretensado tiene las siguientes dimensiones:

.00

T

12.00

Fuente: Elaboracion propia
Caracteristicas técnicas de la vigueta pretensada de CONCRETEC

Tabla 3.18: Especificaciones técnicas viguetas pretensadas CONCRETEC

Dimensiones (mm) Peso Resistencia | Tipo de
Producto al| b h L promedio Acero hormigén
KN Fy=KN/cm? | KN/cm?
Vigueta Pret. | 56 | 110 | 114.4 | variable 0.172 180 3.50
Vigueta Pret. | 60 | 121 | 112 | variable 0.195 180 3.50

Fuente: Ficha técnica viguetas pretensadas CONCRETEC
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Entrada en la viga:

Las viguetas deben apoyar a un minimo de 10 cm. sobre muros de mamposteria o
encadenados. Sobre encofrados de vigas a hormigonar las viguetas apoyaran un minimo

de 5 cm. El apoyo de las viguetas sera de 10 cm. en toda la estructura.
Carpeta de compresion hormigdén armado

Elemento formado por hormigon vertido en obra y armaduras, destinado a repartir las
distintas cargas aplicadas sobre la losa. El espesor minimo h de la losa superior

hormigonada en obra, con pieza aligérate, no debera ser menor a 5 cm.

Altura de la losa h =25 cm

Figura 3.11: Geometria de la losa alivianada

Eefuerzo constructive ;
a L=2

b Complemento de Plasto fnw ﬁ_{

vigueta pretensada le

"'I

Fuente: ElaboraC|on propia

hormigén: La préctica pide una resistencia de 3.50 a 50 KN/cm? para el concreto pre

esforzado, mientras el valor correspondiente para el concreto es de 2 a 2.50 KN/cm?.,

Acero: El acero de alta resistencia debe ser capaz de producir pres fuerzo y suministrar la

fuerza de tensién en el concreto presforzado.

Tabla 3.19: Compresion vigueta pretensada- vigueta prefabricada

Producto Resistencia del acero | Resistencia de hormigon
Fyx = KN/cm? Fck,g = KN/cm?
Vigueta pretensada 180 3.50
Vigueta prefabricada 50 2.10

Fuente: Elaboracion propia
Célculo de las caracteristicas geométricas de la vigueta.

Propiedades de la vigueta normal en t=0
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Tabla 3.20: Propiedades geométricas de seccidn de la vigueta pretensada
b h A y |AXY [Inercia|] d [Axd?| Inercia
(cm) [(cm) | (cm?) | (cm) | (cm®) | (cm*) | (cm) [(cm*) | +(Axd?)
12.00| 2.50 | 30.00 | 1.25 | 37.50 | 15.63 | -3.65 |398.85| 414.47
4.00 | 1.50| 3.00 | 3.00 | 9.00 0.38 | -1.90 | 10.79 | 11.16
4,00 | 1.50| 3.00 | 3.00 | 9.00 0.38 | -1.90 | 10.79 | 11.16
4.00 | 7.50 | 30.00 | 6.25 |187.50 | 140.63 | 1.35 | 54.98 | 195.61
1.00 | 1.50| 0.75 | 9.50 | 7.13 0.09 4.60 | 1590 | 15.99
1.00 | 1.50| 0.75 | 9.50 | 7.13 0.09 4.60 | 1590 | 15.99
6.00 | 2.00 | 12.00 |11.00|132.00| 4.00 6.10 |447.07| 451.07
sumatoria 79.500 389.25 1115.456
Fuente: Elaboracion propia

o

~No|la|alw|n |2

Punto de aplicacion de la fuerza de pretensado
Distancia el centro de barras inferiores: d1=1.5cm
Distancia a la barra superior: d2=7cm

_ X Ai(barra)x d
Yep = T Ai
_ (0.126cm*x3x1.5cm) + (0.126cm?x1x7)
B 4x0.126cm>2
Caracteristicas de una seccidén hueca o bruta

Yep = 2.875cm

YA;xY; 389.25cm3
Vi = CZO = ZA = 795 2
.5cm

= 4.896 cm

Ys = Cip = hy —Y; = 12cm — 4.896cm = 7.104cm

Propiedades de la seccion de la vigueta

hr 12.0cm
A, 79.50 cm?
I 1115.46 cm*
C1o0 7.104 cm
Czo 4.896 cm

Fuente: Elaboracion propia

Seccion compuesta

1 1
be=ZxLo=ZX320=80cm

b, = 16 x hf + b, = 16x5cm + 4cm = 84cm

En ningdn caso el ancho efectivo sera mayor que la separacion entre viguetas entonces:
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be = 50cm
Calculo de la reduccion modular o coeficiente de equivalencia

Los esfuerzos producidos en una viga compuestos se veran afectados por la diferencia de
rigideces de los concretos:

Ec  19000x/Fy V210

For ~ 19000%y T, Y350 0.774596
Base compuesta Driomeg = DeXxn = 50x0.77459 = 38.729cm
Tabla 3.21: Propiedades geométricas para seccién compuesta de la vigueta
b h A Y AXY | Inercia d Axd? | Inercia
N° [ (cm) | (cm) | (cm?) | (cm) | (cm®) | (cm? (cm) (cm?) +Ad?
1 |50.0 | 5.0 | 250.00 | 22.50 | 5625.0 520.83 464 |5391.78 | 5912.61
2 35 | 10.0 | 1750 | 16.67 | 291.67 97.22 -1.19 24.75 121.97
3 | 6.0 | 80 | 48.00 | 16.00 | 768.00 | 256.00 -1.86 | 165.34 421.34
4 | 35 | 100 | 17.50 | 16.67 | 291.67 97.22 -1.19 24.75 121.97
511201 25 30.00 | 1.25 37.50 15.63 -16.61 | 8272.74 | 8288.36
6 | 4.0 15 3.00 3 9.00 0.38 -14.86 | 662.10 662.47
7 | 4.0 15 3.00 3 9.00 0.38 -14.86 | 662.10 662.47
8 | 4.0 7.5 30.00 | 6.25 | 187.50 140.63 | -11.61 | 4040.95 | 4181.57
9 1.0 15 0.75 9.50 7.13 0.09 -8.36 52.37 52.46
10| 1.0 15 0.75 9.50 7.13 0.09 -8.36 52.37 52.46
11| 6.0 2.0 12.00 | 11.00 | 132.00 4.00 -6.86 564.05 568.05
Sumatoria 412.50 7365.58 21045.75

Fuente: Elaboracién propia

Caracteristicas de una seccidén hueca o bruta

e - Y AixY;  7365.58cm’
Yi= 20 =TS T T412.50m?

= 17.86 cm
Ys = Cioo = ht —Y; = 25cm — 17.86cm = 7.14cm

Propiedades de la seccidn de la vigueta

ht 25.0cm
Acoo 412.50 cm?
Icoo 21045.75 cm*
Ciwo 7.14cm
Como 17.86 cm

Fuente: Elaboracién propia
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Acciones de carga considerada sobre la losa alivianada

Peso por entre piso = 1.20 KN/m?

Peso propio de la losa = 1.601 KN/m?

Sobrecarga = 3 KN/m?

Calculo de momentos producidos por el peso propio de la vigueta pretensada sera:

4o = Yhor XA = 24KN/m? x 0.00795m? = 0.1908 KN/m

_qox1? 0.1908 KN/j; x(3.2m)?

o 3 3 = 0.2442KN — m = 24.4224KN — cm

Momento debido a la carga muerta
qp = Cp X C = 2.952KN/m?x0.5m = 1.476 KN/m

1.476 KN/m x (3.2m)?
D = 8

= 1.889KN — m = 188.928KN — cm

Momento debido a la carga viva
qr = C,.xC=3KN/m? x0.5m = 1.50 KN/m

1.50 KN/m x (3.2m)?
L =
8
Mt = 188.928 + 192 = 380.928KN — cm

= 1.92KN —m = 192KN — cm

Célculo de esfuerzos admisibles

f;=-0.6xf";=-06x280=—-168kg/cm? = —1.68 KN/cm?
f; = 0.8x.,/f"; = 0.8xv280 = 13.387 kg/cm? = 0.1339 KN/cm?
fo = —0.45xf". = —0.45x 350 = —157.5kg/cm? = —1.575KN/cm?

fi, =1.6x/f". = 1.6 xV350 = 29.933 kg/cm? = 0.299 KN/cm?

Verificacion de las inecuaciones de condicion cuando solo actua las tensiones producidas

por el peso propio y la fuerza de pretensado

Fuerza de pretensado inicial para tiempo cero t=0
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eo = Y; —recub = 4.896cm — 2.875cm = 2.021cm
Cio=hr—Y; =12-4896 =7.10 cm

Czo ES Yi = 4896cm

M. xC 24.4224x7.104
f.. 02410
(fu+ Io ) (01339 + =1e75—)

P, =< (eoxC1o — i) ) (2.021)(7.104 B ; ) B
o A 111546 795
M,XCao 24.4224x4.896
(—fci + T) ~ (1-68 t—1{115.456 ) — 83.32 KN

Po < (eoxc20 s ) = (2.021x4.896 L1 )
~1, TA, 1115456 1795

Verificacidn de las inecuaciones en las situaciones de servicio:

Fuerza de pretensado inicial para tiempo cero t=0

Mp X Ci00 380.928x8.174
b > (f + =1,22) (1875 + Hrogsas ) 679,08 KN
S (6xXCiw _ 1\ o (14.98x7.14 1 '
“X( 1, K) ' X(19910.369 - 387.816)
(s + Mo X oo C2°°) (~0.29933 + 3802'91%%1775856)
P, > 0 = : = 1.97 KN

) o )

I, A,
El conjunto solucién para la fuerza de pretensado es el siguiente
1. P, <985.88 KN
2. P, <83.32KN
3. P, =-679.09 KN
4, P,>1.97KN

— — +—
SOLUCION
f=e= t=0

-679.05 1.97 83.32 985.88

Verificacion de la fuerza de pretensado
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Se verifica la fuerza de pretensado inicial:
P, = F)s xAgp

Fps = 0.75x F,, = 0.75x 180 = 135 KN/cm?
T
P, =135x 1 x 0.4%2 x4 = 67.86 KN

Por lo tanto, se verifica que la fuerza de pretensado esta dentro del conjunto solucién
4.—P, <P, <2.-P,
1.970 < 67.86 < 83.32 cumple
Perdida de pretensado
Las pérdidas de pretensado son:

e Acortamiento elastico del Hormigon
e Contraccion del hormigon - La fluencia lenta del Hormigon
e Relajacion de los cables

e Seasumira una pérdida de pretensado del 20 %
Fuerza de pretensado efectivo:
P, = 67.86 KN
AP = 0.20x67.86 = 13.57 KN
P. = 67.86 — 13.57 = 54.29 KN
Verificacion de los esfuerzos en la seccion.

En las viguetas de hormigdn pretensado se cumpliran que bajo la accion de las cargas de
ejecucion de calculo y bajo el efecto del pretensado después de la transferencia, asumiendo
un 20 % de perdidas hasta la fecha de ejecucion del forjado, no se superen las siguientes

limitaciones de tensiones:
Parat=0

e Esfuerzos en la fibra superior.
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€0 X ClO X PO PO M0 X C10

0 _ 070 ¢
Io A, b ~— ¢
2.021x7.10x67.86 67.86 24.42x7.10
— — < 0. v/
1115.456 795 ~ 1115456 = 08xV280

—0.136 KN/cm? < 0.134KN/cm? si cumple

e Esfuerzos en la fibra inferior

€o X CZO X PO PO M0 X CZO
GoXlunXP Jo TeXTmo g,
Io A, Io
2.696x4.896x67.86 N 67.86 24.42x4.896
1115.46 79.5 1115.46

< —(—0.60x 2.80)
1.348 KN/cm? < 1.68 KN/cm?
ParaT =0

e Esfuerzos en la fibra superior.

€o XCieXPoxn Pyoxn MpxCip

I A, I e
14.98x7.14x67.86x0.8 67.86x0.8 380.928x7.14
— — > —0.45x3.50
21045.75 412.5 21045.75

0.015KN/cm? > —1.575 KN/cm? si cumple

e Esfuerzos en la fibra inferior

€ex XCpwxPyoxn Pyxn MpxCy, ¢
Lo ' L, ~— %

13.951x16.826x67.8584x0.8 67.8584x0.8 380.928x16.826

> —1.6xV
21045.75 * 387.816 21045.75 = ~1.6xV350

0.498 KN/cm? > —0.299 KN/cm?  si cumple
Verificacion de la deflexion:
Se calculara la deflexion debida a la carga total sobre el elemento como en cualquier otro

miembro a flexion, y se sobrepone a la deflexién del prees fuerzo.

Aps + App< 500
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Deflexion debido a la fuerza pretensora: Esta es considerada favorable por presentar
una deflexién cdncava hacia arriba, por la accion de la fuerza pretensora.

P, = 54.287KN

e = 14.626 cm

I, = 21045.754 cm*

L =320cm

_ —P.xexL? (—5428.672x14.981)x320%

A= — =—-0.139
PS 8xEcxI,  8x19000xv210x21045.754

Deflexion debido a la carga uniforme en el centro del claro y apoyo simple
q = 464.2 kg/m

5xqxL* 5x4.6408x320*

Ayp= =
PP 384xEcp Xl 384x19000v350x21045.754

= 0.0847 cm

Superposicion de las deflexiones y verificacion de la deflexion permisible:

Aps + App= —0.139 + 0.0847 = —0.0543cm

Aps + App=< 500

—0.0543 < 0.64 cumple
Calculo de la Armadura de distribucion:
Se recomienda colocar una armadura de distribucion serd como una malla o parrilla con

fierro de 6mm con un espaciamiento de 25 a 30cm en ambas direcciones es importantes

que la ubicacién de esta armadura sea lo més alta posible (3 cm sobre el complemento).

Figura 3.12: Distribucion de Armadura de losa alivianada

LS 157
3‘—%;;%""“ %"’AE

Z 2L

Fuente: Internet construyendo.com

Y cuya area A, en cm?/m, cumplira la condicion:
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50 xh, _ 200

fia = fa

Amin =

Donde:
Apin = Esla armadura de reparto cm?/m
h, = espesor de la losa de compresion cm

fyq = 434.78 MPa. Reisistencia de acero de la armadura de reparto

50x5 200
min = =
434,783 ~ 434.783

Apin = 0.575 > 0.460

A

Por lo tanto, la armadura de reparto a usar es:
Apin = 0.575 cm?/m
Un diametro minimo de las barras de: @6mm y una separacion entre barra 25cm
Age = 4% gx 0.62 = 1.139 cm?/m

1.139 > 0.575 cumple
Se distribuira: 4@6mm C/25 cm

3.5.3.4 Verificacidn de Disefio de Loza maciza para tanque de agua

Datos:
Rcubrimiento = 2 cm

by = 100 cm

_ 2.10KN/cm?

50 KN/cm?
= T = 1.40 KN/cm? fq=——"

- = 43.478 K 2
vd R 43.478 KN/cm

Disefio de la armadura longitudinal en la direccidén X de la losa

Analisis para la armadura inferior de la losa (momento positivo). Del paquete obtenemos

la envolvente de disefio con el siguiente resultado.
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Figura 3.13: Momentos maximos de losa maciza

— ——

Fuente: Programa de Cypecad

Momento maximo de disefio Mg, = 3.9KN — m

My _ (3.9KN — m) x100cm
b,xd2xf,q; 100cmx(13cm)2x1.4 KN/cm?

n= = 0.01648

Debido a que no cumple el momento reducido la cuantia mecénica serd de W=0.0310

f
A, = wxb,,xdx-—=2 = 0.031x100x13x = 1.298 cm?

fya 43.478

Determinacién de la Armadura minima:

La cuantia minima geométrica se obtiene de la tabla 3 Anexo 4. Wy,;, = 0.0015

Aq min = WiinXb,,xd = 0.0015x100x13 = 1.95 cm?

Por razones de fizuracion, se recomienda que la separacién entre barras de la armadura
principal no supere los 20 cm, en el caso de barras lisas, ni los 15 cm en el caso de barras

corrugadas.

Por tanto, se asumira esta Ultima recomendacién de la normativa.

by, — 2Xr + S;hax
Smax + Q)IO

_ 80cm — 2x2cm + 15cm
B 15 + 0.8cm

se usara: 608 C/15cm

N°b =

N°b = 5.45 - 6 barras
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Momento maximo negtivo de disefio Mg, = 6.5KN — m

My _ (6.5KN — m) x100cm

= = 0.0275
b, xd?xf,q4 100cmx(13cm)?x1.4 KN/cm?

u =
Debido a que no cumple el momento reducido la cuantia mecéanica sera de W=0.0310

= 1.298 cm?

fcd
A = bewxdxfy—d = 0.031x100x13x == —

Determinacioén de la Armadura minima:

La cuantia minima geométrica se obtiene de la tabla 3 Anexo 4. Wy,;, = 0.0015

Aq min = WinXby,xd = 0.0015x100x13 = 1.95 cm?

80cm — 2x2cm + 15cm
N°b = = 5.45 — 6 barras
15 4+ 0.8cm

se usara: 608 C/15cm

Disefio de la armadura transversal en la direccion Y de la losa

Momento maximo Mg, = 0.5KN —m

Mgy 0.5KNx100cm

= = = 0.002
b, xd?xf.,; 100cmx(13cm)?x1.4 KN/cm?

1

Debido a que no cumple el momento reducido la cuantia mecéanica sera de w=0.0310

43.478

f
A = wxwadxfc—d = 0.0310x100x13x = 1.27 cm?

yd

La cuantia minima geométrica se obtiene de la tabla 3 Anexo 4. Wy,;, = 0.0015

A min = WminXbyxd = 0.0015x100x13 = 1.95 cm?

Determinacién del nimero de barras

.95
N°Barras = 0785 = 3.88 — 4 barras
100
Espaciamiento: S = o+ = 25 cm

Numero de barras para un ancho de 300cm.
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N°b by — 2Xr + Spax 300cm — 2X2cm + 15 19.68 = 20 b
= = — . N
Smax + 08 15 + 0.8cm arras

SE USARA: 20@10mm C/15cm

3.5.3.5 Disefio de los elementos estructurales de fundaciones

Calculo del Disefio de la Zapata Aislada (Zapata 109)

Figura 3.14: Esfuerzos transmitidos a la zapata

Fuente: Elaboracion

M'x = 0.2 KN —m Momento en servicio en el eje x
M’y = 0.1 KN — m Momento en servicio en el eje y
Hx = 0.32 KN Cortante en servicio en el eje x
Hy = 18.6 KN Cortante en servicio en ele eje y
N” = 394.2 KN Carga total en servicio que llega a la zapata
Oadm = 0.0283 KN/cm? Esfuerzo admisible del suelo
Disefio geométrico de la zapata
Peso propio se lo asumira como 10% de “N”

P = 10%xN = 10%x394.2 = 39.42 KN
Area de la zapata

A N+P 3942+ 39.42

= 15289.84 cm?
Ot 0.0283 cm

a=b=+vA=+15289.84 = 123.65cm — 125cm

Area adoptada sera de: 125cm X 125cm = 15625cm?
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El esfuerzo de tensién uniforme en el suelo viene dado por

N 394.2 KN

= - = 0.0252 KN/cm?
Ot axb 125cmx125cm /em

0¢ < Oagm — 0.0252KN/cm? < 0.0284 KN/cm? (cumple)

Determinacién del canto (til:

f,q = 0.5%/f.q = 0.5xV140 = 5.916 kg/cm?

= 4xfyq  4x0.0592

= Jrxo,  16x0.0248 ~ >80

= 27.66cm

4 = aoxbo_l_ axb ap+by 25X25+ 125x125 25+ 25
! 4 2k —1 4 | 4 " 2x586-1 4

2x(a—ag)  2x(125 - 25)

d =ds =— 35— = "7 3586

= 20.28cm

Se adopta el mayor d=30cm mas recubrimiento geométrico de 5 cm seria igual h=35cm

Calculo del peso propio de la zapata:

KN
P.P,apata = YuXAxh = 24FX1.56m2X0.35m = 13.13KN

Correccidn de la normal:
Nt = 13.13KN + 394.2KN = 407.33KN
Calculo de correccion de momentos
M,, = M, + (Q, xH) = 0.1 + (0.2x0.35) = 0.17KN — m
Moy = My + (Qy xH) = 6.4 + (11.5x0.35) = 10.43KN — m
Verificacion al deslizamiento:

8 = 30° angulo de rozamiento interno del suelo

¢ = angulo de rosamiento de disefio

= 2x6=2230=20°
LR T
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_ (N+Pp)xtang (394.2 + 13.13) x tan(20°)

=741.27 = 1.
YSX QX 0.2 - 5
(N+Pp)xtane (394.2 + 13.13) x tan(20°)
= = =12.89 = 1.
Vsy Qy 115 89> 15

Verificacién al vuelco

C(N+P)x(3/y) (3942 +13.13)x 125/,

= 1497.51 > 1,
Vx M, 0.17 51215
v (N+Py)x(?/5) (3942+13.13)x 125/, aats 15
y M,, 10.43 S

Calculo de la armadura de la zapata:
Determinacion del tipo de zapatas:
Rigida: Vuelo < 2xh - 50 < 70
Flexible: Vuelo > 2xh

V_a—a0_125—25_50
TT2 T g TP

Corresponde a una zapata rigida el metodo usado para el calculo es de bielas y tirantes:

Nd a 4Jp Nd
Tg = Axfyg = -————X(=——) = — a0
4= Aty = 7 gexa (3~ 2) = Gaxa @~ 20
_Nex(a-a0) _16x407.33x(125-25) .
®  6.8xdxfyy 6.8x29.4x43.48 '

Determinacién de la armadura minima: W min = 0.0015
ASpin = Wpin Xb xd = 0.0015x125x29.4 = 5.513 cm?

Calculo de numero de barras:

Ag 7.50
N°barras = =z = 6.63 — 7 barras
912 le.ZZ
o b 125
Espaciamiento S = 17 = 17.8cm - 17.5 cm

USAR 7012 C/17.5cm
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Dado que la zapata es cuadrada esta armadura sera la misma para ambos lados.

Calculo de longitud de anclaje

Tpy = 0.9x3/fcd2 = 0.9x1/1402 = 0.243 KN/cm?

bs @ fra 12 43478
1= g X—— =~

45T, 4 0243

= 53.68cm

7.5
= 53.68x—— = 50.83cm

b=1
b =lbpxy— 7.92

la longitud de desarrollo es mas grande que mi vuelo por lo tanto se necesita ganchos.
1 0> 16> 15 s = 12.6x1.2% >~ 412 > 15
= m3X ——X cm = 12.6x1. —x1.
b3 = M3X2" =285 = b3 *heT =g e = e

l, =18.14 > 21.05 = 15cm

7.5
l, = 21.05xm = 19.94cm - 20cm

Verificacién a cortante

Figura 3.15: Verificacion a Corte y punzonamiento
a

_i._

2

f2d4oo a4

Fuente: Hormigén Armado Pedro Jiménez Montoya

_ 1.6x436.62KN (125cm — 25cm 99.4 > — 114.34 KN
47 125cm 2 T

Verificacién de la resistencia de adherencia a corte Vu2
V2 = Veou = Fogxbxd =0.0592 x 125x 29.4 = 217.42 KN
Vag<V,2 = 114.34KN < 217.42KN cumple
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Verificacion a punzonamiento

29.4 29.4
Perimetro = 4 x (T + 25 + T) = 217.6cm

Ac = Per.xd = 217.6 X 29.4 = 6397.44cm?

YfXN
xb

X(a xb — (ao + d) X (b() + d)) < ACXZde

1.6x436.62

ikt _ _ < | |
Teaizs X(125x125 — (25 + 294)x(25 + 29.4)) < 6397.44x2x0.05916

566.28 KN < 756.95KN Cumple

Verificacién de la adherencia:

T, = Va <Tyy=0 953x3/F 2
b ™ 0.9xdxN° xnxp — P¢ ' cd

. 114.34 kn
b ™ 0.9x29.4x7 xmx1.2

= 0.164 KN/cm?

Toq = 0.953x3/ 1402 = 23.12 kg/cm? = 0.231 KN/cm?

0.164 KN/cm? < 0.231 KN/cm? Cumple

Figura 3.16: Detalle de la armadura en la Zapata C109

< 625625 k—625 —k—625—
s
w
L I L I E
| 8@12c/15 =130 | | 8@12c115L=130 |,
25
2X1912
3
[32]
3
" L
wn o Q
L E Borye
e
- 30 30
4X1016 =0

f 125 |
Fuente: Detalle de armadura CYPECAD
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Tabla 3.22: Comprobacién de armaduras en cimentacion
Armadura direccion “A”

Calculo manual | Cypecad
Dimensiones 1.25m X 1.25m X 0.35m
Area de acero necesario (cm?) 7.50 9.05
Armado 7@12mm 8@12mm
Separacién (cm) 17.5 15

Armadura direccion “B”

Dimensiones 1.25m X 1.25m X 0.35m
Area de acero necesario (cm?) 7.50 9.05
Armado 7@12mm 8@12mm
Separacion cm 17.50 15

Fuente: Elaboracion Propia

3.5.4 Estructuras complementarias

Disefio estructural de escalera

Figura 3.17: Dimensiones de la escalera
140 20 140

+

11
) 5 B 9
g B B
T n
- D oV
= MF F
i S p]

Fuente: vista en planta (CYPECAD)
Como se observara, se puede notar que la disposicion de la escalera es simétrica en el
tramo 1y 2, es por este motivo que solo se realiza la verificacion para una sola

estructura.
Datos:

» Longitud horizontal de la rampa Ln =2.70m
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Ancho de la rampa bw = 1.40m
Desnivel a salvar Z = 3.60m
Recubrimiento r = 0.03m
Huella P = 0.30m

Contra huella CH = 0.18m

Resistencia caracteristica de hormigon F. = 2.1 KN/cm?

YV V. V V V V V

Resistencia del acero Fyy = 50 KN/cm?
Peso especifico de hormigdn yy = 24 KN/m3
Sobrecarga de uso SC = 3 KN/m?

Acabados Qacab = 1 KN/m?

Célculo del Angulo de inclinacion

o =0y = tan_1<

Espesor de garganta

L, 2.70m )
= —=10.135m - Asumiendo t = 0.15m

Y1 =320~ 20

Calculo namero de peldafios

N°Pel = (Ll) +1= (2'70m> +1 = 10 peldaii
“=\p ~\030m/) "+ T 1T pelaanos

Verificacion real contra huella

_hy  360m
~ 2xN°pel  2x10

C.H

Calculo de las cargas

Volumen de los peldafios (rampa 1)

1 1
Vopel = EXNOPelXPXCHXb = ExleO.Bmx0.18mX1.4 =0.378 m3

Volumen de la losa (rampa 1)

1
Viosa = bxelosaxa = 1.4x0.15x = 0.68 m3

cos(33.69)
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Viotal = 0.378 + 0.681 = 1.06m3

Area equivalente (rampa 1)

Ay = bx— = 1amx—T 0 _ 5y 2
1 = P X st~ M X 0s(33.69) O M
Espesor equivalente (rampa 1)
V, 1.056m3 023 1 0.25
= = = . el .
©17 A, T 454m? m

Carga lineal del peso propio (rampa 1)

P, = yux e;xb = 24KN/m3x0.25x 1.4 = 8.4KN/m
Como la rampa 2 tienes la misma luz el calculo es el mismo
Carga lineal del peso propio (descanso)

escal

0 0.2m
Qd = Yhor X €X (b + T) = 24KN/m?x 0.15m x (1.4m + T) =540 KN/

Carga lineal por acabado (rampa 1)
Qacab = AacabXb = 1KN/m?x 1.4m = 1.40 KN/m
Carga lineal por acabados (descanso)

Oescal

0.2m
Qacab = Aaca X (b + ) = 1KN/m? x (1.4m + T) = 1.50KN/m

Carga lineal por sobre carga (rampa 1)
Qsc = Qsc Xxb =3KN/m? x1.4m = 4.20KN/m

Carga lineal por Sobrecarga (descanso)
Qsc = Qsc x(b + %) = 3KN/m? x (1.4m + @) = 4.50KN/m
Cargas muertas para rampa ly 2
Wp = q; + qacap + Qbara

Wp = 8.40KN/m + 1.40 KN/m + 0.5KN/m = 10.30 KN/m

Cargas muertas para descanso
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Wp = qp + gacap = 540KN/m + 1.5KN/m = 6.90 KN/m
Carga viva pararampaly 2
W, = 4.20KN/m
Carga viva para descanso
W, = 4.50KN/m
Calculo de la altima carga (rampa 1y 2)
Wy =v6xWp +vex W,

Wy = 1.6x(10.3 KN/m + 5.6 KN/m) = 23.20KN/m
Calculo de la tltima carga (descanso)

Wy = 1.6x(6.90 KN/m + 4.5 KN/m) = 18.24 KN/m

Disefio estructural
Estado de flexion simple rampa (superior e inferior)

Figura: 3.18: Cargas actuantes sobre la escalera

23.2 KNfm 18.24 KN/m
Vo e 2 2
A
A
2.70m 1.4m
- it >
Fuente: Elaboracién propia
23.20 kN/m
18.24 kN/m
A llllll Yy ¥ v VYV B
A
2.70m 1.4m

-+ L *

Fuente: Elaboracién propia
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F.
.
r

\ 1

™ 40.647KN-m

46.349KN-m

Reacciones:
Reaccion en el apoyo Ay = 46.37 KN
Reaccion en el apoyo By = 41.80 KN

Momento maximo de disefio My = 46.349 KN — m
Determinacion de la armadura longitudinal positiva:
e Resistencia de calculos de los materiales

2.1 KN/cm? 50 KN/cm?
= = 1.4 KN/cm? f,g=——7-—

————— = = 2
foa = ¢ o G 43.478KN/cm

e Altura efectiva
d=h-d; =15cm -3 - 0.6 = 11.4cm

e Momento reducido de calculo
My 46.349x100

_ - ~0.1788
M =y xd?xfy 140x11.42x 1.4

Como tenemos: plim > pd El momento reducido de célculo es menor al momento

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

Cuantia geometrica W = 0.2040

= 10.58 cm?

fea
A, =wxb,xd xf;—d = 0.204x140x11.4x 7=——

e (Cuantia geometrica minima para losas wy,;, = 0.0015

ASpin = Win X by, x d = 0.0015x140x11.4 = 2.39 cm?

e De las dos armaduras adoptamos el mayor

A = 10.58 cm?
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e Distribucioén de la armadura

A; 1058

= =946 — 10 barras
Sg12 lez

N°de barras =

E iamiento: s—bw—140—10
spac1am1en 0. = Il° = 10 = cm

se utilizara: 14010mm C/10cm

Determinacion de la armadura longitudinal negativa:

Se disefia tomando en cuenta la losa como si esta estuviese empotrada en sus extremos,
realizando. Para el calculo del momento flector se considera una redistribucion de
momentos bajo la consideracion el grado de empotramiento que nos relaciona los

momentos positivos con los negativos.

Figura 3.19: Diagrama de momento empotrado

23.2 KN/m
18.24 KN/m
A 3 3 3 3 %
- 2.7 m L 1.4 m R
, 431676 KN-m 29.568 KN-m
\ y 4
20 7 4
10 \‘-\ /
1 % / .
N
7 S . | L S
1 5 L N 15 2 25 ¥ 35 N
u o N
e __—"0.359KN-m
15.706KN-m

Momento maximo negativo de disefio Mg = 31.676 KN — m

e Momento reducido
My 31.676 x100

- - = 0.1244
b,xd?xf, 140x11.4%2x1.4

2]

Como tenemos: plim > pd El momento reducido de calculo es menor al momento

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

e (Cuantia geometrica W = 0.1332
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fcd
A;=wxb,xd Xfy_d = 0.1332x140x11.4x 1348

e (Cuantia geometrica minima para losas wy,;, = 0.0015
ASpin = Wiin X by, xd = 0.0015x140x11.4 = 2.42 cm?

e De las dos armaduras adoptamos el mayor

A = 6.91 cm?
e Distribucion de la armadura
Ag 6.91
N°de barras = == = 8.79 - 9barras
Sp10 lez
o b, 140
Espaciamiento: =N -9 - 15.56 cm — 15cm

se utilizara: 9910mm C/15cm

Determinacion de la armadura transversal
Datos:

Cortante de disefio Vd. = 46.374 KN
Canto h =15cm

Ancho b =100cm

e Cortante de calculo

= 6.91 cm?

f,q = 0.5X/fq = 0.5XV140 = 5.92 kg/cm? = 0.05916 KN/cm?

Veu = foa X by, Xd = 0.0592x 100 x 11.4 = 67.44 KN
Vg <V, — 46.374KN < 67.44KN (cumple)
Calculo de armadura minima

At min = Winin X by X d = 0.0015x100x11.4 = 1.71 cm?

Agt 1.71
N°B = = = 3.402 — 4 barras
Asgs  —X0.82
4
100
Espaciamiento S= = 25cm/m

324.5
N° de barras = T 4+ 1 =13.98 — 14barras
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se utilizara: 1498mm C/25cm

Figura 3.20: Detalle de la armadura de la escalera
270 140

b L e

1 1 1
@8c/20 7

@8c/20
@8c/20

180

Fuente: CYPECAD
3.6 Desarrollo de la estrategia para la ejecucién del proyecto

3.6.1 Especificaciones técnicas

El pliego de especificaciones técnicas realizado para cada item, comprende los siguientes
puntos: definicién, materiales, herramientas y equipo, procedimiento para la ejecucion,
forma de medicion, y forma de pago; cada uno de estos puntos deben ser estrictamente
cumplidos en el momento de la ejecucion del proyecto.

Las especificaciones técnicas detalladas por cada item se encuentran en el Anexo —5

3.6.2 Computo métrico
El andlisis de cantidades nos permite apreciar y poder cuantificar un costo total para la

construccién de la infraestructura.

El trabajo se divide por etapas, cada una de las cuales constituye un rubro del presupuesto,
esta clasificacion por item estd hecha con criterio de separar todas las partes de costo

diferente ya que sirve como lista indicativa de los trabajos ejecutados.
El computo métrico desarrollado por cada item se detalla en el Anexo A-6

3.6.3 Precios unitarios
El andlisis de precios unitarios realizado para cada item, comprende los siguientes puntos:
materiales, mano de obra, equipo, maquinaria y herramientas; tomado en cuenta como

beneficios sociales el 55% de la mano de obra; como herramientas menores el 5% de la
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mano de obra, de los beneficios sociales y del IVA; como gastos generales el 10% y como
utilidad el 10%. Para los impuestos se tomo un valor de IVA de 14,94 % y un valor de IT
del 3,09 %.

El andlisis de precios unitarios por cada item se encuentra detallado en el Anexo A-7

3.6.4 Presupuesto General de la obra
El presupuesto general de la obra se realizd con las cantidades de obra calculadas en los computos

métricos y los precios unitarios para cada actividad.
Este presupuesto se encuentra a detalle en el Anexo A-8

3.6.5 Planeamiento y Cronograma

Para la construccion del internado se tiene un plazo de ejecucion de 132 dias calendario.
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4 CAPITULO IV. Aporte académico del estudiante
4.1 Analisis comparativo técnico economico disefio alternativo de rampa

4.1.1 Planteamiento

Uno de los intereses en el disefio de una edificacion, es proporcionar la libre accesibilidad
de las personas, priorizando la libre circulacion de las personas con discapacidad al medio
fisico. No todas las edificaciones de los centros de salud, disponen de medios de
circulacién vertical accesibles a personas con movilidad reducida, generando la

inasistencia a estos centros.

Dado que el rendimiento de la rampa daria como resultado una estructura

aproximadamente de 36 metros longitud sobre una superficie de 50.40 metros cuadrados.

Es por eso que se presenta como aporte académico un analisis técnico -econdmico
comparativo entre 3 sistemas estructurales distintos. Mediante un modelado estructural

realizando con la ayuda del paquete de Cypecad.
Sistema estructural de medios de circulacién vertical:
e Losa maciza inclinados
e Losa aligerada inclinados
e Losa inclinados con tramos en voladizo

Una vez determinado el modelado del disefio estructural se realiza un analisis técnico
econdmico de las estructuras y se determinara que disefio es el mas 6ptimo y el mas
recomendable para su construccion en obra. Puesto que se tiene presente una estructura
inclinada con tramos de longitudes y pendientes iguales entre columnas, se analizara un

solo tramo del cual se realizara el analisis técnico-econdmico comparativo.

4.1.2 Marco tedrico

El disefio arquitectonico desde un principio, presentd una disposicion de tres sistemas
estructurales de medios de circulacion vertical, dos escaleras de dos tramos, y también una
rampa inclinada con pendiente del 10%, las escaleras seran disefiadas de manera
convencional, mientras que, para la rampa, se pretende realizar una comprobacion técnica-

econdmica entre tres sistemas estructurales diferentes.
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La rampa vertical consta de 2 tramos el primero se encuentra a nivel del terreno hasta una
altura de 1.80m con una longitud de 18 metros en lo cual en esta altura se encuentra un
descanso de 1.40x1.40 metros. El segundo tramo empieza desde el descanso hasta el
primer piso desde el nivel del terreno donde estara el descanso donde cambiara el sentido
de la circulacion. Todos los tramos estaran con una pendiente del 10%. Ademas, la

estructura contaréa con una superficie antideslizante y unas barandas.

Figura 4.1. Vista en planta de la rampa
- . - = . .\\\\ " // " " ' L n

RAMPA TECN|CA [PSND\EN EDEL10%)

A . [l [ [ 1 ] ] [l [ ' 1 ] ] ] [l [] 1

Fuente: Elaboracion propia
Tipos de losas:
Losas en una direccion: Son losas que trabajan principalmente en una direccién, ocurre

cuando la relacion entre el lado mas grande y el lado corto es superior a 2.

Losa en dos direcciones: son as que trabajan en las dos direcciones ocurre cuando la

relacién entre el lado mas grande y el lado corto es inferior a 2.

Tabla 4.1: Espesor minimo de losas en una direccion

Condicion de apoyo H minimo
Simplemente apoyadas L/20
Un extremo continuo L/24
Ambos extremos continuos L/28
En voladizo L/10

Fuente: Pedro Jiménez Montoya

4.1.3 Cargas actuantes en la estructura
Cargas lineales sobre bordes de la rampa

Entre el primer y segundo piso existe una rampa que tendrd un barandado de tubo

galvanizado.
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Diametro exterior d1 = 2 Pulg.
Espesor = 1cm

Diametro interior d2 =1.6 Pulg
Peso especifico = 78.50 KN/m3

Area total

T T
A= ZXS.O82 - ZX4.O62 = 7.296cm?

Carga de los tubos horizontales de la baranda
gh = ArxLxYupoxN°barra = 0.0007296x2x78.50x3 = 0.344KN
Carga del tubo vertical de la baranda
qQv = ArXLXYiupoXN = 0.0007296x0.9x78.50x1 = 0.052KN
Ubarandado = 0.344 + 0.052 = 0.396KN
Carga del barandado en una longitud de influencia de 2m

dbarandado = 0.396 KN/m

Cargas superficiales sobre la rampa

Cargas variables en el tiempo que se determina por la funcién y uso del edificio. Presenta
variaciones frecuentes o continuas, no despreciables en relacion a su valor medio.

La sobrecarga se obtiene de la norma del Anexo 4 tabla 1
Qiosa = 3 KN/mZ
4.1.4 Caracteristicas del sistema estructural

4.1.4.1 Caracteristicas de losas inclinados de losa maciza
La inclinacion del plano medio de una losa no altera su modelo de comportamiento salvo
gue esa inclinacidn sea tan importante que se debe considerar el trabajo de la lamina como

viga de gran altura.

Si la pendiente de la losa no supera el 27% (15°) es factible trabajar con el esquema
horizontal es decir que se trabajan con las luces medidas en planta y con las cargas
evaluadas por metro cuadrado horizontal tanto para la determinacion de las solicitaciones

como para la estimacion de las descargas.
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Figura 4.2: Losa inclinados de losa maciza

Fuente: Elaboracion propia
Como la estructura es muy amplia y hacer un disefio manual completo para la
determinacion de esfuerzos es innecesario, se procederd al modelado de la estructura
mediante el software Cypecad, posterior a eso se hard la verificacion de un solo tramo de

losa maciza.

Pre-Dimensionamiento de la estructura

h — X _ — ]O 78cm
Armada en una dirECCié“ Si:
2 < = = 2.14 en un'd'lecc'onal

4.1.4.2 Caracteristicas de losas inclinados de losa aligerada

Las losas alivianadas son elementos estructurales que son ejecutadas con la incorporacion
de algun material més liviano que el hormigon, y que se la coloca en las zonas de traccion.
Esto se lo hace debido a que el peso propio del hormigon es su mayor desventaja, puesto
gue cuando mas se aumenta las luces de hormigdn mayor es el peso que va adoptando el
hormigon, y para reducir esta desventaja se realiza la incorporacion de materiales livianos

como ser los ceramicos y el polietileno (plastoform).

Figura 4.3: Losa inclinada con viguetas pretensadas

Fuente: Elaboracién propia
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Pre-Dimensionado de la estructura: EL pre-dimensionado y el disefio de la estructura

viene expuesta en la seccion. Disefio de losas alivianada.

Figura 4.3: Dimensiones de una losa alivianada

Fuente: Elaboracion propia
4.1.4.3 Caracteristicas de losa maciza con tramo con voladizo
Se debe tomar en cuenta que la estructura, por su amplia longitud, no podra ser disefiada
de manera que trabaje como una estructura auto portante, es por eso que se colocaré
columnas, pero que estas no trabajaran como un sistema de particos, si no con losas que

trabajen en voladizo.

Figura 4.4: Diagrama de momento, tramo en voladizo

Fuente: Elaboracion propia

El disefio de la armadura sera el mismo que el de losa maciza, salvo que en este caso se

aplicara un zuncho no estructural en el tramo no empotrado de la losa.

Pre-Dimensionado de la losa voladizo

(L _140
T12 T 12 oeem

La estructura posee un sentido mas largo que el otro, se dispondra un espesor minimo
12cm.

4.1.5 Producto aporte
Para la eleccion del tipo de rampa hay que tener en cuenta la existencia de ciertos

parametros que se nombran a continuacion.
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Superficie ocupada sobre el terreno

La ubicacidn de la estructura inclinada fue prevista de tal manera que no ocupe un area
superior a la necesaria, facilite la accesibilidad, se preserve el area verde de recreacion tal
como se muestra en la figura siguiente, brinde comodidad y seguridad para una buena
circulacién. El disefio de los espacios libres de edificacion incluidos dentro del perimetro
cerrado del centro de salud fue especialmente atendido por el proyectista, reflejando el

respeto del hombre por su entorno inmediato, necesario para alcanzar una mayor

sensibilidad.

Seguridad: La adopcion de medidas de seguridad es uno de los aspectos de mayor

Ubicacion de la
rampa

Figura 4.5: Disposicion y ubicacion de la rampa

Fuente: programa de Cypecad

importancia a afrontar en el disefio de vias accesibles. Se trata de un factor que

interacttia con los demas y es un indicador clave del éxito de un proyecto.

4.1.5.1 Volumen cantidad y rendimiento

Alternativa 1 Losa inclinados de losa macizo

Tabla4.2: Cantidad y volumen de material Alternativa 1.

Hormigén Barras Encofrados
m? KN m?
TOTAL 14.11 17.28 90.06

Fuente: Elaboracién propia

Alternativa 2: Losa inclinados de losa aligerada

Tabla 4.3: Cantidad y volumen de materiales

Hormigon | Barras | Encofrados | Bovedillas | Viguetas
m? KN m? Unidad m
TOTAL 12.84 10.35 82.92 98 108.36

Fuente: Elaboracion propia
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Alternativa 3: Losa inclinados de losa macizo en voladizo

Tabla 4.4: Cantidad y volumen de materiales

Hormigon | Barras | Encofrados
m?3 KN m?
TOTAL 10.97 13.72 39.39

Fuente: Elaboracién propia

4.1.6 Presupuesto de las alternativas del aporte
Tabla 4.5: Costos de materiales de la alternativa 1

Alternativa 1 Rendimiento | Unidad | P.U. (Bs) | Cantidad | Monto Bs
14.11
Hormigén Cemento 350 kg 1 4938.5 4938.5
Arena 0.45 m3 120.75 6.35 766.70
Grava 0.92 m3 120.75 12.98 1567.48
Acero Estru. 122.47 kg 8.35 1728 14428.8
Madera pie? 8 969.40 7755.18
TOTAL 29456.66
Fuente: Elaboracién propia
Tabla 4.6: Costos de materiales de la alternativa 2
Alternativa 2 Rendimiento | Unidad | P.U. (Bs) | Cantidad | Monto Bs
12.84
Hormigén Cemento 350 kg 1 4494 4494
Arena 0.45 m3 120.75 5.78 697.69
Grava 0.92 m3 120.75 11.81 1426.40
Acero Estru. 80.61 kg 8.35 1050 8767.5
madera pie? 8 892.54 7140.3
TOTAL 22525.94
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 4.7: Costos de materiales de la alternativa 3
Alternativa 3 Rendimiento | Unidad | P.U. (Bs) | Cantidad | Monto Bs
10.97
Hormigon Cemento 350 kg 1 3839.5 3839.5
Arena 0.45 m3 120.75 4.94 596.08
Grava 0.92 m3 120.75 10.09 1218.66
Acero Estru. 87.91 kg 8.35 1372 11456.2
Madera pie? 8 423.99 3391.92
TOTAL 20502.36

Fuente: Elaboracion propia

Ahora tomaremos en cuenta no solo el material utilizado, sino también la mano de obra,
y maquinaria aplicada.
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Tabla 4.8: Presupuesto en bs de mano de obra mas materiales

Alternativa 1 | Alternativa 2 Alternativa 3

Losa maciza | Losa aligerada | Tramo Voladizo
Excavacion 348.18 348.153 -
Zapatas 3976.37 3976.365 -
Relleno y Compactado 681.942 681.942 -
Carpeta de nivelacion 225.19 225.19 -
Columnas 2861.49 2861.49 -
Vigas 20928.82 24359.58 5407.82
Losas 23390.06 25641.997 22342.64
Acero Estructural 31916.05 19204.50 25093.88

Presupuesto Total 78816.35 68846.74 52844.34

Fuente: Elaboracion propia
4.1.7 Magnitud de luces y cargas
Se procurd que el disefio sea previsto de tal manera que las luces y cargas en la

estructura sean las mismas en las diferentes alternativas.

4.1.8 Distancia a la que se encuentran la fuente de aprovisionamiento si se trata
de prefabricados

En este punto, solo se cuenta con prefabricados en la alternativa 2, cuya losa esta

disefiada con viguetas pretensadas, sin embargo, la fuente de aprovisionamiento

principal se encontraria en la ciudad de Tarija, distante a 1 hora del sitio de

emplazamiento.

4.1.9 Medios auxiliares con los que podréa contarse para la elevacion, apuntalado,
encofrado.
Como ya fue indicado anteriormente, el area de encofrado necesario para todas las

alternativas, que sera resumida en la siguiente tabla.

Tabla 4.9: Cantidad de encofrado para las diferentes alternativas.

Encofrado m?
Alternativa 1: Losa maciza 90.06
Alternativa 2: Losa alivianada 82.92
Alternativa 3: Tramo voladizo 39.39

Fuente: Elaboracion propia
4.1.10 Nivel de control de calidad previsto, de los materiales como en la ejecucion

Dada que la calidad del material y de la mano de obra, serd la misma para las diferentes
alternativas, esto no se tomara en cuenta para la seleccion de la alternativa elegida.
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4.2 Resultados y condiciones del aporte

Tabla 4.10: Resultados y presupuesto de las alternativas

Alternatival | Alternativa 2 Alternativa 3

Losa maciza | Losa aligerada | Tramo voladizo
Volumen de excavacion (m?3) 1.8 1.8 -
Seguridad y estabilidad Cumple Cumple -
Volumen (m®) 14.11 12.84 10.97
Presupuesto de materiales (Bs) 29456.66 22525.94 15009.4
Magnitud de luces y cargas - - -
Dist. De material prefabricados - 1 hora -
Mano de obra Calificada Calificada Calificada
Apuntalado y encofrado (Pie?) 969.40 892.54 423.99
Nivel de control de calidad Optima Optima Optima
Presupuesto Total (Bs) 78816.35 68846.74 52844.34

Fuente: Elaboracién propia

El calculo de las 3 alternativas se puede apreciar en el anexo Xl

4.3 Conclusiones del aporte

La alternativa de menor precio es la que tienen el planteo estructural en tramo en

voladizo sujeto a la optimizacién de secciones

» Tomando en cuenta, solo materiales, podemos indicar que la alternativa de precio
referencial mas bajo es la alternativa 3, con tramo en voladizo. Al no tener un
sistema aporticado, se disminuye la cantidad de material en obra y esto a su vez
reduce el presupuesto total.

» Dicho esto, la alternativa 3 de tramo en voladizo es la més factible para

construccién de la rampa inclinada.
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5 Capitulo V Conclusiones y Recomendaciones

5.1 Conclusiones

Luego de desarrollar el “Disefio Estructural del Centro de Salud Iscayachi” he sacado las

siguientes conclusiones:

Con el célculo y disefio estructural del centro de salud con internado Iscayachi se
cumplio los objetivos planteados al inicio del proyecto.

El estudio de suelo que se realiz6 en el lugar de emplazamiento del proyecto fue
realizado a una profundidad de 1.8m por debajo de nivel del terreno natural el
estudio de laboratorio nos dio un suelo SP Arena mal graduadas gravas arenosas
con poco o nada de fino con una capacidad admisible de 6,4, = 2.83 kg/cm?
Las vigas de mayor dimension obtenidas del calculo son de 25x55cm disponiendo
una armadura de 5 barras de 16mm. presentandose solo dos plantas en toda la
estructura (planta baja y primera planta), para las vigas de planta alta y vigas de
sobrecimiento sus dimensiones son 20X40cm. La viga mas solicitada dispone una
armadura de 5 barras de 16mm en la parte traccionada.

Las columnas obtuvimos secciones cuadradas de 25X25cm tratdndose de
columnas cortas las cuales tienen una esbeltez mecanica en los rangos de 0 a 35,
cumpliendo todas las recomendaciones de la norma CBH-87 como ser didmetros
minimos, separacion entre estribos, recubrimientos. La columna maés solicitada
dispone una armadura de 4 barras de 16mm en las esquinas y 2 barras de 12mm
enlacara.

En zapatas se utilizé zapatas aisladas las cuales una de las mas solicitadas nos dio
un tamafio de 125X125cm, ademas se debe tomar en cuenta que las zapatas mas
pequefias no deben ser menor de una seccion de 100X100cm.

En el disefio de la estructura metélica para la cubierta se escogidé un perfil
rectangular de 60X40X2mm. Las dimensiones de los perfiles fueron seleccionadas
en funcion a disponibilidad de mercado, cuyo perfil cumple con las condiciones
de flexion, compresion que exige la norma AISI-LRFD.

Se elaboraron las especificaciones técnicas constructivas; se realizaron los
computos métricos del disefio estructural; y, se realizd el analisis de precios

unitarios, habiéndose estimado un presupuesto de Bs 2,427,112.48 (Dos millones
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cuatrocientos veintisiete mil cientos doce 48/100 Bs.) para la construccion de la
obra gruesa.

Cuando se utiliza un software estructural como CYPECAD, debe realizarse una
revision minuciosa de las armaduras de todos los elementos estructurales,
modificando si es necesario las mismas para obtener una armadura mas
econdmica, pero respetando las cuantias minimas y maximas que indica la Norma

y la cuantia necesaria para resistir los esfuerzos mas criticos

5.2 Recomendaciones

Antes de realizar un modelado se debe analizar cargas y realizar un pre
dimensionamiento de zapatas, vigas, columnas, ademas de basarnos en la norma a
utilizar.

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.

Al realizar el disefio de las estructuras de hormigon armado como es el caso de las
vigas, columnas, zapatas y losas, se recomienda cumplir con los recubrimientos
minimos que indica la Norma Boliviana CH-87 para evitar la posible oxidacion de

la armadura que pueda disminuir considerablemente su resistencia.
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