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1. ANTECEDENTES
1.1. El problema

1.1.1. Planteamiento
En el contexto del disefio estructural de un hotel, surge el desafio de garantizar la
seguridad, eficiencia y estabilidad del edificio bajo diversas condiciones de carga y uso.
Este proceso involucra la evaluacion detallada de las fuerzas que actlan sobre la
estructura, considerando factores como el peso propio del edificio, las cargas vivas debido

a ocupantes y equipamiento, asi como las cargas ambientales como granizo, viento, etc.

El problema principal radica en disefiar una estructura que cumpla con los estandares de
seguridad locales e internacionales, asegurando al mismo tiempo la eficiencia en términos
de uso de materiales y costos de construccion. Esto implica la aplicacion de principios de
ingenieria avanzada para calcular y dimensionar adecuadamente elementos como vigas,
columnas, losas y cimentaciones, garantizando que cada componente soporte las cargas

esperadas, y minimice los colapsos o dafio estructural.

1.1.2. Formulacion
Para realizar el disefio estructural del hotel situado en el barrio Tabladita, se busca elaborar

una propuesta eficiente que garantice al propietario una 6ptima relacion costo-beneficio.

A partir de los planos arquitecténicos, se llevard a cabo el desarrollo de los elementos
estructurales necesarios para la construccion del hotel, destacando la propuesta de una losa
alivianada con viguetas. Esta eleccién se fundamenta en ajustarse al disefio previamente
establecido, al mismo tiempo que se propone un elemento estructural viable desde el punto
de vista técnico-econémico, teniendo en cuenta que este tipo de losa es ampliamente

utilizado en nuestro pais debido a su costo y facilidad de ejecucion.

1.1.3. Sistematizacion
* Recopilacion de datos, que abarcard el analisis del suelo, levantamiento topografico y
estudio de la normativa actual aplicable a esta estructura.
* Detalle de la fundamentacion tedrica necesaria para el desarrollo del disefio estructural.
» Anélisis y disefio estructural de los elementos que componen la estructura.
* Elaboracion de planos estructurales.

* Obtencion del presupuesto general.



1.2.  Objetivos

1.2.1. General
Realizar el Disefio estructural de un Hotel ubicado en el barrio Tabladita, aplicando el
software especializado CYPECAD V2018, cumpliendo con la Norma Boliviana del
Hormigon Estructural (NB 1225001).

1.2.2. Especificos
+¢+ Estudiar conceptos tedricos de disefio estructural de edificios mediante la Norma
Boliviana del Hormigon Estructural (NB 1225001).

++ Analizar los resultados del estudio de suelos para, proponer la tipologia efectiva

del célculo estructural de zapatas asegurando la estabilidad del proyecto.

+ Realizar el célculo y el disefio de todos los elementos estructurales, determinando

sus secciones y refuerzos requeridos por los esfuerzos a los que esta sometido.

¢ Realizar el presupuesto general y cronograma de ejecucion de la obra, con el
objetivo de planificar el tiempo de ejecucion de cada actividad de la obra y por

consiguiente el tiempo de ejecucion de la misma.
1.3.  Justificacion
Las razones por las cuales se desarrolla el disefio del presente proyecto son las siguientes:

1.3.1. Académica
Al elaborar el presente proyecto se integraran los conocimientos adquiridos a lo largo de
la formacidn académica en el campo de estructuras, lo que permitira llevar a cabo el disefio
estructural. Este proceso abarcara aspectos como la topografia, el estudio de suelos y la
resistencia de materiales. El resultado final de este esfuerzo sera la obtencion de la

licenciatura en la carrera de Ingenieria Civil.

1.3.2. Técnica
La viabilidad técnica de la estructura queda respaldada por los conocimientos adquiridos,

lo que posibilita la elaboracion de su correspondiente disefio estructural.



La envergadura del proyecto es suficiente para justificar la realizacion del disefio
estructural, siendo un paso clave hacia la obtencion del titulo profesional de Licenciado

en Ingenieria Civil.

Considerando las caracteristicas del disefio arquitectonico y la informacion disponible, se
concluye que la estructura mas idénea para satisfacer todos los requerimientos planteados

es una estructura porticada de hormigén armado.

1.3.3.Social
El desarrollo del disefio estructural del hotel, planteado conlleva beneficios significativos
para los residentes del distrito 13 y barrio tabladita en la ciudad de Tarija, asi como para

los turistas y la poblacion en general.
1.4.  Alcance del proyecto
El proyecto contempla el disefio estructural de un HOTEL ubicado en el Barrio Tabladita.

Se analiza los planos topograficos y resultados de analisis de suelo, y en base a estos
documentos se realiza el planteamiento estructural y posteriormente el disefio de los
elementos que son parte de la estructura, tales como: cubierta, losa alivianada, vigas,
columnas, zapatas, y también elementos complementarios como escaleras, mediante lo

estipulado en la normativa.

No se realizara el disefio de las instalaciones eléctricas, instalaciones de agua potable,
sanitario ni alcantarillado de la estructura. Se tomard en cuenta el tanque de

almacenamiento de agua potable para cargar la estructura.
1.5.  Lugar de emplazamiento

1.5.1. Ubicacion
El proyecto planteado se encuentra ubicado en el departamento de Tarija, provincia
Cercado, y presenta las siguientes coordenadas:
Coordenadas Este: 21°31°44™"
Coordenada Norte: 64°45°41™"

Se encuentra emplazado en el Barrio Tabladita, mas especificamente en la Av. Violin

Chapaco C/Sama. El barrio Tabladita corresponde al distrito 13, es urbanizado, contempla



calles y avenidas pavimentadas, cuenta con sistemas de alcantarillado sanitario y sistema

de agua potable como también cuenta con energia eléctrica y red de comunicacién

Figura 1.1. Ubicacion del proyecto.

Fuente: Imagen satelital del barrio la Tabladita, Google Heart, 2024.

1.5.2. Aspecto socio econdmico del lugar de emplazamiento de la obra
El proyecto esta ubicado en una zona altamente transitada, debido al flujo vehicular y
peatonal generado por la proximidad a un colegio y la posta del mismo barrio. Es
importante sefialar que la localizacion del proyecto cuenta con servicios esenciales de agua
potable y alcantarillado sanitario, gestionados por COSAALT R.L. Asimismo, cuenta con
suministro eléctrico a cargo de SETAR vy servicios de telefonia e internet proporcionados
por ENTEL, TIGO y VIVA, empresas establecidas en la ciudad de Tarija.

El lugar de emplazamiento de la obra es una zona urbana con bastante circulacion; por lo
tanto, cuenta diversos servicios en los alrededores, como servicios de hospedaje y
comedores, eliminando la necesidad de instalar campamentos o comedores dentro del sitio

de construccion.
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2.1. Introduccion

En el vasto panorama de la ingenieria civil, las estructuras de un edificio representan un
pilar fundamental que fusiona arte y ciencia para dar forma a nuestro entorno construido.
Desde la majestuosidad de los rascacielos hasta la simplicidad de las viviendas familiares,
las estructuras de los edificios son la columna vertebral que garantiza su estabilidad,
seguridad y funcionalidad en el tiempo. La ingenieria civil se encarga de este desafio
monumental, abarcando un amplio espectro de disciplinas que van desde la mecéanica de
materiales hasta la innovacion en disefio estructural. Esta introduccion explora la
intrincada relacién entre la ingenieria civil y las estructuras de los edificios, destacando su
papel esencial en la configuracion del paisaje urbano y en la mejora de la calidad de vida
de las comunidades. A través de un enfoque interdisciplinario y holistico, este estudio
profundiza en los principios, métodos y tecnologias que impulsan la creacion de
estructuras robustas, eficientes y sostenibles, y examina cdmo estas contribuyen a la
evolucion continua de la ingenieria civil en la basqueda de un futuro construido mas

resiliente y armonioso.
2.2.  Levantamiento Topografico

El levantamiento topografico es un en estudio técnico y descriptivo de un terreno. Se trata
de examinar en detalle la superficie de dicho terreno para conocer todas sus caracteristicas
geoldgicas, geogréaficas y fisicas. De esta manera, los levantamientos topogréaficos sirven
para recopilar informacion que se plasmara en un plano, documento donde graficamente

se encontrarén todos los detalles del terreno de la manera més exacta posible.

Para realizar un levantamiento topografico, los topografos hacen mediciones de las
dimensiones del terreno, incluyendo las distancias horizontales, las elevaciones, las

direcciones y los angulos.

Para realizar el levantamiento topogréafico del terreno, se utilizo tecnologia RTK (Real

Time Kinematic), que permite la navegacion cinética satelital en tiempo real.

El Hotel se localiza en el barrio Tabladita, dentro de la provincia cercado y cuenta con

una superficie construida de 1439,42 m?,



2.3. Estudios de Suelo

Para realizar un disefio estructural es imprescindible el estudio del lugar de
emplazamiento, conocer el perfil geotécnico, el esfuerzo admisible y todas las

caracteristicas que se requieran para llevar adelante el disefio de la fundacién.

La actividad cominmente conocida como exploracion del subsuelo implica la
identificacion de las capas de materiales depositados bajo una estructura planeada, junto
con el andlisis de sus propiedades fisicas. Este proceso tiene como objetivo principal
proporcionar datos Utiles al ingeniero geotécnico para realizar las siguientes tareas.
1. Seleccionar el tipo y profundidad de una cimentacion adecuada para una

estructura dada.

2. Evaluar la capacidad de carga de la cimentacion.

3. Estimar el asentamiento probable de una estructura.

4. Determinar problemas potenciales de la cimentacion (por ejemplo, suelo
expansivo, suelo colapsable, rellenos sanitarios, etc.)

5. Determinar la posicion del nivel del agua.

6. Predecir la presion lateral de tierra en estructuras tales como muros de retencion,
tabla estacas y cortes apuntalados.

7. Establecer métodos de construccidn para condiciones cambiantes del subsuelo.
Un dato importante para un proyecto de edificacion es conocer la capacidad portante del

suelo.

2.3.1. Método de analisis de Capacidad Portante (SPT)
El ensayo de penetracion estdndar o SPT (del inglés Standard Penetration Test), es un tipo
de prueba de penetracién dinamica, empleada para ensayar terrenos en los que se quiere
realizar un reconocimiento geotécnico. Consiste en contar el nUmero de golpes necesarios
para que se introduzca a una determinada profundidad, una cuchara (cilindrica y hueca)
muy robusta (didmetro exterior de 50,8 (2 Plg) milimetros e interior de 36,8 (1,45 PIg)
milimetros, que permite tomar una muestra, naturalmente alterada, en su interior. El peso

es de 63,5 kg y tiene una altura de caida de 76 cm.

Para obtener la capacidad portante del suelo en base al N (nimero de golpes) obtenidos

en el ensayo,



que puede simplificarse para suelos no cohesivos:
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El equipo SPT Consta de las siguientes partes:

e Equipo SPT: consta de las siguientes partes.

e Muestreador: de media cafia o cafia partida.

e Diametro interior: 34,93 mm.

e Diametro exterior: 50,8 mm.

e Martinete anular: 140 libras = 63,5 Kg.

e Eje metalico contenedor y regulador para caida de martinete.

e Tubo de acero, por donde desliza el martinete, con dispositivo para soltar el
martinete, una altura de 76,2 cm.

¢ Yunque acerado fijo que detiene la caida del martinete y que se conecta a la parte
inferior mediante un tubo metalico y su muestreador de media cafia.

e Tripode metélico, con dispositivos para sujetar el martillo, el yunque y el eje
metalico rigido, mediante una cuerda o cable con un sistema de poleas.

e Barrenos de perforacion.

e Otros dispositivos y herramientas menores; palas, picos, etc.

Figura 2.1. Partes de un equipo para SPT

Fuente: Componentes del SPT, Empresa DIRIMPEX, 2023, Bogota Colombia.



Figura 2.2. Ensayo con SPT

Fuente: Ensayo SPT, Universidad de Concepcion, 2022, Concepcion Chile.
2.4  Disefio arquitectonico

Se define como disefio arquitectonico a la disciplina que tiene por objeto generar
propuestas e ideas para la creacion y realizacion de espacios fisicos enmarcado dentro de

la arquitectura.

Mediante el disefio arquitectonico se planifica lo que sera finalmente el edificio construido
con todos los detalles, imagen de estética, sus sistemas estructurales y todos los demas

sistemas que componen la obra.

Entre los aspectos que se deben tomar en cuenta para el disefio arquitectonico, estan la
creatividad, la organizacidn, el entorno fisico, viabilidad financiera, viabilidad normativa,

supresion de barreras arquitectonicas, etc.
2.5. Hormigén armado

El hormigdn armado es un material de construccion compuesto por concreto (hormigon)
reforzado con barras de acero, también conocidas como armaduras. Estas barras de acero
se colocan estratégicamente dentro del concreto para proporcionar resistencia adicional a
la estructura y mejorar su capacidad para soportar cargas, tales como fuerzas de

compresion, traccion, flexion y corte.

El concreto por si solo es muy resistente a la compresion, pero relativamente débil en
traccion. Al agregar las barras de acero, que son excelentes en resistir la traccion, se crea
un material compuesto que aprovecha las fortalezas de ambos materiales. Esto permite la
construccion de estructuras méas seguras y duraderas, capaces de resistir las fuerzas y

tensiones a las que estan sometidas en su uso diario.



2.5.1 Materiales
2.5.1.1. Cemento

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

estabilidad incluso bajo el agua.
2.5.1.2. Aridos

Se considera como aridos a materiales inertes formados por fragmentos de roca o arenas
gue pueden resultar por trituracion, molienda y clasificacion en caso de aridos por

machaqueo que poseen superficies rugosas con aristas.

En otro caso pueden ser aridos naturales que se consiguen despues de un lavado y

clasificacion del mismo, con superficies lisas y forma redondeada.

Los aridos son muy usados en la construccion, un parte importante de la composicion del

hormigon y las caracteristicas que este pueda adquirir.
Tamafo maximo del agregado grueso

Segun la norma boliviana del hormigon NB1225001, el tamafio méximo nominal del

agregado grueso no debe ser superior a:
a) 1/5 de la menor separacion entre los lados del encofrado.

b) 1/3 de la altura de la losa, ni a 3/4 del espaciamiento minimo libre entre las barras o
alambres individuales de la armadura, paquetes de barras, cables individuales, paquetes

de cables o ductos.
2.5.1.3. Agua

El agua empleada en el mezclado del hormigdn debe estar limpia y libre de cantidades
perjudiciales de aceites, acidos, alcalis, sales, materia organica u otras sustancias nocivas

para el hormigoén o la armadura y debe cumplir con la norma ASTM C1602M y NB 637.

Es recomendable el uso de agua potable, 0 en caso contrario que cumpla con todo lo

exigido en un analisis para ver su calidad.



2.5.2 Propiedades del hormigon
2.5.2.1 Resistencia

En el caso del concreto utilizado en estructuras, la resistencia minima especificada (fc’)
debe ser al menos de 17 MPa. No hay un limite superior definido para fc’, a menos que

sea restringido por alguna disposicién particular de la normativa.

Tabla 2.1. Valor minimo de f’c a especificar en el proyecto estructural

fc fc
Aplicacion Hormigon
Minimo, Mpa Maximo, Mpa
General Peso normal y liviano 17 Ninguno
Peso normal 21 Ninguno

Pdrticos especiales resistentes

a momentos y muros

. Liviano 21 35(1)
estructurales especiales

(1) Este limite puede ser excedido cuando la evidencia experimental demuestre que los
elementos estructurales hechos con hormigén liviano proporcionan una resistencia y
tenacidad iguales o mayores que las de elementos comparables hechos con hormigon de

peso normal de la misma resistencia.

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001; Capitulo 19 (Tabla
19.2.1.1 —Limites para f’¢c); (pag.411)

2.6. Disefio Estructural

Segun NB1225001, las estructuras y los elementos estructurales deben ser disefiados para
que tengan en cualquier seccion una resistencia de disefio al menos igual a la resistencia

requerida, calculada esta Gltima para las cargas y fuerzas mayoradas.
El requisito basico para el disefio por resistencia se puede expresar como:
Resistencia de disefio > Resistencia requerida

®-R,=>U

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

10



2.6.1. Cargas
El analisis de cargas es un procedimiento que permite conocer las cargas que se ejercen
sobre los distintos elementos estructurales que integran la construccion debido a su
funcionamiento. Es decir, las cargas muertas y variables que en ella actdan durante la

operacion usual del edificio.

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

actlian simultaneamente.

Tabla 2.2. Combinaciones de carga.

Estructura vacia U=14(D+F)

Estructura con sobrecargas U=12D+F+T)+16(L+H)+05(LroSO6R)
Estructura de cubierta U=12D+16(Lr6S6R)+(1,0L60,80W)
Accion de viento U=12D+10W+10L+05(Lr6S46R)
Accion sismica U=12D+10E+10L+0,2S

Accion de Viento + empujes de
| U=09D+10W+16H
suelo

Accidn sismica + empujes de suelo([U=09D+1,0E+16H

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001.
Donde:
D = Cargas muertas.
E = Efectos de carga producidos por el sismo.

F = Cargas debidas al peso y presion de fluidos con densidades bien definidas y alturas

maximas controlables.
H = Cargas debidas al peso y empuje del suelo, del agua en el suelo, u otros materiales.
L = Cargas vivas.

Lr = Cargas vivas de cubierta.
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R = Cargas por lluvia.
S = Cargas por nieve.

T = Efectos acumulados de variacion de temperatura, fluencia lenta, retraccion,

asentamiento diferencial, y retraccion del hormigoén de retraccién compensada.
U = Resistencia requerida para resistir las cargas mayoradas.
W = Carga por viento.

2.6.2. Mddulo de Elasticidad
2.6.2.1. Médulo de elasticidad del hormigon

Segun la Norma Boliviana del Hormigon Estructural NB1225001, el mdédulo de

elasticidad, Ec, para el hormigdn puede tomarse como:
Para valores de peso especifico we comprendidos entre 15 kKN/m?y 25 KN/m?:
E, = w543 -\/f, (en MPa)
Para hormigon de densidad normal, Ec puede tomarse como:
E. = 4700 -/, (en MPa)
Donde f'c debe estar en Mpa.

2.6.2.2. Mddulo de elasticidad de las armaduras no pretensadas

El modulo de elasticidad, Es, para el acero de la armadura no pretensada puede tomarse

como:
Es= 200000 MPa.

2.6.3. Luz de calculo
Segun la Norma Boliviana del Hormigon Estructural NB1225001-1, se puede tomar como

luz de célculo lo siguiente:
2.6.3.1. Elementos simplemente apoyados

La luz de célculo, Lcal, de los elementos que no estén construidos monoliticamente con
sus apoyos debe considerarse como la luz libre, Ln, mas la altura, h, del elemento, pero

no debe exceder la distancia entre los centros de los apoyos, Lc.
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2.6.3.2. Elementos porticados

La luz de célculo, Lcal, de los elementos que no estén construidos monoliticamente con
sus apoyos debe considerarse como la luz libre, Ln, mas la altura, h, del elemento, pero

no debe exceder la distancia entre los centros de los apoyos, Lc.
2.6.3.3. Vigas continuas e integrales

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

momentos en la cara de los apoyos.
2.6.3.4. Losas

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

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

2.6.4. Factor de reduccion de resistencia @
La resistencia de disefio proporcionada por un elemento, sus uniones con otros elementos,
asi como sus secciones transversales, en términos de flexidn, carga axial, cortante y
torsion, deben tomarse como la resistencia nominal calculada de acuerdo con los
requisitos y suposiciones que presenta la Norma NB1225001-1, multiplicada por los

factores @ de reduccion de resistencia.

Figura 2.3. Variacion © en funcion y de la deformacion de la traccionada de &t

N
b
0.90
s
1 ~
~
/
T e
con espiral /
075 ————"
0.65
I Y
j N ' ' I
ety gt =580

Fuente: Variacion del factor de resistencia, Norma Boliviana de Hormigon Estructural
NB1225001, 2017, Bolivia.
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Para las secciones en las que la deformacion unitaria neta a la traccion en el acero mas
traccionado en el estado de resistencia nominal, €t, se encuentra entre los limites para
secciones controladas por compresion y las secciones controladas por traccion, se permite
que @ aumente linealmente desde el valor correspondiente a las secciones controladas por
compresion hasta 0,90, en la medida que st aumente desde el limite de deformacion
unitaria controlado por compresion ety = fy/Es, hasta 0,005, como se muestra en la

siguiente tabla.

Tabla 2.3. Reduccion del factor de resistencia @, para momentos, fuerzas axiales o

combinacion de momento y fuerza axial

)
Deformacion L :
. Clasificacion Tipo de armadura transversal
de traccion &t
Espiral Otros
Controlada
et < ey por 0,75 0,65
compresion

ey <& <0,005| Transicion | 0,75 + 0,15 [ —- 2 ) | 0,65+ 0,25 [ -
- - 0,005 - Ety 0,005 - Ety

Controlada
0,005 < g » 0,90 0,90
por traccion

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001.

2.6.5. Estructura de sustentacion de la edificacién
2.6.5.1. Cubierta de losa

Las losas son elementos estructurales bidimensionales, en los que la tercera dimension es
pequefia comparada con las otras dos dimensiones basicas. Las cargas que actian sobre
las losas son esencialmente perpendiculares al plano principal de las mismas, por lo que

su comportamiento esta dominado por la flexion.

2.6.5.1.1. Losa alivianada de vigueta
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Las losas de vigueta funcionan como una serie de viguetas que a la vez se apoyan en vigas

maestras; las vigas maestras a la vez se apoyan en las columnas para trasmitir el peso.

Las viguetas no deben ser menores que 10 cm de espesor en la parte inferior y 12 cm en
la parte superior. El espacio libre entre ellas no debe exceder mas de 80 cm sobre los

componentes del sistema.
La losa se compone de tres elementos principales:
Vigueta pretensada, fabricadas por firmas comerciales reconocidas.

La separacion entre viguetas depende de las dimensiones de la bovedilla que se utilice,
normalmente oscila entre 50 cm medida centro a centro de viguetas, la altura de la
bovedilla depende del claro de la losa y existen desde 10 a 25 cm. No se considera

contribucion alguna por parte de la bovedilla a la resistencia de la losa.

Figura 2.4. Vista frontal de una losa alivianada.

DETALLE LOSA DE VIGUETAS H=20 cm
ESCALA 1:10

MALLA REFUERZO
CARPETA DE POR RETRACCION @6 mm c/25¢m

COMPRESION e=5¢m %
eTesszesezezece: ~\ eaeaezezagegeze J_}.(_,?(.{_
{gb’—%} gé_@im

SeSesetasat: Ws‘fﬁwf jsesass: S”“%?éju dadeicd
ta:ﬁ Eaes 5@ %
osatet T taT Satetutasat: R e

I*DMm ‘r 0.38m ! 0.12m ! 0.3 m =012

050m R 0.50m -

—020m—~

Fuente: Vista frontal de la losa alivianada, Elaboracion propia.

Material de relleno o bovedilla, que consiste en plastoformo o bovedilla de ladrillo como
medidas adecuadas, segun lo establece el fabricante de las viguetas para logar finalmente

la forma final de la seccion que se utilizo en el calculo.

La losa de compresién es el concreto que junto con el acero de fuerzo requerido, el cual
gueda por encima de las viguetas y bovedillas, siendo su funcidn estructural integrar y dar
continuidad al sistema. Se recomienda incorporar dentro de la capa de compresion una

malla de acero minima de 6 mm.

15



La funcidn principal de la vigueta es absorber los esfuerzos de flexion que se presentan
en los nervios modulares de la placa de losa: la forma y sentido en que es colocada permite
transmitir las cargas de uso funcional hacia la estructura del edificio, para luego ser

transmitidas a las fundaciones.

Figura 2.5. Vista en planta de una losa alivianada.

Fuente: Vista en planta losa alivianada, Ficha técnica de viguetas pretensadas, ,2023,

Bolivia.
Metodologia de célculo
e Determinacioén del canto de la losa alivianada.

Para elegir el sentido de la colocacion de viguetas fue con base en la continuidad de los
pafios y la obtencién de momentos flectores menores, por lo que las viguetas estan

paralelamente dispuestas a la luz menor de la losa.

l
h=os ()

e Determinacion de la armadura de reparto.

Seré necesario colocar armadura minima en la direccién perpendicular al armado de las
viguetas de la losa aligerada para controlar los esfuerzos por cambios de temperatura y
contraccion de fraguado del concreto. Por tal motivo, la armadura de reparto se determina
de acuerdo con la siguiente tabla “Cuantia minima para armadura por retraccion y

temperatura.”.
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Tabla 2.4. Cuantias minimas para armadura corrugada de retraccion y temperatura

calculados sobre el area bruta de hormigon.

Tipo de armadura [y, Mpa Cuantia minima de
armadura
Barras corrugadas <420 0,0020
Barras corrugadas o >420 Mayor | 0,0018 x 420
armadura de alambre de: fy
electrosoldada 0,0014

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001; Capitulo 24 (Tabla
24.4.3.2); (pag.528)

En el disefio se esta trabajando con acero 500 MPa, por tanto, la armadura minima seré:
Asmin=0,0015 - b - h; Calculo de la armadura para momentos positivos. No se realizara el
calculo de armadura positiva, debido a que empresas comerciales de viguetas pretensadas
proporcionan momentos admisibles para cada tipo de vigueta, en funcion del momento
flector actuante. Se calculard el momento flector actuante y en funcién de este valor se
elegira el tipo de vigueta a utilizar. Mact < Madm.

Separacién minima. De acuerdo con la NB12225001 en el apartado 7.7.6.2 nos dice que

la armadura de retraccion y temperatura debe cumplir que:

S {S 3 h(de lalosa)
mn (- < 300,00 mm

Figura 2.6. Distribucion de la armadura de reparto.

Fuente: Distribucion de armadura, Norma Boliviana de Hormigon Estructural
NB1225001, 2017, Bolivia.
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Verificacion de viguetas

Las viguetas son elementos lineales sometidos a flexion, para lo cual se introduce esfuerzo
de tal manera que sean iguales y de sentido contrario a los que producen las cargas para

gue de esa forma se pueda eliminar los esfuerzos a flexion.

La verificacion de la vigueta pretensada se desarrollara para dos estadios de carga que

son.

1.- Estadio 2 (tiempo = 0), El elemento esta bajo el pre-esfuerzo, pero no esta sujeto a
ninguna carga externa superpuesta, solamente al peso propio de la viga Mo. El Momento

flector es causado por la fuerza de pretensado (Po).

En otras palabras, cuando la fuerza de pretensado se transfiere al hormigon (esto es, en el
procedimiento cuando se aflojan los gatos) la viga se levanta sobre su lecho, momento en

el que el peso de la viga se convierte en una carga activa.
Verificacion de esfuerzos para la fibra traccionada:

M, - Cqp (Po ) C10) - C1o Py
+ - —— = fti
Iy Iy Ao

fu=025/f'c

Verificacion de esfuerzos para la fibra comprimida:

fio=—

Mo ‘Czo (Po ‘C10)'C20 Po

fei=0,60-f'c
2.- Estadio 4 (Tiempo = o)

Cuando la viga esta sometida a las cargas de servicio, que se componen del peso muerto,
como forjados de piso soportados por la viga, y las sobrecargas de uso del proyecto. Esta
carga superpuesta produce el momento adicional y las tensiones de flexion. Estas
tensiones de flexion se superponen a las producidas por el pretensado y el peso de la viga.
Por lo tanto, bajo la carga de proyecto, las tensiones en las fibras extremas de compresion
y tension son fcs y fts respectivamente.
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Verificacion de esfuerzos para la fibra traccionada:

MT'C100+(Pf'eoo)'Cloo P

_ -2 >
I I Ay Jes
fes =045 - f'c
Mo : Czo (Po : C10) : Czo Po
fts =05 f c

2.6.5.2. Disefo de vigas

Las vigas son elementos estructurales lineales, que generalmente estan solicitados a
esfuerzos de flexion. Pueden tener distintas secciones transversales, aunque las mas

usadas son las vigas rectangulares.

La viga de Hormigon Armado sujeta al efecto de flexion puede fallar de dos formas, por
falla del concreto o por falla del Acero, dichas fallas se diferencian fundamentalmente en
que la falla por aplastamiento del concreto es una falla explosiva y sin previo aviso,
mientras que la falla por fluencia del acero es una falla gradual donde se observa un
incremento de la deflexion de la viga, dicha deflexion visible permite a los ocupantes

abandonar la estructura, antes que se produzca el colapso.
2.6.5.2.1. Disefio a flexion

La Norma Boliviana del Hormigon Estructural NB1225001-1 establece, que el disefio por
resistencia de elementos sometidos a flexion y cargas axiales debe satisfacer las
condiciones de equilibrio y de compatibilidad de deformaciones, ademas debe basarse en

las siguientes hipotesis:

Las deformaciones especificas en la armadura y en el hormigon deben suponerse
directamente proporcionales a la distancia desde el eje neutro, excepto que, para las vigas
de gran altura, debe emplearse un analisis que considere una distribucién no lineal de las
deformaciones especificas. Alternativamente, se permite emplear el modelo de bielas y

tirantes
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La méxima de formacidn especifica utilizable en la fibra extrema sometida a compresién

del hormigon se supone igual a 3 %o (0,003).

El esfuerzo en la armadura, cuando sea menor que fy, debe tomarse como Es veces la
deformacion especifica del acero. Para deformaciones especificas mayores que las

correspondientes a fy, el esfuerzo se considera independiente de la deformacion especifica

e igual a fy.

Cuando:
es<ey (deformacion especifica de fluencia)
Asfs =AsE-es
Cuando:
eszey
As-fs=As-fy

La resistencia a la traccion del hormigdon no debe considerarse en los calculos de

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

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

con los resultados de ensayos representativos.
2.6.5.2.2. Diagrama rectangular de tensiones

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

equivalente de esfuerzos en el hormigon, definida como sigue:

Una tension en el hormigén de 0,85 fc¢' uniformemente distribuida en una zona de
compresion equivalente, limitada por los bordes de la seccion transversal y por una linea
recta paralela al eje neutro, a una distanciaa =f_1-c de la fibra de deformacion especifica

maxima en compresion.

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

medir en direccion perpendicular al eje neutro.
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Para fc', entre 18 MPa y 30 MPa, el factor B_1 se debe tomar como 0,85. Para resistencias
superiores a 30 MPa, B _1se debe disminuir en forma lineal a razén de 0,008 por cada MPa

de aumento sobre 30 MPa, sin embargo, _1 no debe ser menor de 0,65.

Figura 2.7. Distribucion rectangular equivalente de tensiones en el hormigon.

b 0.003 0.857c

|
a?
1

a=pg1 Nc=0.85cb*a

As
o9 00 — T = As™y

£5F g

Deformaciones Blogue rectangular
egquivalente de tensiones

Fuente: Esfuerzos y deformaciones en vigas de H°A°, Norma Boliviana de Hormigon
Estructural NB1225001, 2017, Bolivia.

_O,85-f’c-a-b
fy

As

an%zAs-fy-(d—%)

Tabla 2.5. Valores de B1 para la distribucion rectangular equivalente de esfuerzos en el

hormigon.

fc B1

£'c <30 MPa 0,85

30 MPa < f'c <60MPa| 0,85 — 0,056 (@)

f'c > 60 Mpa 0,65

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001.
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2.6.5.2.3. Armadura minima en elementos sometidos a flexién

La cantidad de armadura As, proporcionada no debe ser menor que la obtenida por medio
de:

’

c
Asmin =-——-b,, - d

4fy

2.6.5.2.4. Espaciamiento de la armadura a traccion

(P52
S

El espaciamiento de la armadura mas cercana a una superficie en traccion “s”, no debe ser

mayor que el dado por:

280
J380 () — 25
s <
280
L 300G

2

fs=3fy
Cc = Tgeo T Destrivo
La distancia libre minima entre barras paralelas de una capa debe cumplir con:

db
Stmin > 25mm
1,33 del tamaio del agregado grueso

2.6.5.2.5. Disefio a cortante
El refuerzo para cortante debera calcularse de acuerdo a las siguientes prescripciones:
1.-SiV, <0,5-(@V.)  Colocar armadura constructiva
2.-Si0,5-(@V,) <V, <@V, Colocar armadura minima Av. min
3,SiV, > @V, Colocar armadura de refuerzo y no debe der menor que Avmin
El disefio de secciones transversales sometidas a cortante debe estar basado en:
d-V,=V,
Donde:

Vu = Fuerza cortante mayorada en la seccion considerada
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Vn = Resistencia nominal al cortante calculado mediante:
Vn=Vc + Vs
Donde:
V¢ = Resistencia hominal al cortante proporcionada por el hormigén
Vs = Resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura de cortante
Resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigon

V¢ debe calcularse para elementos Gnicamente sometidos a cortante y flexion, mediante

la siguiente expresion:

_A-Jfc

6 -bw - d

Ve

Resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura
Se permite armadura para cortante consistente en:
a) Estribos perpendiculares al eje del elemento

b) Armadura electrosoldada de alambre, con alambres localizados perpendicularmente al

eje del elemento.
c) Espirales, estribos circulares y estribos cerrados de confinamiento.

Para calcular Vs, para lo expuesto anteriormente se puede usar la siguiente expresion:

A, - -d
As v fyt
S
Donde:
Av: Es el area de armadura para cortante dentro del espaciamiento s.

Para la resistencia del acero la Norma NB1225001-1 establece que los valores de fy y fy

usados en el disefio de la armadura para cortante deben ser:

420 MPa en general
560 MPa para armadura electrosoldada de alambre corrugado

£y fe<|
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Otro dato a tomar en cuenta al calcular la armadura de cortante es el espaciamiento, y
segun la norma el espaciamiento de la armadura de cortante colocado perpendicularmente
al eje del elemento debe cumplir:

d/2 en elementos de hormigon no pretensado

§ =10,75 h en elementos pretensados
300 mm

Cuando Vc = 0,33,/f’c b, d, las separaciones maximas se deben reducir a la mitad.

Debe colocarse un area minima de armadura para cortante, Av, min, en todo elemento de
hormigdn armado sometido a flexién (pretensado y no pretensado) donde Vu, exceda el
valor de 0,5 @ Vc.

Para calcular Av, min se puede usar las siguientes expresiones:

f'c by,s b, s
Aymin = = —— 0 Aymin = 0,34 ﬁ

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

Vs

v

|4
Eu B VC
Como otra limitacion se tiene:

2,/fc

Vs=—3

‘b, -d

2.6.5.3. Disefo de columnas

Las columnas o pilares de hormigdn armado forman piezas, generalmente verticales, en
las que la solicitacion normal es la predominante. Sus distintas secciones transversales

pueden estar sometidas a compresidn simple, compresion o flexion compuestas.

La Norma Boliviana de Hormigén Estructural establece, que las columnas se deben
disefiar para resistir las fuerzas axiales que provienen de las cargas mayoradas de todos
los entre pisos o cubierta, y el momento maximo debido a las cargas mayoradas en un solo

vano adyacente del entre piso o cubierta bajo consideracion.
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También debe considerarse la condicion de carga que produzca la méxima relacion entre

momento y carga axial.

Figura 2.8. Hipotesis para calcular momentos en las columnas debidos a cargas

gravitatorias.

L Ly L, E LI

ml;_l_‘;r WA} ‘ ‘ { ‘ ' v ; L4 " l ; $ l !_l-l ; ll '_$,I.... Columna empotrada

en sus extremos

Fuente: Hipotesis de cargas, Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001,
2017, Bolivia.

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

condiciones de restriccion al giro.
2.6.5.3.1. Dimensionamiento de columnas

Segun la NB1225001-1, la minima dimensién de una columna rectangular hormigonada
en obra debe ser b>200 mm y el didmetro de la armadura principal a utilizar en la columna

debe ser db > 12 mm.

Todas las barras, con excepcion de las pretensadas, deben estar encerradas por medio de
estribos transversales cerrados. EI diametro de las armaduras transversales debe ser mayor
0 igual a 6 mm o la cuarta parte del didmetro maximo de las barras longitudinales

comprimidas.

2.6.5.3.2. Limites para las armaduras de elementos comprimidos
Se toman en cuenta las siguientes consideraciones:

a) Elementos comprimidos no compuestos
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El &rea de la armadura longitudinal, Ast, para elementos a compresion no compuestos se

debe cumplir con:

0,006 Ag < Ast < 0,08 Ag
b) NUmero minimo de barras
4 para barras dentro de estribos circulares o rectangulares.
3 para barras dentro de estribos triangulares.
6 para barras rodeadas por espirales.

Figura 2.9. Colocacidn de varillas en diferentes secciones.

Y
N\ /f‘

[&

Lo

Fuente: Seccion transversal de H°A°, Norma Boliviana de Hormigon Estructural
NB1225001, 2017, Bolivia.

2.6.5.3.3. Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccion

1,5db
St = 40mm

mn —
1,33 del tamaio maximo del agregado grueso = 2,53 cm

Figura 2.10. Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccion.

Fuente: Separacion entre varillas de refuerzo, Norma Boliviana de Hormigén
Estructural NB1225001, 2017, Bolivia.
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2.6.5.3.4. Disefio a corte
Resistencia nominal al cortante proporcionada por el hormigon

Tabla 2.6. Método detallado para calcular Vc.

<_”E+17p Yud d)bwd @

w 4h-—
° My = Ny —5—
Esta ecuacién no es aplicable si:
4h —d

M, = N, —5— < 0| (116)

0,29 N,
0,294+ f! biy:d ’1+ A—” (11-7)
g

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001.

Ve

IA

Resistencia nominal al cortante proporcionada por la armadura
La armadura necesaria y minima es calculada de igual manera que en el elemento viga.
Separacién minima

> 1,5-db
Stmin{ > 40mm
> 1,33 del tamano maximo del agregado grueso.

Separacién maxima

< 12-db
Stmax < 36 -dbe
< bdimension del lado menor de la columna

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

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

esbeltez cuando:

ki
—YL<22
T
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b) En estructuras indesplazables se permite ignorar los efectos de esbeltez en elementos a

compresion que satisfacen:

kl, M1>
—— < 34 i
r 34+ <M2

b) En estructuras indesplazables se permite ignorar los efectos de esbeltez en elementos a

compresion que satisfacen:

kl, M,
—<34+12 (—)
T + M,

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

si el elemento tiene curvatura doble.

Se permite considerar los elementos a compresion como indesplazables cuando los
elementos de arriostramiento tienen una rigidez total que restringe los movimientos

laterales de ese piso de al menos 12 veces la rigidez bruta de las columnas dentro del piso.

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

segundo orden cuando la relacion de esbeltez es:

kl
—>100
T

En estas expresiones, el radio de giro puede calcularse con la siguiente expresion:

También se puede tomar el radio de giro como:

- 0,3 veces la dimension total de la seccion en la direccion en la cual se esta considerando

la estabilidad para el caso de elementos rectangulares.

- 0,25 veces el didmetro para elementos circulares en compresion.
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Figura 2.11. Esquema para la consideracion de la esbeltez de columnas segun se trate de

porticos desplazables o indesplazables.

PORTICO DESPLAZABLE PORTICO INDESPLAZABLE
N Y
P o tener en cuenta _ <
ki fr < 22 — I3 esheller —  Klodr <3412 (MiM) S 40

Métodos
[22<kuir < 100 >— soroimades [ ¥ =12 MM <kiir <100 |
| 100<ktfr D=1  AndlisisP-4 * —< 100 <k by /r |

Fuente: Relacion de esbeltez de columnas, Norma Boliviana de Hormigon Estructural
NB1225001, 2017, Bolivia.

2.6.5.3.6. Determinacion de los factores k, con cronogramas

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

para determinar longitudes efectivas de columnas.

Figura 2.12. Factores de longitud efectiva.

Wa

Y & W¥e & ¥
7 bl P
_ /s s 200 — ==
10 Ly 10 £ 500
500 -4 = 1000 — % 100 — 1000
100 ae E 10 son _| - I— soo0
50— = so0 300 —| —1 50 — 300
3.0 — T 09 — 30 200 —| 1 40 — 200
20 —| <+ — 20 B T
L 100 — — 30 — 1wo
] = = 9.0
—— oz 80 — = &0
1.0 — I 10 70 —| — 70
09 — — 09 60 — —_ — 60
0.8 — T — o8 < 5
R, — —+ — »
0.7 —| — o7 50 — = s
0.6 — N — o6 40 — [ — 40
05— — os ] - B
— — 30 —| 1 = 30
0.4 —| — 0«
03— — o 20 — -+ | 0
| , — —1 15 |
0.2 —| 06 — 02 €
— — 1.0 —| =€ I 10
0.1 —| -+ — 01 B £ N
| L o |

o — —— 03 — 0 0

Fuente: Factor de longitud efectiva, Disefio de Concreto Reforzado J. C. Mccormac y
R. H. Brown, 2018, México.

Donde se analiza el valor y en cada extremo de la columna:
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_ X(El/1) de los miembros a compresién (columnas)

Y.(EI/1) de los miembros a flexion (vigas)

Un entrepiso puede considerarse indesplazable si:

P, - A
=% 0005
Vus'lz

Donde:
¥ P, = Carga vertical total mayorada.

Ao = Es el desplazamiento lateral relativo de primer orden entre la parte superior e inferior

del piso debido a Vs, expresada en mm.
Vus= El cortante horizontal mayorado en el piso bajo consideracion.

Ic= Longitud del elemento comprimido en un portico, medida entre los ejes de los nudos

del pértico, expresada en mm.
2.6.5.3.7. Diagrama de interaccion para columnas de hormigon

El diagrama de interaccion para obtener la resistencia de columnas de hormigon armado
es un grafico que define la resistencia utilizable para diferentes combinaciones de carga

axial y momento de falla.

Para cualquier excentricidad, existe un solo par de valores de @-Pn y @-Mn que produciran

un estado inminente de falla; en este diagrama, representa una excentricidad en particular.
Pn, esta dado de la siguiente manera:
Po = (0,85 f'c - (Ag - Ast) + Ast - fy)
Pnmax = 0,8 (0,85 fc - (Ag - Ast) + Ast - fy)
OPnmax = 0,8 - (0,85 f'c - (Ag - Ast) + Ast - fy)

Los puntos que en su defecto son la resistencia nominal para combinaciones de flexién y

carga axial tienen que cumplir:

e Equilibrio estatico.

e Compatibilidad de deformaciones.
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Figura 2.13. Compatibilidad de deformaciones

1 T g, = 0.003 0.85 - f/
- — " Co=A-f
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d
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A
e o o oo — oz 3—s F--z3
& fs T=A4,f
Seccion Deformaciones Tensiones Fuerzas Internas Fuerzas Resultantes

Fuente: Distribucion de deformaciones, Disefio de Estructuras de Concreto Armado,
2015, Chile.

Figura 2.14. Distribucion de deformaciones correspondientes a los puntos del diagrama

de interaccion.

By

Falla
balanceada

Eeu

7

Traccicn
pura

E My
Flexion pura
F

Fuente: Diagrama de interaccion, Disefio de Estructuras de Concreto Armado, 2015,
Chile.

Compresion axial pura (no existe momentos flectores). Maxima compresion axial
(excentricidad minima). Esfuerzo en el refuerzo cercano a la cara de traccion. Este punto
corresponde al aplastamiento en una cara y traccion cero en la otra cara. Esfuerzo en el

refuerzo cercano a la cara de traccion.
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Punto balanceado; esfuerzos en el refuerzo cercano a la cara de traccion. Este punto
representa la falla balanceada en la cual se desarrollan simultaneamente el aplastamiento

en el hormigon y la fluencia en el acero a traccion.
Punto de control de traccién. Flexion pura (no existe momentos flectores).

2.6.6. Estructuras complementarias
2.6.6.1. Escaleras

las escaleras son un medio de acceso a los pisos de trabajo, que permite a las personas
ascender y descender de frente sirviendo para comunicar entre si los diferentes niveles de
una construccion. Consta de planos horizontales sucesivos llamados peldafios que estan

formados por huellas, contrahuellas y rellanos.
2.6.6.1.1. Proceso de calculo
Segln R. Morales se puede seguir el siguiente procedimiento:
Si los apoyos son vigas o zapatas el momento de disefio seré:
Mpisefo = @ * My max
Donde o puede tomar los valores de 0,8 a 1,0.

Figura 2.15. Escaleras y sus elementos.

o
N

0.26|n®

0.26 m

Fuente: Corte longitudinal de escaleras, Elaboracion propia, 2024, Bolivia.
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Célculo de la armadura positiva

Para calcular la armadura necesaria para resistir la flexion, se puede usar el diagrama de
distribucién rectangular equivalente de tensiones, del cual por equilibrio se puede sacar

las siguientes expresiones:

4 = Mu

s a
- fy(d-3)

q= As'fy
©085-fc-b

Realizando iteraciones con dichas expresiones se podra hallar la armadura requerida.
Refuerzo de momento negativo

(H)A4s
2

(—)As =
Agmin = 0,0018-b-d
Asmin < (_)AS
2.6.6.2. Fundaciones

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

necesario proporcionar la suficiente resistencia al deslizamiento y volteo.

Entre las diversas zapatas de concreto reforzado de uso comun se cuentan: las zapatas
corridas para muros, las zapatas aisladas, las zapatas combinadas, las losas de cimentacién
y las cabezas de pilotes.

2.6.6.2.1. Presiones permisibles del suelo

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

presion presente en el suelo entre la Gltima carga que recibe la columna.
2.6.6.2.2. Zapata cuadrada, circular o rectangular aislada

Una de las opciones mas usadas para zapatas son las que tienen un espesor de losa
constante, sin embargo J. C. Mccormac expone que, si este espesor llega a ser mas de 3 0
4 pies, se puede optar por usar zapatas escalonadas por el hecho de que las fuerzas
cortantes y momentos generan mayores esfuerzos cerca de la columna. Otra opcion para
esto son las zapatas con declive, no obstante, este tipo de zapata genera mayor dificultad
en la parte constructiva, ya que el costo de la mano de obra resulta ser mayor. Ademas,
deben hacerse verificaciones de esfuerzos en mas de una seccion de la zapata al usar
zapatas escalonadas o con declive.

Geometria

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

admisible del suelo o la capacidad admisible de los pilotes.

Distribucion de las armaduras

En zapatas en una direccidn y en zapatas cuadradas en dos direcciones, la armadura debe
distribuirse uniformemente a lo largo del ancho total de la zapata.

Altura minima de las zapatas y cabezales

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

zapatas apoyadas sobre el suelo, ni menor de 300 mm en el caso de cabezales de pilotes.
Hormigon de limpieza y recubrimiento

Figura 2.16. Hormigon de limpieza y recubrimiento.

=0 i o o l_._l_l_
Recubrimiento geométrico Scm
(galleta 5x5x5cm)

Fuente: Recubrimiento geométrico, Norma Boliviana de Hormigon Estructural
NB1225001, 2017, Bolivia.
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Célculo del area requerida

Para ello se emplea:

P
A=
Qadm.
B=+A

2.6.6.2.2.1. Verificacion al Punzonamiento

Resistencia caracteristica del hormigon

@Ve = 0.75 *

‘/? % by * d
Donde:
f'c = Resistencia caracteristica del hormigén a compresiéon
b, = Perimetro Critico
d = Peralte de la zapata
Férmula para punzonamiento aplicando la Resistencia del hormigon
Psh=s0cm = OVc x 4(a. +d) +d
Donde:
@Vc = resistencia caracteristica del hormigon
a. = ancho de la columna
d = Peralte de la zapata
Ve =Vu
2.6.6.2.2.2. Disefio a flexion
Primero se procede a calcular el acero para un metro cuadrado de la zapata
Posteriormente se procede a el calculo de Ts
Ts = BAf,

N, = 0.85f/by
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s = N
Y = 085£b

Finalmente se calcula el momento para hacer la comparacion y ver si cumple o no
Yy
M, = @T, (d - 5)

OM,, = Mu
2.7. Estrategia para la ejecucion del Proyecto

2.7.1. Especificaciones Técnicas
Es el documento que define la calidad de obra que el contratante desea ejecutar por

intermedio del Contratista, en términos de calidad y cantidad.

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

y finalmente las normas y pruebas previstas para las recepciones correspondientes.
Por lo general para cada item de la obra, se cubre los siguientes puntos:

e Definicion.

e Materiales, herramientas y equipo.

e Procedimiento de la ejecucion.

e Medicion y forma de pago.

2.7.2. Computos Métricos
Los cédmputos métricos se reducen a la medicion de longitudes, superficies y volumenes
de las diferentes partes de la obra, recurriendo para ello a la aplicacion de formulas

geométricas y trigonometricas.

Estos computos métricos deben ser realizados con el mayor cuidado posible, ya que los

mismos pueden acarrear problemas al calcular el precio de la obra.
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Es recomendable que el cdmputo métrico sea detallado para que sea simple su revision, y
se pueda realizar una modificacidn o correccion de ser necesario, ademas es necesario una
constancia de las operaciones realizadas y que las mismas sean ordenadas en un orden

simple, basandose en los planos del proyecto.

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

pieza, global, punto de instalacion, dependiendo del tipo de actividad.
Un precio unitario se halla formado por la adicién de los siguientes rubros:

a) Costo de materiales.

b) Costo de mano de obra.

c) Desgaste de herramientas y o reposicion de equipos.
d) Gastos generales.

e) Utilidad.

La suma de a) y b) forman el costo directo, la suma de c¢) y d) representan el costo
indirecto, la suma de ambas costo directo e indirecto integran el costo o precio neto al que
adicionado la utilidad totaliza el precio total del item. Tomado en cuenta como beneficios
sociales el 55 % de la mano de obra; como herramientas menores el 5% de la 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 del 14,94 % y un valor de IT del 3,09
%.

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

sujetos a la estimacién o criterio del calculista.

2.7.5. Planeamiento y cronograma de obra
Un proyecto define una combinacion de actividades interrelacionadas que deben
ejecutarse en un cierto orden antes que el trabajo completo pueda terminarse. Las

actividades estan interrelacionadas en una secuencia logica en el sentido que algunas de
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ellas no pueden comenzar hasta que otras se hayan terminado. Una actividad en un
proyecto, usualmente se ve como un trabajo que requiere tiempo y recursos para su
terminacion.

Para poder realizar un proyecto que cumpla con un adecuado tiempo y costo es

fundamental elaborar un plan en base al cual se pueda programar y controlar la obra.

Partiendo de aqui, se puede entender como planificacion a la formulacién de un conjunto

de acciones sucesivas que sirvan de guia para la realizacion de un proyecto.

Para la planificacion y programacién del presente proyecto se hard uso del método de la
ruta critica, el cual es un modelo matematico — l6gico. En funcion a este se analizan

mediante los métodos PERT (método probabilistico) y CPM (método deterministico).

La representacion se la realizara mediante el diagrama de GANTT, el cual es una
representacion gréafica de la informacion relacionada con la programacion, la cual muestra
las actividades en forma de barras sujetas al tiempo pudiendo identificar las actividades

que se desarrollaran en forma paralela y en serie es decir, una tras otra.
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3.1. Andlisis del levantamiento topografico

Para realizar el levantamiento topografico del terreno, se utilizo tecnologia RTK (Real
Time Kinematic); analizando los resultados obtenidos se observa que el terreno presenta
niveles que van desde los 1932.6 m a los 1935.5 m, entre los puntos mas distantes 8 y 37,

por lo tanto, se debe realizar una nivelacion del terreno previa a la construccion.

Figura 3.1. Curvas de nivel del terreno

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.2. Cotas para curvas de nivel.

PUNTO ESTE NORTE ELEVACION PUNTO ESTE NORTE | ELEVACION
Pl 317513.16 7618306.71 1934.64 P23 317506.02 | 7618269.48 1935.37
P2 317525.59 7618304.49 1934,27 P24 317522.54 | 7618265.35 1934.52
P3 317539.49 7618302.56 1933,82 P25 317537.59 | 7618262.55 1933.75
P4 317555.87 761829861 1933.41 P26 317551.16 | 7618260.78 1933.43
P5 317570.51 7618296.12 1933.07 > 317569, 259, 333
Po 317585,33, | 7618296,04 1932,85 gzg 3:7522_(3)2 ;212252.;? 133;.22
£7 317597,67" | 7618291,62 1932,69 P29 317599.85 | 7618254.29 1933.09
i 317607,70 | 7618290.05 1932,62 P30 317507.64 | 761825931 1935.28
o TR T T W 1 T TS
P11 317540.25 761828894 1933.87 P'Zz 317538,90 | IG18351,79 193357
= SR TeTEE oo e P33 317556.18 | 761824928 1933.45
P13 317571.23 | 7618283.48 1933.12 g;j ;:;Z;gg ;gigﬁﬂ;? :g:i:i
P14 317585.98 7618281,12 1932,90 z el A
P1s 31760117 7618278 91 1952.80 P36 317601.17 | 7618243.38 1933.21
Pic 317510.74 7618279.21 1935.11 P37 317503.51 | 761824427 1935.51
P17 317527.26 7618277.44 1934.24 P38 317521.51 | 7618241.76 1934.61
P18 317543.49 7618274.93 1933.65 P39 317538.03 | 761823941 1933.49
P19 317558,24 7618272,87 193341 P40 317556.48 | 7618236.31 1933.57
P20 317573.88 7618270.36 1933.15 P41 317573.14 | 7618233.95 1933.67
P21 317589.37 761826771 1933,02 P42 317586.28 | 7618232.03 1933.58
P22 317603,24 7618265.79 1932,92 P43 317598.67 | 7618229.52 1933.44

Fuente: Elaboracion propia.

Ver (Anexo 1).
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El area total de emplazamiento del terreno es de 1635.00 m? de los cuales de acuerdo a

los planos arquitectonicos 1.439.42 m? corresponden al area construida.
3.2. Analisis del Estudio de Suelos

El estudio de suelos fue desarrollado por la empresa consultora y constructora, “ARCON

— TARIJA” que tiene como gerente al Ingeniero José Luis Arduz.

Para determinar la capacidad portante del suelo, se realizo el ensayo SPT (STANDARD
PENETRATION TEST) en 3 puntos estratégicos del terreno, hasta llegar a una
profundidad de 3 metros, la ubicacion de los puntos se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.3. Puntos de sondeo

&R02001

y
Ry

R

Descripcion Latitud Longitud

Pozo 01 21°31'45.48"S | 64°45'41.34"0

Pozo 02 21°31'44.79"S | 64°45'40.23"0

Pozo 03 21°31'45.62"S | 64°45'40.38"0

Fuente: Adaptado de Google hearth
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El resultado del ensayo geotécnico mediante el SPT de los tres puntos se muestra en la

siguiente tabla.

Tabla 3.1. Caracterizacion y resistencia admisible del suelo.

N° de Profundidad Tipo de suelo Resistencia

pozo admisible
1 1,50m Arcilla mal graduada: CL 0.15 MPa
2 3m Arcilla mal graduada: CL 0.161 MPa
3 2,80m Arcilla mal graduada: CL 0.15 MPa

Fuente: Informe geotécnico del proyecto.

3.2.1 Validacién del estudio de suelos

Analizando el informe geotécnico, se realiza la validacion del estudio de suelos para una
profundidad de 1.50m debido a que en las demas profundidades se tiene igual 0 mayor

resistencia admisible segun los resultados presentados en la anterior tabla.
El resultado del nimero de golpes Nspt realizadas se muestran la siguiente tabla.

Tabla 3.2. Caracterizacion y resistencia admisible del suelo.

N° de pozo | Profundidad | N° golpes SPT Qadm
1 1,50m 12 0,15 MPa
2 3m 16 0,161 MPa
3 2,80m 12 0,15 MPa

Fuente: Informe geotécnico del proyecto.

Se realiza la correccion para el pozo 1.

N60 = Cg * Cy * Cg *

60
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ERf =65
Cg=1.0 Para orifico de 100 mm.
Cs=1.1 Muestreador sin camisa interior.

Cr=0.75 Para la profundidad analizada.

65 x 12
N60 =1%1.1%0.75 %

=10.73
En funcion al nimero de golpes N60 se determina el peso unitario del suelo con las
ecuaciones propuestas por Rahman (2017) y Bowles (1997).

Se analiza a una profundidad de 1.50 m, para suelos con alta cohesion con N=12 se tiene:
Para 0<N60<19 Yh = (80+ 2 x N) = 0.1571 = 16.34%

La cohesion no drenada se analiza el limite liquido, segun el informe geotécnico es
LL=20.87% < 50%, entonces es un suelo es de baja plasticidad por lo tanto la cohesion se

calcula con:

kN
cu =493 *N60 =493 %10.73 = 52.90W

La validacién del estudio de suelos se realiza tomando en cuenta la dimensién de zapata
mas cargada del proyecto, para esto se usa Meyerhof (1963) quien sugirid la forma

siguiente de la ecuacién general de la capacidad de carga.
qu =c'Nc Fcs Fcd Fci +q Nq Fqs Fqd Fqi + 0.5Y B Ny Fys Fyd Fyi
En esta ecuacion:
c'= Cohesion-
g= esfuerzo efectivo al nivel del fondo de la cimentacion.
Y= Peso especifico del suelo.
B= Ancho de la cimentacion.
Fcs, Fgs, Fys = Factores de forma.

Fcd, Fgd, Fyd = Factores de profundidad.
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Fci, Fqi, Fyi = Factores de inclinacion de la carga.
Nc, Ng, Ny = Factores de capacidad de carga.

Se desarrolla la ecuacion con los siguientes datos:
B=L=2.20 m.

Df=1.50 m Profundidad de desplante.

Y=16.34 KN/m”3

¢'=52.90 kN/m"3

6=0°

El esfuerzo efectivo al nivel del fondo de la cimentacion es:
kN

Para la condicion de 6=0°, ¢’=cu=52.90 KN/m”"3, Ng=1, Nc=5.14, Ny=0

Coeficientes correctores de profundidad

Para:
Df< 1-1'50—068 0 = 02
B = U0 YU
Df
Fcd=1+04=% (?) =1.27
Fgd =1
Fyd =1
Coeficientes correctores de forma
F 1+ B N 1.19
= — % — = ],
€ L Nc

B
Fqs=1+z*tan(9)=1

B
Fys=1—0.4*Z=0.6
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Coeficientes correctores de inclinacion. La carga sobre la cimentacion es vertical por lo

tanto:
Fci=Fqi=Fyi=1
Reemplazando en la ecuacion
qu =c'Nc Fcs Fcd Fci+q Nq Fqs Fqd Fqi + 0.5Y B Ny Fys Fyd Fyi

Ny=0, entonces de tiene

kN
qu =5290%514%1.19%1.27 %1+ 2451«1*x1x1%1= 435.44W

dm =&
qa m—FS

El factor de seguridad asumido FS=3, se tiene:

435.44

kN
qadm = = 145.15— = 0.145MPa
m

En el informe geotécnico a una profundidad de 1.50 metros se tiene 0.150 MPa
qadm = 0.145 MPa < 0.150 MPa

Realizada la verificacion del estudio de suelos, se puede validar que la capacidad
admisible del suelo de 0.145 MPa a una profundidad de 1.50 m, es menor a los resultados
del informe geotécnico, ademas en el informe recomienda que se debe de tomar un
gadm=0.150 MPa, por lo tanto, con el objetivo de tener mayor seguridad, se disefiaran las
fundaciones a una profundidad de 1.50 m, con una capacidad admisible igual a:

qadm = 0.145 MPa.
Los resultados del informe geotécnico estan en el ANEXO 2.
3.3. Andlisis del disefio arquitectonico

El disefio arquitectonico del Hotel fue proporcionado por la empresa constructora privada
ARCON-TARUA.
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La arquitectura del hotel presenta ambientes destinados a dormitorios, areas comunes
como salas, salén de reuniones, area de bar distribuidos adecuadamente de acuerdo a su

uso.

Desde un punto de vista de la ingenieria el proyecto tiene la posibilidad de adecuarse a los

diferentes tipos de elementos estructurales de forma que no alteren la arquitectura.

El Hotel ubicado en el barrio Tabladita, es una estructura que esta disefiada con los

siguientes elementos estructurales.

e Cubierta plana.

e Porticos de hormigon armado (vigas, columnas).
e Losa alivianada de viguetas pretensadas.

e Escalera.

e Zapatas aisladas.

La arquitectura del hotel presenta ambientes destinados a dormitorios, areas comunes
como salas, salén de reuniones, area de bar distribuidos adecuadamente de acuerdo a su
uso, los planos en planta del hotel se muestran en la siguiente figura donde se puede

identificar lo mencionado anteriormente.
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Figura 3.4. Plano Arquitectonico

Fuente: Plano en planta, Elaboracion Empresa ARCON-TARIJA, 2024, Bolivia.

Segun la arquitectura del proyecto la cubierta es de losa plana como se muestra en la
siguiente figura.

Figura 3.5. Seccion arquitectonica.

Fuente: Elevacion, Elaboracion Empresa ARCON-TARIJA, 2024, Bolivia.
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Figura 3.6. vista en 3D.

Fuente: Vista 3D, Elaboracion Empresa ARCON-TARIJA, 2024, Bolivia.

Los Planos de disefio arquitectonico se pueden encontrar en el apartado de anexos. (Ver

anexo 8).

3.4. Planteamiento estructural

3.4.1. Estructura de la cubierta
El disefio de la cubierta de acuerdo con los planos arquitecténicos (ver anexo A.9.) es una
cubierta plana compuesta por losas como se muestra en la siguiente figura donde se
plantea una cubierta plana compuesta de losas alivianada con viguetas pretensadas y

complemento de poliestireno expandido.

Se considera para el disefio una losa de altura 20 cm con carpeta de compresion de 5cm e

inter eje entre viguetas pretendas de 50 cm.

47



Figura 3.7. Estructura de cubierta

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD

3.4.2. Estructura de la edificacion
Se plantea una estructura conformada por sistema de pérticos de hormigén armado (viga-

columnas), con entrepisos de losas alivianadas unidireccionales de viguetas pretensadas

. El disefio de los elementos se realiza de acuerdo a la norma boliviana de hormigdn

estructural NB1225001, la estructura planteada se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.8. Planteamiento estructural.

Losa VP

Vigas H°A?

Columnas HPA°

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

Las propiedades de los materiales usados en la estructura planteada tienen las siguientes

caracteristicas.
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Hormigon H-21

Peso Especifico del hormigon armado yc =25 kN/m3
Resistencia caracteristica a compresion f'=21 MPa

Madulo de elasticidad Ec =24631.344 MPa
Coeficiente de Poisson u=0.20

Acero A -500

Peso Especifico del acero  ys = 78.50 kN/m3

Limite de fluencia del acero — traccion fy =500 MPa
Limite de fluencia del acero - cortante y torsion fyt =420 MPa
Madulo de elasticidad Es =200000 MPa

Coeficiente de Poisson w=0.30

3.4.3 Estructuras complementarias
Se plantea escaleras de hormigdn armado, se disefian como una losa maciza unidireccional

de acuerdo a la norma boliviana de hormigén estructural NB1225001

3.4.4 Fundaciones
En las fundaciones segun el estudio geotécnico realizado (ver anexo, A.2.), se recomienda
usar una capacidad portante admisible del suelo 0.15 MPA para una profundidad de 1.50
m y de acuerdo a la validacion realizada se adopta una capacidad portante admisible del

suelo para el disefio de la fundacion es de 0.145MPa

Segun la capacidad portante admisible del suelo se opta por una fundacién superficial

compuesta por zapatas aisladas centradas como se muestra en la siguiente figura.
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Figura 3.9. Modelo de la fundacion

*ﬁ f gy
“‘? t ¢iﬂ
*\ ‘ |

Fuente: Disposicion de fundaciones, Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

3.5. Analisis y disefio Estructural

3.5.1 Andlisis de carga

3.5.1.1 Cargas gravitatorias
3.5.1.1.1 Carga muerta (D)

a) Peso propio. El peso propio de la estructura se obtiene por defecto en el programa

CYPECAD; y solo para fines de estudio se realizara el calculo de manera manual.
b) Muros de ladrillo

El célculo de carga de muros se realiza para un muro de ladrillo de 6 huecos; segun los
catalogos (ceramica Guadalquivir) tienen las dimensiones de 24 cm largo, 18 cm de alto

y 12 cm de ancho con un peso por pieza de 3.70 kg como se muestra en la siguiente figura.
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Figura 3.10. Dimensiones del ladrillo.

Dimensiones (cm): 12X 18 x 24
Peso (kg): 3,70
Rendimiento (pzas/m2): 20/32

Fuente: Ficha técnica, Catalogo ceramica Guadalquivir, Bolivia.

Segun los planos arquitectdnicos se disponen los ladrillos para un muro sin revoques de
12 cm de espesor pircado pandereta (ladrillo parado), se calcula el peso como sigue:

Cantidad de ladrillos por metro cuadrado asumiendo juntas horizontales y verticales de

1.5cmes:

1m?

~(0.24 + 0.015) * (0.18 + 0.015)

CL = 20.11 pza/m?

Volumen de ladrillos por metro cuadrado.
V.lad = 20.11 * 0.12 * 0.24 = 0.18 = 0.104 m3/m?
Volumen del muro por metro cuadrado.
Vm=1%1%0.12 = 0.12 m3/m?
Volumen de mortero por metro cuadrado.
Vmor = 0.12 — 0.104 = 0.016 m3/m?

Para el peso de los revoques por metro cuadrado en el muro, se toman en cuenta los

siguientes revoques.

e Revoque de mortero de cemento espesor 1.50 cm y peso especifico de 21 kN/m?.

e Revoque yeso espesor 1.0 cm y peso especifico de 12.5 kKN/m?,
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El peso de los revoques por metro cuadrado de muro es.

R =21%0.015+ 12.5 % 0.01 = 0.44 kN /m?

El peso del muro por metro cuadrado es:

PMe = (21.11 * 0.037 + 21 % 0.029 + 0.44) = 1.51 kN /m?

El peso del muro, se carga al programa por area sobre losas y en la planta baja de acuerdo

a las alturas de muros segun los planos arquitectonicos.

c) Sobre pisos. Las cargas de sobre pisos se detallan en las siguientes tablas

e Para losas con revestimiento cerdmico.

Tabla 3.3. Carga sobre piso sobre losas.

MATERIAL Y(KN/m3) | Espesor(cm) | Peso (KN/m2)
Yeso cielo raso 12.5 2.5 0.3125
Mortero de nivelacion 21 3 0.63
Mortero cola 12.5 15 0.1875
ceramica 18 1 0.18
CARGA TOTAL DE SOBRE PISO 1.30 KN/m2

Fuente: Elaboracion propia

e Para la losa de cubierta plana

Tabla 3.4. Carga sobre piso sobre cubiertas planas

MATERIAL Y(KN/m3) | Espesor(cm) | Peso (KN/m2)
Yeso cielo raso 12.5 2.5 0.3125
Hormigon nivelacién 24 2 0.48
Hormigdn para pendiente 2% 24 8.35 2.0
Impermeabilizante 0.15 0.5 0.0075
CARGA TOTAL DE SOBRE PISO 2.80 KN/m2

Fuente: Elaboracion propia

d) Carga de tanque

Capacidad del tanque
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La proyeccion de camas para el Hotel ubicado en el Barrio Tabladita, es de 31 camas.

Segun el reglamento nacional de instalaciones sanitarias domiciliarias, la dotacion para,

hoteles edificios y otros similares, es de 200 L/cama-dia
Entonces:

Dotacion, = 31 camas - 200 L/cama -dia
Dotacion= 6200 L/dia

Esta dotacion tiene que estar distribuida en 1/3 en el tanque elevado y el restante en un

tanque enterrado.

Por lo tanto, capacidad del tanque elevado = 6200L/ dia -1/3 = 2066,67 L
Se usaré un tanque de poliestireno de 2300 L, que tiene un diametro de 139 cm.

Carga viva Yagua = 10 %
Peso del agua Pogua = 23 KN
Area de la losa de tanque Aposa—Tanque = 18,38 m?
Carga del agua CM = —hgue
ALosa—Tanque
cM =28 — 1 25 kN/m2
18,38 M2

CM = 1,30 KN/m?

Figura 3.11. Losa maciza para tanque de agua.

" /

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

La carga del tanque de agua calculada se afiade a la losa maciza ilustrada en la imagen

anterior, se disefia la losa en el siguiente capitulo.
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e) Carga muerta escalera
Carpeta de nivelacion de hormigon
Altura de cielo raso: hgjelo raso = 0,035 m
Peso especifico del yeso yyeso = 12,5 KN/m?
La carga permanente por la carpeta de nivelacion sera:
CM; Carpeta de Nivelacion = 12,5 KN/m3 - 0,035 m = 0,44 KN/m?
CM; = 0,44 KN/m?
- Peso del piso ceramico
La carga permanente por el ceramico sera:
CM, Ceramico = 0,28 KN/m?
Peso del mortero
Altura del Mortero = 0,01 m
Peso especifico del Mortero y = 21 KN/m3

La carga permanente por el mortero sera:

KN
CM; Mortero = 21— - 0,01 m = 0,21 KN/m?
m

CM; = 0,21 KN/m?
Al programa se introduce la siguiente carga:

Carga permanente total sera:
CM = CM,; + CM, + CM;

CM = 0,44 KN/m? + 0,28KN/m? + 0,21KN/m?
CM = 0,93 KN/m?

CM = 1,00 KN/m?
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Peso del barandado

Figura 3.12. Barandado metalico.

1,9m - /Spulg
“?<><><> 1,2m
. _,
1pulg 2pulg

Fuente: Barandado metalico, Elaboracion propia.

Tabla 3.5. Carga de la baranda para escalera

Diametro | Longitud Peso Numero | Peso total
(pulg) (m) (KN/m) | (pieza) (KN)
3 1,2 0,042 1 0,148
2 1,9 0,0287 2 0,1099
1 0,95 0,015 9 0,13

Fuente: Elaboracién propia.

Peso total de todos los tubos es 0,39 KN

0,39 KN

La carga muerta por baranda Q = =0,195 KN/m

Qbarandado = 0,2 KN/m

Ademas, se considera una sobrecarga de barandado de 1,0 KN/ m?

Los sistemas de barras agarraderas se deben disefiar para resistir una carga concentrada

unica de 1,00 KN aplicada en cualquier direccién en cualquier punto. Segiin NB 1225002.
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3.5.1.1.2 Cargas variables

a) Cargas vivas (L). Se definen en cada nivel de la estructura de acuerdo al tipo de uso.
Los valores se toman de la Norma Boliviana NB1225002.

e Hoteles, casas multifamiliares y departamentos 2.0 KN/m2
e Escaleras = 4.0 KN/m2
e Pasillo = 4.0 KN/m2

e Azoteas accesibles privadamente 3.0 KN/m2

Tabla 3.6. Tabla 4.1 Sobre carga de uso.

Tabla 4.1 —Sobrecargas de servicio, L (Continuacion)
Sobrecargas

/Q Tipo se servicio Uer:.i.fzg:e Concen-
O 1]/) (kN/m?) | Tadaen kN
&,

superiicies del techo que estan sujetas a 150
bajadores de mantenimiento 2
GARAJIES-@ESFADIONAMIENTOS

- Defens®} Pfy/@u los ‘iégze

(4N

Para au(omé\%ente 25 V:a:ze
g 3 Véase
- Para vehiculos de zl(s%pasajeros 50 410
- Para camiones semi pesado$-5) 12,0 36,0
2 2 N Véase
- Camiones y omnibuses @A 41403
Corredores y circulacion peatonal y/‘;)\\ 40
L\ y/ 20
(vease
HELIPUERTOS < notas 13,5
@ ®©), M)y
D 8)
HOSPITALES A7
- Salas de operaciones, laboratorios y zonas de @{BQ as
sernvicio
- _Habitaciones privadas %)/, 45
- Corredores en piso superiores a planta baja 4.0(5//0 4.5
- Salas para equipos especiales 50 Ao
- Escaleras 4.0 NI
L rmnaisteria | 320 <)),
HOTELES -
Habitaciones privadas 20
Salas de reunion y commedores que las sirven 50
o Véase
- Almacenamiento y servicio Almacenes|

- Corredores y escaleras 4.0

Fuente: Norma APNB-1225002; Pag.23

b) Carga de granizo (S) Para su consideracion de adopta la “Guia para la evaluacion de
cargas meteorologicas en Bolivia” de Patrick Putnam donde para la carga de granizo

muestra la siguiente zonificacion del pais.
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Figura 3.13. Zonificacion de la carga de nieve.

[ siN zoNA gn = 0 kg/m2
I zoNA 1 gn = 30 kgm2
I zonA2  an =90 kgm2
[——] zoNA3 aqn= 190 kgm2

Fuente: Zonificacién de la carga de granizo, Guia para evaluacién de cargas

meteoroldgicas en Bolivia.

El proyecto estd ubicado en la ciudad de Tarija, segun la zonificacion estd en la Zona 2

donde la carga de nieve base que menciona la guia es qn=90kg/cm?=0.9kN/m?

Segun el tipo de cubierta, se multiplica por un factor KA, que en este caso viene a ser

KA=1 por ser losa plana.

Figura 3.14. Tipo de cubierta losa plana.

/] T

le— |

g=qn*KA [l

KA =1

Fuente: Guia para evaluacién de cargas meteorolégicas en Bolivia.

Por tanto, la carga de granizo seré:

kg kg kN
§=90—*x1=90—=09—
m m m
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Figura 3.15. Cargado de granizo.

B Corgas supesficiales en padios

Fuente: Adaptado del paquete estructural Cypecad

Figura 3.16. Cargado de granizo.

Fuente: Adaptado del paquete estructural Cypecad

3.5.1.2 Accidn del viento (W)

Velocidad del viento
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Para la determinacion de las acciones del viento en el disefio de la edificacion se utilizo la
norma NB-1225003-1.

Velocidades méaximas del viento segin SENAMHI en la estacién Aeropuerto Tarija se

muestran en la siguiente tabla:

Tabla 3.7. Velocidad de viento maxima historica representada en la ciudad de Tarija.

VELOCIDAD DEL VIENTO (nudoshr a 10mt)

Estacidn: AEROPUERTO Lat. 5. 2173248
Pravincia: CERCADD Long. W.: 64° 42 39"
Departamento: TARIJA Altura: 1,849 m.s.n.m.

AflO T ENE.T FEB. [ MAR. T ABR. T MAY. [ JUN. T JUL T AGO. T SEP. [ OCT. [ NOV. [ DIC. [MEDIA |

2000 60 | 50 | 60 | 100 | 160 | 150 | 180 | 11.0 | 11.0 | 100 | 110 80 [ 107
2001 70 | 60 [ 80 | 110 [ 80 | 1.0 [ 11.0 | 13.0 [ 11.0 | 1.0 [ 11.0 | 90 9.8
2002 11.0 | 60 [ 120 | 80 [ 90 | 7.0 [16.0 | 171 [ 140 | 10.0 [ 11.0 | 10.0 [ 108
2003 90 | 10.0 [ 60 | 110 [ 110 | 90 [ 80 | 16.0 [ 13.0 | 120 [ 120 | 10.0 [ 106
2004 80 | 90 [ 90 | 120 [ 100 230 270 | 100
2005 9.0 1230 250 ) 250 | 220
2006 | 25.0 80 | 90 | 60 | 230) 200320320 270 320 | 250
2007 [ 23.0 | 250 [ 20.0 | 30.0 [ 30.0 | 25.0 [ 250 | 30.0 [ 30.0 | 250 | 26.0 | 30.0 [ 266
2008 7.0 | 250 [ 250 300 | 250 ) 350 | 30.0 | 300 | 300 | 250

[ 2009 25.0 [ 300 250 | 250 450 |1 350 | 350 | 300 | 25.0 | 300
2010 22.0 | 30.0 300 300 ] 300 ) 300 250 220 250
2011 20.0 230240 ) 250 ) 250 | 300 ) 250 | 270
2012 | 350 250 | 240 260 300 ] 250 250
2013 | 20.0 250 | 320
2014
2015

MEDIA] 35.0 | 30.0 | 250 | 300 | 300 | 280 | 450 | 350 ) 350 ) 300 ) 320 | 300 ) 103

Fuente: SENAMHI.

nudo “  metros por segundo

kt - 23.1499999998 m/s
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Tabla 3.8. Velocidades Basicas del Viento en Ciudades.

Ciudad V (m/seg)

COCHABAMBA 443
LA PAZ 29.5
ORURO 29.4
POTOSI 30.2
SANTA CRUZ 42.6
SUCRE 32.4
[ARLA 24| |
TRINIDAD 40
COBIJA 26.5

Fuente: Norma Boliviana Acciones sobre las estructuras NB1225003.

Velocidad més desfavorable que se presenta en el afio 2009 segun datos SENAMHI es
83.25 km/h=23.15 m/s.

La velocidad de viento se toma la mas desfavorable 24 m/s.

a) Factor de direccionalidad de viento (Kd)

Tabla 3.9. Factor de direccionalidad Kd

Factor de
Tipo de estructura direccionalidad
Ka

Edificios

Sistema principal resistente a la fuerza de viento 0,85

| Componentes y revestimientos 085 |

ICubiertas abovedadas 0,85
IChimeneas, tanques y estructuras similares

Cuadradas 0,90
' Hexagonales 095
T 095
ICarteles llenos 0,85
ICarteles abiertos y estructura reticulada 0,85

Fuente: NB1225003
Kd=0.85

b) Factor de importancia (I)
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Tabla 3.10. Categorias de estructuras

Naturaleza de la Ocupacién

Categ
oria

Edificios y otras estructuras que representan un bajo riesgo para la vida hu-
mana en caso de falla incluyendo, pero no limitado a:

= Instalaciones Agricolas.
= Ciertas instalaciones temporarias.
= Instalaciones menores para almacenamiento.

Todos los edificios y ofras estructuras excepto aquellos listados en
Categorias |, lll y IV.

Edificios y otras estructuras que representan un peligro substancial para la
vida humana en caso de falla incluyendo, pero no limitado a:

= Edificios y ofras estructuras donde se relinen mas de 300 personas en un
drea.

= Edificios y otras estructuras con escuelas primarias, secundarias o
instalaciones para guarderias con capacidad mayor que 150 personas.

= Edificios y ofras estructuras con instalaciones para el cuidado diurno con
capacidad mayor que 150 personas.

= Edificios y otras estructuras con una capacidad mayor que 500 para
universidades o instalaciones para educacién de adultos.

= Instalaciones para el cuidado de la salud con una capacidad de 50 o mas
pacientes residentes pero sin instalaciones para cirugia o tratamientos de
emergencia.

= Instalaciones para carceles y detenciones.

Fuente: NB1225003

Tabla 3.11. Factor de importancia |

Categoria I

En el mercado de congregan personas, se toma como categoria de uso I1.

Segun a la categoria de uso de adopta el factor de importancia de la siguiente tabla.

Fuente: NB1225003
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c¢) Categoria de exposicion

La norma expone la categoria B como: Areas urbanas y suburbanas, areas boscosas, 0
terrenos con numerosas obstrucciones entre si, del tamafio de viviendas unifamiliares o
mayores. El uso de esta categoria de exposicion esta limitado a aquellas areas para las
cuales el terreno representativo de la exposicion B prevalece en la direccién a barlovento
en una distancia de al menos 500.0 m o 10 veces la altura del edificio u otra estructura, la

que sea mayor.

Se adopta categoria de exposicion B para el proyecto.
Altura del edificioz = 6.80 m

Aplicando para el caso 1 segun la norma

Caso 1:

a) Todos los componentes y revestimientos.
b) Sistema principal resistente a la fuerza de viento en edificaciones de baja altura

disefiados usando la Figura4 (h<20.0m).
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Tabla 3.12. Coeficiente de exposicion Kz y Kh

Altura sobre EXPOSICION
el nivel del A B c D
terreno,
z (m) Caso 1 Caso 2 | Caso 1 Caso 2 |Casos 1y 2|Casos 1y 2
0=s5 | .o6es | 033 | orz2 | o5 | o8& | 105
6 0.68 0,36 0,72 0,62 0,90 1,08

120 1,18 1,18 1,46 1,46 1,69 1,82
135 LEE S . 1.23 1,51 1.51 1.73 1.86
150 1,29 1,29 1,56 1,56 1,77 1,89

Fuente: NB1225003
Para la categoria de exposicion B, z=6.80 m caso 1 Kz =0.72
d) Factor topografico (Kzt)

El edificio no esta sujeto a los efectos topograficos del articulo 5.6 de la norma, por lo

tanto, Kzt=1 es decir llano.
La presion dindmica (gz) evaluada a la altura (z), es:

qz =0.613* Kz« Kzt « Kd * V% * |
N

qz = 0.613 % 0.72 * 1 % 0.85 % 242 x 1.0 = 216.09— = 0.216 kN /m?
m

Estos datos son introducidos al programa CYPECAD de la siguiente manera:

63



Figura 3.17. Accion del viento en CYPECAD

®) NB 12250031

NORMA BOLIVIANA NB 1225003-1
[7] Accién de viento segun X +X | [l -x [ 1.00]
(] Accién de viento seguin Y +Y [ 1.00] -y [ 1.00
Anchos de banda: Y 35.00 X 30.00 Porplanta | &
Categoria de uso (2]
O ®@n Om Ow
Todos los edfficios y otras estructuras excepto aquellos listados en Categorias |. lll y IV.
Datos del emplazamiento
Velocidad basica del vierto (m/s) | 24.00 -
Tipo de estructura
Direccién X OAa OB ®c OD
Direccién Y Oa OB ®c Ob

Tipo 'A": Estructura de contraviento constituida por muros de mamposteria o de homigdn simple.
Tipo 'B": Estructura de contraviento constituida por tabiques de homigén amado.

Tipo T": Estructura de contraviento constituida por porticos de hommigdn amado.

Tipe 'D": Estructura de contraviento constituida por pérticos metalicos.

Categoria del terreno

@ Unica () Segun direccion

Oa @B Oc ObD

Areas ubanas y suburbanas, dreas boscosas, o temenos con numerosas obstrucciones proximas entre si, del tamafio de
viviendas unifamiliares o mayores. Bl uso de esta categoria de exposicion esta limitado a aquellas dreas para las cuales

el tereno representativo de la Exposicion B prevalece en la direccion de bardovento en una distancia de al menos 500 m
& 10 veces la altura del edificio u otra estructura, la que sea mayor.

Orograf ia del temreno

O Uano Direccién transversal (X) Direccién longttudinal (Y)

(®) Escarpaduras @ Uano () Ascendente  (_) Descendente (O Ascendente-descendente
(O Colina 2D (alineacién)

(C) Colina 3D (aislada)

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

3.5.1.3 Hipdtesis de carga para la estructura

En el célculo de la estructura se consideran los casos de cargas combinadas de acuerdo a

lo prescrito en las normas de estructuras de hormigdn estructural, metélicas y estan son:

Estructura vacia: U =1,4 (D)
Estructura con sobrecargas: U=1,2 (D) +1,6 (L) +0,5(Lr 6 S)
Estructura de cubierta: U=12D+1,6 (Lr6S) +(1,0L)

Accion de viento: U=12D+10W+10L+05(Lro9S)
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Donde:

D=Cargas muertas.

L= Cargas vivas.

L=Cargas vivas en cubiertas.
S= Cargas por nieve 0 granizo.
W= Carga por viento.
Analisis de la estructura.

El proceso de analisis para una estructura tridimensional puede hacerse bajo las mismas
consideraciones que para una estructura en dos dimensiones, sin embargo, las
consideraciones para tres dimensiones involucran alteraciones en los términos de las

matrices de rigidez y la matriz de transformacion.

En una barra en tres dimensiones, unida rigidamente, cada extremo tiene seis grados de
libertad; tres desplazamientos lineales y tres rotaciones. Por lo que, se nota claramente el
planteamiento y resolucion de un gran nimero de elementos estructurales, lo que
representa un gran numero de ecuaciones, resulta engorroso por la dificultad, debido a eso
es necesario el uso de programas para determinar las fuerzas y desplazamientos en toda la

estructura en conjunto.

Para el analisis estructural se usa como herramienta el paquete estructural CYPECAD; se
obtienen las envolventes debido a las hipdtesis de carga consideradas para el disefio de los

diferentes elementos estructurales.

3.5.2. Estructura de sustentacion cubierta losa de vigueta

3.5.2.1. Disefio geométrico de la vigueta

Calavera Segura, M. (Sf). Disefio de estructuras de hormigon armado: “El espaciamiento
entre viguetas afecta a la capacidad resistente de las losas de viguetas y bovedillas. A

menor espaciamiento, mayor sera la capacidad resistente de la losa.”

Esto se debe a que, a menor espaciamiento, las viguetas se encuentran mas cercanas entre

si, lo que permite que la losa se comporte como un conjunto mas rigido.
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En el mismo libro, también se explica que la altura del complemento afecta a la rigidez y
estabilidad de las losas de viguetas y bovedillas. A mayor altura del complemento, mayor
sera larigidez y estabilidad de la losa. Esto se debe a que, a mayor altura del complemento,

la losa tendra un mayor espesor, lo que la hard mas resistente a la flexion y a la cortante.
Se asumira una distancia entre ejes de:
P=0.50 m.

Figura 3.18. llustracion de losas

MALLA REFUERZO

CARPETA DE POR RETRACCION @6 mm c/25cm

COMPRESION e=5cm

41»0.12 m<l-70.38 m4—l>0.12 m<l-70.38 m4—1>0.12 mJ-*

Fuente: Vista frontal de la losa alivianada, Elaboracion propia.

En el plano arquitecténico (ver anexo 9) podemos observar que las luces no superan los
5,5 m de longitud y varian entre 4 y 5 metros en todos los ambientes, con la finalidad de
calcular el espesor de la losa, usaremos un valor promedio redondeado de las luces mas

significativas de 5.50 metros, dandonos como resultado el siguiente valor:

L L _550_
25 25 e

Por razones constructivas tomaremos una altura de 0.25 m.

Altura de la carpeta de compresion

ho = 4 >1l h>38—317
0= 4m= 0275 =317cm

Se asume una carpeta de compresién de 5 cm:
5cm = 4cm > 3.33cm Cumple

Se asume una altura de la carpeta de compresion de 5cm
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Teniendo como altura del paquete de h =0.25 m
Célculo del momento flector actuante en la vigueta

Carga muerta (D)

Peso propio (PP)= 2.53 kN/m?

Sobre piso cubierta (SP)= 2.80 kN/m?
Carga Viva (L) = 3 KN/m2

Carga granizo (S)=0.9 KN/m?
D=PP+SP=5.33 kN/m?

L= 3.0 KN/m?

$=0.90 kN/m?

Mediante combinacidn de carga se escoge la mayor carga:
Combinacion 1 U = 1.4 D = 7.46 kKN/m?

Combinacion 2U =1.2D + 1.6 L+0.5 S = 11.65 kN/m?
Combinacion 3U =1.2 D + 1.6 S+1 L = 10.84 kN/m?

Se realiza en analisis estructural con la combinacién mas desfavorable (2U), la losa de la

cubierta analizada de muestra en la siguiente figura.
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Figura 3.19. Losa de cubierta analizada

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

Dado que se adopt6 una separacién entre viguetas de 0.50 m
kN kN
Udiseﬁo = 11.65 W - 0.50m =5.825 E

Longitud de la losa mayor, se presenta una vigueta de longitud L =5.35 m, se analiza como

viga simplemente apoyada, el momento maximo es:

q - 1> 5825 - 5357
8 8

= 20.84 kN.m

Mgy =

El momento segun el analisis estructural del CYPECAD de muestra en la siguiente figura.
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C 5 3 l\\ I"z.“

Figura 3.20. Momento flector en la vigueta

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

Realizando un analisis comparativo entre el catdlogo proporcionado por la empresa de
viguetas PRETENSA se tiene:

Tabla 3.13. Ficha técnica de viguetas pretensadas.

o ESPESORES MOMENTOS ADMISIBLES DE LAS VIGUETAS SEGUN PRODUCCION ESTANDAR
RS TIPO1 [ TIPO2 | TIPO3 | TIPO4 [ TIPO5 [TIPOG] TIPO7 | TIPO 8
Hm) | E(m) | D(m) | KN-m | KN-m | KN-m | KN-m | KN-m | KN-m | KN-m | KN-m

0,40 119 | 1694 | 1878 | 2384 | 2817 | 3381 | 3617 | 4509
0,50 020 | 005 | 025 | 95 | 1357 | 1503 19,09H 2709 | 2899 | 3616

0,60 794 | 1131 | 1254 | 1592 | 1882 | 2260 | 2419 | 30,18

Fuente: Pretensa.

Adoptando la vigueta Tipo 5 se tiene

Madm. = Mmax.

22.57 kN.m = 20.84 kN.m

En la capa de compresion dispondra solo de Ag,,;, Ya que esta solo es requerida para

control del agrietamiento por temperatura.

La cuantia de la armadura de retraccion y temperatura sera al menos igual a los valores

dados a continuacion:

_ As
P=3"n

Si se esta trabajando con un acero mayor a 420 MPa la cuantia minima es:
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_0.0018 - 420

p= > 0.0014
fy
Entonces para un Acero 500 MPa la cuantia es:
0.0018 - 420
p=——>————=20.0015

500
ASpini = p+b-h =0.0015-100- 5.0 = 0.75 cm?/m

Se hara una distribucién de armadura de barras de @6 mm con As=0.283 cm?

#B _ 07 3.65 ~ 4
arras-0.283— . ~
100cm
= 2 = 25cm

Se dispone una armadura a compresion de @6 mm C/25cm, el armado de la losa se muestra
en la siguiente figura.
Figura 3.21. Armado de losa viguetas pretensadas

MALLA REFUERZO

CARPETA DE POR RETRACCION @6 mm c/25c¢m
COMPRESION e=5¢m /

e i i it I
S esee ose o2 S
R COMPLEMENTORSS I COMPLEMENTORSS L
sssRTATT. AT e cecs 3

LU.]? m ! 038 m 4 0.12 m ! 0.38 m ! 0.12 m*‘
- 0.50m - 0.50 m |

Fuente: Elaboracién propia.
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3.5.2.2. Disefio de vigas de hormigon armado

Se disefia la viga entre la columna del portico 11 nivel cubierta entre las columnas C38-
C39 como se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.22. Viga de mayor solicitacion

C39

C38

Viga H°A® analizada

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.

Andlisis estructural de la viga

Para la definicion de cargas actuantes sobre la viga mas solicitada se determina area
tributaria como se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.23. Area tributaria sobre viga.

—20.

Area:|25.75 m?

4 /¢

‘ —20+5( dl

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.
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Material
Peso especifico del hormigén armado ~ yc¢ = 25 kN/m?®
Dimensiones viga:
Luz de célculo 5.30 m.
h=0.50 m.
b=0.30 m.
Cargas actuantes
Peso propio losa (PPL)

KN

PP, =253—%439m =11.11kN/m

m

Peso propio viga (PPv)
kN
PP, = 25.0$ *03m=*05m=375kN/m

Sobre piso cubierta (SP)= 2.80 kN/m?

kN
SP =280—%*4.69m =13.13 kN/m
m

Carga Viva (L) = 3.0 KN/m?
kN
L =3.0—4.69m = 14.07 kN/m
m
Carga granizo (S)=0.9 kN/m?
kN
S =09— %469 m=422kN/m
m

D = PPv+PPL+SP = 27.99 kN/m
L =14.07 kN/m
S =4.22 kN/m

Mediante combinacidn de carga se escoge la mayor carga:
Combinacion 1 U =1.4 D = 39.20 KN/m
Combinacion2U=1.2D + 1.6 L+0.5 S =58.21 kN/m

Combinacion3U=12D+ 1L +1.6 S=54.41 kN/m
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Se realiza el disefio con la combinacion méas desfavorable (2U), se idealiza viga continua

como se muestra en la siguiente figura y se calcula los esfuerzos mediante tablas.

Figura 3.24. Area tributaria sobre viga.

% q
JUWLIJIIIS LI
@& B )
% kL @: L Cf/
L L 1
i . Ve .
i =) - Ve
I 1
e e
l M |
I i
1 1
I I
-t = o
+ Mg
Mp
Cortantes Flectores
k Va Vi Ve Ve Ms® | MR d MY e
(= qL) (= qL) (< qL) (< qL) (< ql?) (< qL?) (<L) (< qlL?) (* L)

1.1 0,424 -0,676 0,639 -0.361 [ -0,139 0,090 0,424 0,065 0,361
1.2 0,471 -0.729 0.655 -0.345 | -0,155 0,111 0,471 0.060 0.345
1.3 0,516 -0.784 0.674 -0.326 | -0,174 0,133 0,516 0.053 0,326

Fuente: Apuntes de hormigon armado F.de B. Varona Moya

k—5'65—113
=—==1

Interpolando en la tabla de la anterior figura para k =1.13 se tiene:
V, = 0.438 * 58.21 x 5.30 = 135.13 kN
V% = —0.692 * 58.21 % 5.30 = 213.49 kN
Vg = 0.644 + 58.21 * 5.30 = 198.68 kN
My = —0.144 % 58.21 % 5.30% = 235.46 kN.m

Mp = —0.096 * 58.21 * 5.30% = 156.87 kN.m

73



Para la misma combinacion de carga, se tiene el resultado del analisis estructural realizado
con el paquete estructural CYPECAD, dicho programa realiza el calculo de esfuerzos por
métodos matriciales y es mas preciso que el método directo por tablas calculado

anteriormente, los resultados del CYPECAD se muestran la siguiente figura.

Figura 3.25. Resultado de momentos y cortantes vigas analizada

g Lo !
h=15
M=38.34 kN*m
|| X=0590m
C38 39
143.56 | | 146.80 i _ |

C38

F—

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.
Calculo estructural de la viga
Para el calculo estructural de la viga se adoptan los resultados del programa CYPECAD
3.5.2.2.1 Disefio a cortante

Para el disefia la viga con el siguiente diagrama que se muestra en la siguiente figura.
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Figura 3.26. Diagrama de cortantes de disefio

Vd1=143.56 kN

Vd2=191.63 kN
Fuente: Elaboracion propia

Materiales:
Resistencia del Hormigon f’c =21.00 MPa
Resistencia del Acero fy =500.00 MPa

Dimensiones:

h=50 cm

b=30cm

d1=3.9 cm

d=46.1cm

X=2.45 m (Distancia donde la cortante es cero)

L=5.35 m (Longitud de la viga analizada)
¢=0.75, Factor de reduccion a cortante.
Vud=61.07 kN

420MPa

< =
fy = 500MPa] 420MPa
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Cortante que resiste la seccién

1 2
Vmaxz@*(g*\/f'C*b*d+§*w/f'C*b*d>=396.11kN

Vimax > Vd (La seccion resiste)

Resistencia del hormigén a cortante.

JFe
Ve = 3 *b*d=105.63 kN

Cortante a partir de la cual se debe colocar armadura minima
Veu=0+Vc=179.22 kN

Para las cortantes Vd< Vcu, se dispone de armadura minima.

Para las cortantes VVd> Vcu, se calcula armadura para la diferencia.

De la figura anterior de calcula los siguientes parametros.

Y=L—-X=535-245=290m

_ch*X

Vdl =1.35m

a=X—-b=110m

_ch*Y
‘T TVaz

=120m

d=Y—-c=170m

La armadura minima se dispondré zona del tramo b-c como es muestra en la siguiente

figura sombreado con rojo, para las demas zonas de calcula armadura para la diferencia.
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Figura 3.27. Zonas analizadas para la cortante

Fuente: Elaboracion propia

Para zona roja

La separacion de la armadura minima es:

[0.5*d=0.5*46.1=23.05
s<

30cm ] ~ 20cm

El area de armadura minima es:

\/ﬁ*b*s

= 0.41cm?

Av > 16 « fy = 0.49cm?
0.34xb=xs )
——=0.49cm

[y

Se asume diametro 6mm con As=0.283 cm?,
As1 = #Piernas x As = 0.57 cm?
As1 > Av (Cumple)
Disposicion de la armadura ¢6mm C/20.0 cm.

Para la zona verde
Vd=143.56 KN> Vcu=79.22 kN, se calcula armadura para la diferencia.

Se asume didmetro 6mm As=0.28cm?.
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NUmero de piernas=2
Av = #P * As = 0.57cm?
Espaciamientos segiin norma

d_
s < E—ZB.lcm
30cm

Se asume s=12.50 cm

_Avxfyxd

Vs = 87.59 kN

@ *Vs =65.69 kN
PxVn=0*Vc+@+Vs=144.91 kN > Vd1 = 143.56 kN (Cumple!")
Disposicion de la armadura ¢6mm C/12.50 cm.

Para la zona azul
Vd=191.63 kN> Vcu=79.22 kN, se calcula armadura para la diferencia.
Se asume diametro 8mm As=0.503cm?.
NUmero de piernas=2

Av = #P * As = 1.01cm?
Espaciamientos segiin norma

d_
s< E—ZB.lcm
30cm

Se asume s=12.50 cm

_Avxfyxd

Vs = 155.72 kN

@ +Vs=116.79 kN

PxVn=0*Vc+@+*Vs=196.01 kN >Vd2 = 191.63 kN (Cumple!")
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Disposicion de la armadura ¢8mm C/12.50 cm.
3.5.2.2.2 Disefio a flexion
Calculo de armadura negativa de la viga sobre columna C39
Mu=-148.61 kN.m
h=50 cm
b=30cm
d1=3.9cm
d=46.1cm
$=0.9, Factor de reduccién a flexion simple
f’c=21MPa
fy=500MPa
Deformacion unitaria del hormigén ecu=0.003
Deformacion unitaria del acero €s=0.005
Distancia maxima comprimida
B =0.85para f'c <31MPa
Parametro experimental del bloque a compresion del hormigdn
Yy =0.85

Cuantia méxima en la seccién

y*Bx*f'c ecu
= *

=0.011
max fy gcu+ s

Apmax = Pmax * b * d = 15.74 cm?
Momento maximo que resiste la seccion

Amax * fy

——max 77 ) - 304.94 kN.
Z*y*f’c*b) 304.94 kN.m

Max = Amax * Y * (d
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¢ M, =274.45 kN.m > Mu,,,,, = 157.16 kN.m (Cumple!!)
Como la desigualdad cumple, la viga no necesita armadura a compresion.

Armadura minima a flexion

Jfe
/ *bxd=3.17cm?

Apin = |+ 5T = 3.87cm?

1.4xbx+d
— = 13.87cm?
fy

Armadura de calculo

As=0.85«bedx(L)x[1- |1 2+ Mu = 7.78 cm?
s=0.85%b*d * 7 | 1— T I cm

La armadura necesaria en la seccion es:
Amin — 2
A 2 | i |=7.78cm
Se asume 2¢12 en las esquinas con A=1.13 cm? y refuerzo 3¢16 con A=2.01 cm?

At =2x1.13+3%2.01 = 8.29 cm? > A,y = 7.78 cm? (Cumple!')

Espaciamiento entre barras

_b—2xr—¢—#Barras — 2

=4.05cm > 2.5cm (Cumple!!)
#esp

e

Deformacion de la armadura es:
Figura 3.28. Variacion de ¢ en funcion y de la deformacion de &t

A7

0,90
- —

Con espiral
0,75 f=—— —— 2 —

0.65

Controlada por Transicién Controlada por
1 compresion traccién

v

Sty &t = 5.0%s

Fuente: NB1225001
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et = 0.003 *

= 0.0122 > 0.005 (Controlada por traccion)

Calculo de la cuantia.

Célculo del momento util.

p*fy

Mn = 2 (1——
n=bxd*xfyxpx* 17+ f'c

) = 175.12 kN.m

El momento nominal es:
@ x Mn = 157.60 kN.m > Mu = 148.61 kN.m (Cumple)
La disposicion de la armadura en la viga se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.29. Armadura negativa de la viga

2012

Fuente: Elaboracién propia
Célculo de armadura positiva de la viga entre la columna C38-C39
Mu= +157.16 kN.m
h=50 cm
b=30cm
d1=3.9cm

d=46.1cm

$=0.9, Factor de reduccién a flexién simple
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f’c=21MPa
fy=500MPa
Deformacion unitaria del hormigén ecu=0.003
Deformacion unitaria del acero £s=0.005
Distancia maxima comprimida
B =0.85para f'c <31MPa
Parametro experimental del bloque a compresién del hormigon
Yy =0.85

Cuantia maxima en la seccién

y*Bx*f'c ecu
= *

= =0.011
Pmax fy gcu+ s

Amax = Pmax * b *d = 15.74 cm?
Momento maximo que resiste la seccion

Amax *fy

—W) =304.94 kN.m

M 0x :Amax*fy* (d

M, =274.45 kN.m > Mu,,,,, = 157.16 kN.m (Cumple!!)
Como la desigualdad cumple, la viga no necesita armadura a compresion.

Armadura minima a flexion

JFe

b *d=3.17cm?

4+« fy 2
, > =
Amm— 1-4*b*d_3 o , 3.87cm
l fy = J. cm J

Armadura de calculo

As=085xbrd~(L)<[1- |1 2+ Mu 8.27 cm?

=0. * b *xd * * — — = 8.
S fy @ *0.85% f'cxb *d? cm
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La armadura necesaria en la seccion es:
Acar 2 [AA";"] = 8.27 cm?
Se asume 5¢16 con A=2.01 cm?

At=5%2.01 =10.05cm? > A,y = 8.27 cm? (Cumple!!)

Espaciamiento entre barras

_b—2xr—¢—#Barras — 2
- #esp

e =3.95cm > 2.5cm (Cumple!!)

Célculo del momento nominal
Distancia del blogue de compresion

At x fy

=—————=939
0.85* f'cxb cam

a

Distancia al eje neutro es:

a
c=—=11.04cm

Deformacion de la armadura es:

et = 0.003 * = 0.0095 > 0.005 (Controlada por traccion)

c

Calculo de la cuantia.

Célculo del momento util

p*fy

— 2 —
Mn=bxd *fy*p*<1 1.7 % f'c

) = 208.13 kN.m

El momento nominal es:

@ x Mn = 187.32 kN.m > Mu = 157.16 kN.m (Cumple)
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La disposicién de la armadura en la viga se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.30. Armadura positiva de la viga

5016
o o 0O Ol

Fuente: Elaboracion propia
El despiece del armado de la viga mas solicitada se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.31. Despiece de la viga

38 (T38)
2812 L=1140
|1+
o™
2@16 L=400
200
1216 L=270
144
° 1210 L=170 |
- 30x50
A B
r [nd

il " LT .
A B
1212 L=330
e—a2— 109 —
2016 L=460
g
=>
al 2016 L=1140
| 9x1e6 c/12.5, 13x1e@6 o/20 | 15x1e@5 cf12.5 11x1e@6 of
a0 110 255 185 107

Fuente: Elaboracién propia.

NOTA. Los resultados obtenidos por el paquete estructural y verificacion de vigas de

hormigon armado estan ubicados en el (anexo 3) Memoria de calculos.
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3.5.2.3. Disefio estructural de la columna
Verificaciéon manual del disefio estructural de la columna C39

Los datos para la verificacion seran tomados del analisis y disefio del software Cypecad,
obteniendo tanto la geometria, como los esfuerzos méximos a la que estd sometida la

columna mas desfavorable de toda la estructura.
Figura 3.32. Envolventes de cortantes en la viga.

SECCION TRANSVERSAL

COLUMNATIPO | (30x30)
ESCALA 1:10

REFUERZO LONGITUDINAL
8@ 12mm
REFUERZO TRANSVERSAL
E@6mm c/15 cm

Fuente: Seccion transversal C30x30, Elaboracion propia.
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P, = 624.04 kN (ETABS)
04517,

| 63677.55 _
= ——— . ﬁ
¢= 1045210 cm

Datos:

Ac

NUmero de columna (39)

L = 3,42 m. (Longitud columna)

h = 0,30 m. (altura de pieza)

b = 0,30 m. (Base de pieza)

I'mec = 0,03+0.006+0.006= 0,042 m.=4,0cm

I'mec =4,0cm (Recubrimiento mecanico)

Fgeom= 0,03 m=3,0cm

Peralte efectivo =h-re. = 0,30 m -0,042 m =0,258 m

Peralte efectivo = 0,258 m

Propiedades mecéanicas de los materiales

Resistencia del hormigon ¢ =21,00 Mpa
Resistencia del acero 'y =500 Mpa
Peso especifico del hormigén ¥=25,00 KN/m?

Parametros de analisis y disefio
@ = 0,65 Para compresion @ = 0,75 para corte

Esfuerzos
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Tabla 3.14. Esfuerzos en columna en estudio.

Esfuerzos en la columna en Estudio
En Servicio Estado Limite Ultimo
Normal (N) 586,15 KN 750,27 KN
Mix 0,375 KN-m 0,48 KN-m
Max -0,27 KN-m | -0,34 KN-m
Muy 2,63 KN-m 3,37 KN-m
May -4,64 KN-m -5,94 KN-m

Fuente: Elaboracién propia.
Verificacion de la esbeltez

El
- (columnas que concurren en A)

YA = ; (igual para W)

EI ;
I (vigas que concurren en A)

Figura 3.33. Representacion grafica de los elementos que concurren en la columna.

AZOTEA
2

3

FUNDACION

Fuente: Representacion gréfica de momentos, Elaboracion propia
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Tabla 3.15. Dimensiones e inercia de los elementos que llegan a la columna.

Longitud | B h IX ly
Elemento X108
(m) (m) | (m) | X10%m*) A
(m%)
Columna C1 3,72 0.3 0.3 67500 67500
Columna C2 3,42 0.3 0.3 67500 67500
Columna C3 1.80 0.3 0.3 67500 67500
Viga 1 7.53 0.3 0.4 160000 90000
Viga 2 6.67 0.3 0.4 160000 90000
Viga 3 5.89 0.3 0.4 160000 90000
Viga 4 7.55 0.3 0.4 160000 90000
Viga 5 7.53 0.3 0.4 160000 90000
Viga 6 6.67 0.3 0.4 160000 90000
Viga 7 7.55 0.3 0.4 160000 90000
Viga 8 5.89 0.3 0.4 160000 90000
Fuente: Elaboracién propia.
Direccion x:
Icx1 Icx2 67500 + 67500
A Ll T Lz _ 372 ' 342 _ o041
VA = Ivlx Iv2x+IV3y Ivdy = 160000 = 160000 , 160000 , 160000
Lvl * Lv2 " Lv3 ' Lv4 7.53 6.67 5.89 7.55
Icx1  Icx3 67500 + 67500
B Il "I3 _ 372 " 180 — 059
WB = IvSx  Ivex  Iv7y Iv8y 160000 N 160000 N 160000 N 160000
Lv5 " Lve ' Lv7 ' Lv8 7.53 6.67 7.55 5.89
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Figura 3.34. Factor de esbeltez mediante el nomograma de Jackson y Moreland.

0.9 —] — 09
0.8 — I — 08
0.7 — — 0.7
0.6 — 1 n7 — 06
0.5 — — 03
0.4 : N — 04
03 — — 03

Fuente: Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001.

Entonces:
Kx =Ky = 0,68

Klu
- < 34 — 12 (M1 /M2)

0,68 x (1,80 — 0.20)
0,000675
0,090

Donde el término (34-12 (M1 /M2)) no debe tomarse mayor que 40. El término M1 /M2

< 34 — 12 (—2.63 /3.58)

12,56 <42.82

es positivo si la columna esté flectada en curvatura simple y negativo si el elemento tiene

curvatura doble.

Figura 3.35. Esfuerzos actuantes en la columna de estudio.

Forjado 1

(o34

Cimentacion

M (kN-m) My (N-m) Qx ()

Fuente: Adaptado del paquete estructural Cypecad
Verificacion de pértico desplazable o indesplazable.

Segun la NB1225001 en el apartado 10.10.5.2, una columna se considera indesplazable

Si:
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Py A
Q=%<o,os

wile
>Py =750,27 KN
Ao = 0,43 mm. (distorsion absoluta)
Vs = 4,66 KN
lc=1,80m.

_ 750,27 KN - 0,00043
466 KN- 1,80 m

< 0,05

Q= 0,038 < 0,05

Cumple con la consideracion adoptada de portico desplazable.
Parametros de analisis y disefio (factores de resistencia FR)
@ = 0,65 Para compresion @ = 0,75 para corte

Disefio del acero de refuerzo requerido:

Areas de acero por geometria:

ASmin=0,006 - Ay Asmax=0,08 - Ag De acuerdo a (10.9.1 NB 1225001-1)
Asmin= 0,006 - A; = 0,006 - (30 - 30) = 5,4 cm?

Asmax = 0,08 - Ag =0,08 - (30 - 30) = 72 cm?

Armado de la seccion

Didmetro del Refuerzo longitudinal 8 @ 12 mm

Ast=8-1,13 = 9,04 cm2 “Cumple con el minimo”
Estimacion de la cuantia

As 9,04 cm?2

== ——— '1 :1’ 0
Ag (30-30) cm2 0,010 00%

p

0,006 < 0,010 < 0,08

Esta dentro del rango establecido por la norma
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Se recomienda una cuantia menor al 3% para asegurar la ductilidad de la columna.
Espaciamiento entre barras del refuerzo a traccion

des = 6 mm (didmetro de estribo asumido)

dag = 15mm (didmetro maximo del agregado grueso)

1,5-d,=15-12= 18 mm
3 dyg = 5-15mm=20mm

Stmin=40 mm =4,0 cm
b —2r — Nb - dp, — 2+ dgs
Np—1
_300 mm — 2-30,00mm—3-12,00 —2-6,00
B 3-1

Scalculada =

Scalculada = 96 mm =9,6 cm “Cumple con la separacion”.
Disefio Por diagrama de interaccion de la columna.
Datos de la seccién (Columna N° 39)
B=0,85 para f’c <30 Mpa
f’c= 21,00 MPa
fy=500,00 MPa
h = 0,30 m. (altura de pieza)
b = 0,30 m. (Base de pieza)
I'mec = 0,03+0.006+0.006= 0,042 m.=4,2cm (Recubrimiento mecanico)
Fgeom= 0,03 m=3,0cm

d=Peralte efectivo =h-rp,.. = 0,30 m -0,042 m =0,258 m = 258 mm
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Ecu= 0,003

Es=200.000,00 MPa

Ast=8-1,13 = 9,04 cm2 = 904,0 mm?
Ag=(30-30)cm2 =900 cm2 = 90000,0 mm?

Figura 3.36. Vista en planta de la columna en estudio.

SECCION TRANSVERSAL

COLUMNATIPO | (30x30)
ESCALA 1:10

N

REFUERZOQ LONGITUDI NAL
8E@12mm
REFUERZO TRAMNSVERSAL
E@6mm /15 cm

Fuente: Seccion transversal C30x30, Elaboracion propia.
Construccion del diagrama de interaccion
As;=3:1,13 = 3,39 cm2 = 339,00 mm?
Asy=2-1,13 = 2,26 cm2 = 226,00 mm?
Asz=3:1,13 = 3,39 cm2 = 339,00 mm?
Factor de reduccion
@ = 0,65
Punto inicial
P0o=(0,85 - f’c - (Ag - Ast) + Ast - fy)
Po=(0,85 - 21,00 - (90000,0 —904,0)+ 904,0 - 500,00) =2042363,6 N

P0=2042363,6 N = 2042,364 KN
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Célculo del punto de carga concéntrico Pn (Compresion pura)
Pnmax= 0,8Po = 0,8 - 2042,364 KN =1633,89 KN

@Pnmax= 0,65 Pnmax = 0,65 - 1633,89 KN =1062,029 KN

Pn(0 KN - m; 1062,029 KN)

Célculo del punto de traccion pura Pnt

Pnt= As - Fy = 904,0 mm? - 500,00 N/mm2 = 452000 N =452,00 KN.
@Pntmax=0,9 - 452,00 KN = 406,80 KN.

Pnt(0 KN - m; 406,80 KN)

1.- Célculo del punto de carga balanceada

0,003 0,003
b=—7-d Cb = - 258 mm = 140,73 mm

fy 500
0,003 + ¢ 0,003 + 200.000,00

a=0,85-¢=0,85-140,73 mm a=119,62 mm

Figura 3.37. Disposicion de barras en la columna

d2

T,

Fuente: Elaboracion propia.
d1 =0,03+0.006+0.006= 0,042 m =4,2cm=42 mm

0,003 €1
140,73 140,73 —d1

0,003 €1
140,73 140,73 — 42

€1 = 0,00211 esta en traccion entonces — 0,00211
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_ 300 —42—42

2 = > + 42 =150 mm

0,003 €2
140,73 140,73 — 150

= —0,000197 esta en compresion entonces + 0,000197

€2

d; =300 — 42 = 258 mm

0,003 €3
140,73 ~ 140,73 — 258

= —0,00250 estd en compresion entonces + 0,00250

€3

Calculo de esfuerzo sobre las barras de acero

fs1=€1-Es=-0,00211 - 200.000,0 = -422,00 MPa.

fs;=€2 - Es=0,000197 -200.000,0 = 394,00 MPa.

fs3=€3 - Es =0,00250 -200.000,0 = 500,00 MPa.

Calculo de las fuerzas en las lineas de acero

F1=fs; - Asl = -422,00 N/mm? - 339,00 mm?=-143058 N =-143,06 KN.

F2 =fsz- As2 = 394,00 N/mm?- 226,00 mm?= 89044 N = 89,044KN.

F3 =fss- As3 =500,00 N/mm?- 339,00 mm?= 169500N =169,500 KN.
Célculo de la fuerza de compresién Nb

Nb=0,85- f°c-a-b=0,85-21,00 - 119,62- 300,00 =-640565,1N= -640,565 KN
Célculo de la carga balanceada

Pnb= Nb + XFi = -640,565 KN -143,06 KN +89,044KN +1695,00 KN= -525,085 KN
Célculo del centroide plastico

(0,85 - fc - Ag) - (%) +3Asi - fy - di
Yp = (0,85 - f’c - Ag) + (Ast - fy)

Yp

(0,85 - 21,00 - (90000,0 ))-(3%0)+((339,00 - 42,0) + (226,00 - 150,00) + (339,00 - 258,00)) - 500,0

(0,85 - 21,00 - (90000,0)) + (904,0 - 500,00)
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Yp = 150,00 mm

Célculo del momento nominal respecto a yp

Para compresion Mni= Fi - (yp-di)

Para traccion Mni= Fi - (di-yp)

Mn1=F1 - (yp - di) = 143,06 - (150,00-42,00) = 15450,48 KN mm =15,45 KN-m

Mn2 = F2 - (di - yp) = 89,044- (150,00-150,00) = 0 KN-m

Mn3 = F3 - (di - yp) = 169,500 - (258,00-150,00-) = 18306,00 KN mm =18,306 KN-m

Calculo del momento nominal Mn

Mn = Nb - (yp—;)+ZMi
Mn = 245,76 KN —m
Pb: (245,76 KN — m ; 525,085KN)
2.- Calculo del punto en la zona de falla fragil
C=160,00 mm cumpliendo que trabaje en zona fragil, entonces: c>cb
a=085-¢=0,85-160,00mm a=136,00 mm
d1 =0,03+0.006+0.006= 0,042 m =4,2cm=42 mm

0,003 €1
160,0  160,0 —d1

0,003 €1
160,0  160,0 — 42

€1 = —0,00211 esta en compresiéon entonces + 0,002

300 — 42 —42
2 = > + 42 = 150 mm
0,003 €2

160,0  160,0 — 150 &2
= +40,0001875 esta en traccion entonces — 0,0001875

ds = 300 — 42 = 258 mm
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0,003 €3
160,0  160,0 — 258

€3 = —0,00184 esta en compresién entonces + 0,00184

Calculo de esfuerzo sobre las barras de acero

fs;=€1 - Es=+0,002 - 200.000,0 = +400,00 MPa.

fs;=€2 - Es=-0,0001875 -200.000,0 =-375,00 MPa.

fs3=€3 - Es =+0,0018 - 200.000,0 =+ 3600,00 MPa.

Calculo de las fuerzas en las lineas de acero

F1=fs; - Asl = +400,00 N/mm? - 339,00 mm?=+135600 N =+135,6 KN.

F2 =fsy;- As2 =-375,00 N/mm?- 226,00 mm?=-84750 N = -84,75 KN.

F3 =fss- As3 = 3600,00 N/mm?- 339,00 mm?= 1220400 N =+1220,40KN.
Calculo de la fuerza de compresion Nb

Nb=0,85-fc-a-b

Nb=0,85- f°c-a-b=0,85-21,00 - 136,00 - 300,00 =-728280 N=-728,28 KN
Célculo de la carga balanceada

Pnb = Nb + ZFi

Pnb =-728,28 KN +135,6 KN-84,75 KN+1220,40 KN=+542,97 KN

Célculo del momento nominal respecto a yp

Para compresion Mni= Fi - (yp-di)

Para traccion Mni= Fi - (di-yp)

Mn1=F1 - (yp - di) = 135,6 - (150,00-42,00) = 14644,88 KN mm =14,64 KN-m
Mn2 = F2 - (di - yp) = 84,75 - (150,00-150,00) = 0 KN-m

Mn3 = F3 - (di - yp) = 1220,40- (258,00-150,00) = 131803,20 KN mm =131,80 KN-m

Célculo del momento nominal Mn
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Mn = Nb - (yp—%)+ZMi

)

14
> ) + (14,64 + 131,80) = 189,88 KN — m

Mn = 542,97 - (0,150 —

Pb: (189,88 KN-m ; 542,97 KN)

3.- Célculo del punto en la zona de falla ductil

C =90,00 mm cumpliendo que trabaje en zona fragil, entonces: c<ch
a=085-¢=0,85-90,00mm a=76,50 mm

d1 =0,03+0.006+0.006= 0,042 m =4,2cm=42 mm

0,003 €1
90,00 90,00 —d1

0,003 €l

90,00 = 90,00 — 42 €1 = 0,0016 estd en traccion entonces — 0,0016

300 —42—42

, = > + 42 =150 mm

0,003 €2
90,00 90,00 — 150

€2 = —0,002 estd en Compresién entonces + 0,002

d; =300 —42 = 258mm

0,003 €3
90,00 90,00 — 258

€3 = —0,0056 esta en Compresion entonces + 0,0056

Calculo de esfuerzo sobre las barras de acero

fs1=¢€1 - Es=—-0,0016 - 200.000,0 = -320,00 MPa.

fso = €2 - Es =+0,002 -200.000,0 =+400,00 MPa.

fs3=€3 - Es =+0,0056 - 200.000,0 =+ 1120,00 MPa.

Calculo de las fuerzas en las lineas de acero

F1=fs; - Asl = -320,00 N/mm? - 339,00 mm?=-108480 N =-108,48KN.
F2 =fsz- As2 = +400,00 N/mm? - 226,00 mm?= +90400 N = +90,40 KN.

F3=fsg- As3= 1120,00 N/mm?- 339,00 mm?= 379680 N =+379,68 KN.
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Célculo de la fuerza de compresioén Nb

Nb=085-fc-a-b

Nb=0,85- f°c-a-b=0,85-21,00 - 76,50 - 300,00 =-409657,5 N=-409,6575 KN
Calculo de la carga balanceada

Pnb = Nb + ZFi

Pnb =-409,6575 KN -108,48KN KN+90,40 KN+379,68 KN=-48,0575 KN
Célculo del momento nominal respecto a yp

Para compresion Mni= Fi - (yp-di)

Para traccion Mni= Fi - (di-yp)

Mn1=F1 - (yp - di) = -108,48- (150,00-42,00) = 397941,66 KN mm =397,94 KN-m
Mn2 = F2 - (di - yp) = 90,40 - (150,00-150,00) = 0 KN-m

Mn3 = F3 - (di - yp) = 379,68 (258,00-150,00-) = 41005,44 KN mm =41,005 KN-m

Calculo del momento nominal Mn

Mn = Nb - (yp—%)+ZMi

)

6
Mn = 48,0575 - <0,150 — ) + (397,94 + 41,005) = 426,33 KN —m

Pb: (426,33 KN-m ; 48,0575 KN)
Elaboracion del diagrama de iteracién.

Tabla 3.16. Puntos del diagrama de interaccion sin afectar por el factor de minoracion.

Zona Carga Pn Momento Mn
Compresion pura 1062,029 0
Frégil 542,97 189,88
Balanceado 525,085 245,76
Ddctil 48,058 426,33
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Traccion pura

-406,80

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.17. Puntos del diagrama de interaccion afectados por el factor de minoracion.

Momento
Zona Carga Pn %] @ Pn @ Mn
Mn
Compresion pura 1.062.029 0 0,65 690.319 0
Frégil 542,97 189,88 0,9 489 170,892
Balanceado 525,085 245,76 0,65 341,30 159,74
Ductil 48.058 426,33 0,65 31.238 277,1145
Traccién pura -406,8 0 0,9 -366 0

2500.00

2000.00

1500.00

1000.00

500.00

0.00

0.00

-500.00

-1000.00

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.38. Diagrama de iteracion de la columna.

DIARAMA DE INTERACCION

Mn vs Pn

dMn vs dPn
® Solicitaciones

Fuente: Diagrama de interaccion, Elaboracion propia.
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El esfuerzo combinado mas desfavorable al que estad sometida la columna se observa que
este se encuentra dentro del diagrama, por lo cual se concluye que el disefio es 6ptimo y

resistira las cargas a la que serd sometida.
Verificacidn a cortante

@Vn = @-(Vc+Vs)

Acero refuerzo transversal fyr = 420 Mpa
Factor de hormigoén de peso normal A=1
Vu = 4660,00 N

Nu = 750,27 KN =750270,00 N
Factor de reduccién de resistencia: @=0,75

Célculo de la fuerza cortante del hormigén

0,29 - N,

VC=0,29-7\-\/f—C’-bW-d-\/1+ n

g

d, 12
d=h-r—=-"~d,=300-30-=-~6=258mm

0,29 - 750270,00
90000,0

Ve =0,29 -1-+/21 - 300,00 - 258,00 - J1+

Vc =190153,88 N
Vc =190,153 KN.
Verificacion de necesidad de acero de refuerzo
Vs=Vu—-0 - Vc
Vs =4660,00 N — 0,75 - 190153,88 N
Vs = —137955,41N

(no requiere refuerzo de acero por cortante por lo tanto debe colocarse armadura minima.)
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Refuerzo a cortante minimo

La armadura minima de acuerdo a 11.5.6.1 se debe calcular mediante:

Vfc bw-s
Avmin > 16 fyt

034.0W S
’ fyt

Sasumido = 150 mm

V21 300,00 - 150,00

Avmin = 16 220,00 = 30,69 mm2
Avmin = 0,342
) fyt
Avmin = 0,34 -o0000 15000 s 2
’ 420,00 '

Acero adoptado

N°barras = 2 (1 por rama)
Didmetro de barra = 6mm

A, =2 - 1T.T(6)2=57mm2

Verificacion de Espaciamiento minimo

1,5-dy =15 -6 =9mm
Stmi > 40 mm
1,33 - dagg =1,33 - 19 = 25,30 mm

Stmin =40 mm

Verificacion de Espaciamiento maximo

16 - dbarra
Stmax < {36 - degtribo
300 mm

16 -d, =16 - 12 =192 mm
Stmax <36 - dpe =36 - 6 =216 mm
300 mm

Stmax =216 mm

Stmin =40 mm Sasumido =150 mm Stmax: 216 mm “Cumple «.
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La separacion asumida cumple con los requerimientos
Por lo tanto, armadura transversal de columna sera: @6mm ¢/150 mm.= @6mm c/15 cm.

Tabla 3.18. Comparacién de resultados manuales con el propuesto de Cypecad.

Elemento Disefio Manual Disefio con el Diferencia
Columna Programa en (%)
Armadura 8 @ 12 mm (esquinas) | 8 @ 12 mm (esquinas) 0
Longitudinal.
Armadura
Transversal. @ 6 mm c/15 cm @ 6 mm c/15 cm 0

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.39. Distribucion de la armadura longitudinal y de corte en la columna

o mmm -

3 12 —\
“ /— 3@ 2

'/— BEH 2

Fuente: Elaboracion propia.
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3.5.3. Disefio estructural de estructuras complementarias
3.5.3.1. Disefio estructural de escalera

Datos geométricos y caracteristicas mecanica de los materiales

Datos:

N° de peldafios N° = 18

Desnivel a salvar Z=342m
Ancho de grada a=105m
Espesor t=0,15m
Recubrimiento Geométrico r=20mm

¢ =21,00 Mpa fy = 500,00 Mpa

Dimensién de la huella P= 28 cm

Dimensién de la contrahuella CP= 18.80 cm

Figura 3.40. Tramo analizado de la escalera

180 ) 120

126

40 20

Fuente: Elaboracién propia.

Metrado de cargas

El angulo de inclinacion de la rampa en el tramo analizado con respecto a la horizontal es:
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28
cos(f) = ——== 0.857
302 + 182

El espesor equivalente (hm) en la rampa es:

20 18
+—=3234cm

hm=385772

Las cargas consideradas para la rampa y descanso del tramo analizado de la escalera se
muestran en la siguiente tabla:

Tabla 3.19. Cargas en la escalera.

PARA LA RAMPA

Detalle Peso Altura(m) |Ancho (m) [F.M. Total (kN/m)

Peso Propio kN/m3 25 0.323 1.20 1.2 9.89

Acabado kN/m2 1 - 1.20 1.2 1.44

Barandas kN/m 0.2 - - 1.2 0.24

S/C kKN/m2 4 - 1.20 1.6 7.68
TOTAL: 19.25

PARA EI DESCANSO

Detalle Peso Altura(m) |Ancho (m) |F.M. Total (kN/m)

Peso Propio kN/m3| 25 0.15 1.20 1.2 5.4

Acabado KN/m2 1 - 1.20 1.2 1.44

Barandas kN/m 0.2 - - 1.2 0.24

S/C KN/m2 4 - 1.20 1.6 7.68
TOTAL: 14.76

Fuente: Elaboracion propia.
Determinacion de los momentos de disefio.

Para el maximo momento positivo se idealiza la escalera como una viga simplemente

apoyada como se muestra en la siguiente figura.
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Figura 3.41. Idealizacion de la escalera para el momento positivo

RA

190cm

130cm

Fuente: Elaboracion propia.

RB

Para la combinacion 1.2D+1.6L y resolviendo con las ecuaciones de la estatica se

determina las reacciones en los apoyos y son:

RA=29.61 kN: RB=26.15 kN

El méximo momento flector se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.42. Tramo analizado de la escalera

Disefio a flexion simple
Mmax=+22.77 kN.m

d=11.40cm

b=120 cm

Mu=22.77 kN.m
Fuente: Elaboracion propia.

$=0.9, Factor de reduccién a flexion simple

f’c=21MPa

fy=500MPa

Deformacion unitaria del hormigén ecu=0.003

Deformacion unitaria del acero €s=0.005
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Distancia maxima comprimida
B =0.85paraf'c <31MPa
Parametro experimental del bloque a compresién del hormigon
Yy =0.85
Cuantia méaxima en la seccion

y*Bx*f'c ecu
= *
max fy gcu+ s

=0.011

Amax = Pmax * b *d = 12.36cm?
Momento maximo que resiste la seccion

Amax *fy

—m) =74.59 kN.m

M ax = Amax * Y * (d

¢*M,,, =67.13KN.m > Mu = 22.77 kN.m (Cumple!")
Como la desigualdad cumple, la viga no necesita armadura a compresion.

Armadura minima a flexion

Jf'c

xbxd=3.13 cm?

4+« fy 2
> =
Amln = 1.4*b*d , 3.83cm
— =3.83cm
fy

Armadura de célculo

As=085xbrd~(L)«[1- |1 2+ Mu 4.66 cm?

= 0. *b*xd * * — — =4,
S fy @ *0.85x f'cxbxd? cm

La armadura necesaria en la seccion es:
Ac > [*min] = 4.66 cm?
cat=1 4s

Para didmetro 12 mm, As=1.13 cm?
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4.66

#B =——=402 =
arras 113 0 5
120—-2+%3
Espaciamiento = — 5 - 2280 = 20 cm
120—-2+%3
#Barras total = BT a— +1=67=7

Por lo tanto, se dispone 7 ¢ 12 mm ¢/20 cm
Determinacion de la armadura longitudinal negativa

Segtin el libro “DISENO EN CONCRETO ARMADO” del Ing. Roberto Morales, la

armadura negativa puede ser igual a 1/3 de la armadura positiva, entonces se tiene:

4.66
A.nec(-) = — = 1.55 cm?

Amin 2
> =
Acal = [A. nec(=) 3.83cm

Para didmetro 10 mm, As=0.78 cm?

3.83

#B =——=491 %=
arras 078 5
L 120—-2%3
Espaciamiento = — < - 2280 = 20 cm
120—-2%*3
#Barras total = %0 +1=67=7

Por lo tanto, se dispone 7 ¢ 10 mm ¢/20 cm
Verificacion a cortante
La cortante a una distancia igual al canto Gtil (d) desde el apoyo es:
Vd =RA—-W xd = 2720 kN
La cortante de disefio es:
Vd' =Vd *cos(@) =27.20 * 0.83 = 22.58 kKN

Resistencia del hormigén a cortante.
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JFe
Ve = 6 «xbhbxd=104.48 kN

@ +Vc=178236kN >Vd (Cumple a cortante)

La cuantia de la armadura de retracciéon y temperatura serd al menos igual a los valores

dados.
ASpin; = 0.0018 -b-d = 0.0018 - 100 - 15 = 2.70 cm?/m
Se haré una distribucién de armadura de barras de @10 mm con As=0.785 cm?

2
#Barras = 0785 +1=444 =5

_ 100cm
B 5

Se dispone una armadura a compresion de @10 mm C/20cm.

= 20cm

El armado de la escalera se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.43. Disposicion de armadura en el tramo analizado

&10¢/20 TT

@10c/20 s e

210ci20 @12012§/ 2010 L=110.4

— @12¢/20

Fuente: Elaboracién propia.
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Tabla 3.20. Comparacion de resultados manuales con el propuesto de Cypecad.

) Armadura adoptada
Escalera Disefio Manual
Cypecad
Longitudinal Inferior Positiva. 7@ 12 mm c/20 cm 7@ 12 mm c/20 cm
Longitudinal Superior Negativa. 7@ 10 mm c/20 cm 7@ 10 mm ¢/20 cm

Fuente: Elaboracion propia

3.5.1.4 3.5.4. Fundaciones

3.5.4.1. Disefo estructural de zapata aislada

Se realiza la verificacion de la zapata correspondiente a la columna C-39 con las

caracteristicas que se indican a continuacion:
Pre dimensionado de zapata aislada
N=666.23 kN

qgadm = 0.145 MPa=145 kN/m?

El &rea de la zapata (Az) es:

Az = b>—. : = 4.82 2
= x = 4.
Z a = m

a=b=+482=220m
Se adopta a=b=2.30 cm
Az = 2.30 * 2.30 = 5.29 m? > 4.82 m? (Cumple)
El vuelo de la zapata es:
Dimensiones de la columna b=h=30cm
v =230-230%0.5—30%*0.5=100 cm.
El canto (h) de la zapata es igual a la mitad del vuelo de la zapata.

100
h=7=50cm
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Esfuerzo en ELS actuantes
Mx’=0.67 kN.m

My’=3.65 kN.m

Qx=1.65 kN

Qy=-13.79 kN

Mx = Mx" + Qy * h = 0.67 — 13.79 x 0.50 = —6.23 kN.m

My = My' + Qx x h =3.65+ 1.65 * 0.50 = 4.48 kN.m

Calculo de tensiones sobre el terreno ELS

Se calcula los esfuerzos en los cuatro cuadrantes de la zapata mostrado en la en la siguiente
figura.

Figura 3.44. Vista en planta zapata aislada

Y

v I

bl
b

III II

Fuente: Elaboracion propia

0 _ N 6xMx 6*My_13122kN
Ql_z+a2*b+b2*a_ “Cm2
an N 6xMx 6xMy 125 08kN

QZ_A a’xb  b2xa T m?2
UInQy = - &M O MY _o0675%

QB_A axb b2xa T m?2
v N  6xMx 6*My_1268kN
( )Q4_Z+a2*b_b2*a_ “m?
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kN kN

Qmax = 131.22 3 < Qadm = 145W (Cumple)
Calculo del momento de disefio
Esfuerzo en ELU actuantes
N=839.19 kN
Mx’=0.64 kN.m
My’=4.37 kN.m
Qx=1.33 kN

Qy=-16.51 kN

Mx = Mx'"+Qy+*h=—-7.62kN.m

My =My'+ Qx*h=5.04kN.m

Calculo de tensiones sobre el terreno ELU

Se calcula los esfuerzos en los cuatro cuadrantes de la zapata son:

; N  6xMx 6*My—16488kN
()Ql_z+a2*b+b2*a_ o m2
an _N 6 * Mx 6*My_15737kN
QZ_Z_aZ*b b2xa = m2
gy = - &M O MY _5p 40 Y
Q3_A a?xb b%2xa T m?2
)@y =2+ LM O M _ 5991 1Y
Q4_A axb b2xa T m2

Las tensiones de disefio son casi iguales, se saca un promedio para el disefio en cada
direccion.

Para la direccion Y

164.88 + 157.37 161.125 kN

Se idealiza como viga en voladizo con una longitud (L) como se muestra en la siguiente
figura para calcular el momento de disefio.
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Figura 3.45. Vista en planta zapata aislada

+—1L1—+

10,15 a1
L)

|—al—]

R |

Fuente: Elaboracion propia

a—al 2.30 - 0.30
L= > +O.15*a1=f+0.15*0.3=1.045m

_QyxL~+L

My =87.98 kN.m/m

Para la direccién X

_ 164.88 + 159.91

Qx = > = 162.40 kN /m?
Qx*Lx*L
Mx = — = 88.67 kN.m/m

Verificacion a punzonamiento

Cx = Cy = 30cm, dimensiones de la columna
Lx = Ly = 230cm, dimensiones de la zapata
h=50cm

d=45cm

P=839.19 kN

®=0.75, factor de minoracion
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a=40 Coeficiente para columnas centrales

Esfuerzo aplicado

= = 158 64-kN
T Ix+Lly " m?2

Cortante en dos direcciones es:
Vu=0x*(Lx+xLy) —o*(Cx—d)*(Cy+d)="749.96 kN

Relacion de lados de la columna.

Perimetro critico
bo=2x+x(Cx+d)+2=+(Cy+d)=300cm

Cortantes resistentes en dos direcciones

Ve=0.33*,/f'cxbox+d=2041.54 kN

2
Vc=0.17*(1+E)*,/f’c*bo*d=3155.1kN

axd
Vc=0.083*<2+ bo )* f'cxbo*d=4107.82 kN

Se adopta el menor
Ve =2041.54 kN
@*Vc=1531.15kN > Vu = 749.96 kN (Cumple punzonamiento)

Disefio a flexion de la zapata

Como los momentos de disefio son similares en ambas direcciones se disefia para el mayor
(Mx).

Mx=Mu=88.67 kN.m/m

f'c=21 MPa
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fy=500MPa
h=50 cm
d=45cm
recubrimiento 5 cm.
$=0.9, Factor de reduccién a flexion simple
Armadura minima a flexion
Apin = 0.0018 x 100cm * 45cm = 8.1 cm?/m

Armadura de célculo

As =0.85xbxd fe 1 1 2+ Mu = 4.44 cm?
$= 085 b d U )\ 1T TG0 85 ferbaaz) T HAO/m

La armadura necesaria en la seccion es:
Acgr = [Ami"] =8.1cm?/m
cal — AS

Para didmetro 16 mm, As=2.01 cm?

#B _ 8l =4.03~5
arraS_Z.OI_ . =~

A. real =5*2.01=10.05 cm?/m > Aca (Cumple)

o 100
Espaciamiento = = = 20 cm
230—-2+%5.0
Barras total = — %0 - 11

Disposicion de la armadura en ambas direcciones es, 11¢16 mm ¢/20 cm.
Comprobacion de los anclajes
Seguln la norma para ganchos estandar a traccion es:

=0.24*fy*1/)e*1/)6*1/)r*db=0.24*500*1*1*1

Ib
Ax,/f'c 1421

*1.6 =41.90cm
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h 2
lneta = (1 — 0.66 * (E) > * b = 4059 cm

Figura 3.46. Gancho estandar 90°

d
b

Seccion
critica

Fuente: NB1225001
El espacio disponible para anclar es:
e=v—081l+*h—dc=1.0-0.81+0.50-0.05=0.55m
Ineta=041m<e=055m
Se cumple la desigualdad, se realiza anclaje recto sin gancho.

Los resultados obtenidos manualmente son iguales al del paquete estructural. La

disposicion de armaduras en la zapata 5 analizada se muestra en la siguiente figura.

Figura 3.47. Disposicion de armado en la zapata.

D D)

Fuente: Adaptado del paquete estructural CYPECAD.
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Tabla 3.21. Comparacién de resultados manuales con el propuesto de Cypecad.

Elemento Disefio Manual Disefio con el Diferencia

Zapata Programa en (%)

Armadura en

direccion 11 @16mm c/20cm 11 @16mm c/20cm 0
“a”.
Armadura en
direccion 11 @16mm c/20cm 11 @16mm c/20cm 0
“b’,.

Fuente: Elaboracion propia.
3.5.5. Ndcleo de ascensor

Figura 3.48. Disposicion de armado en la zapata.

= 1103 m ~ T

0.90m

© @ Q6 e ® e

Geeeee

Fuente: Elaboracion propia.
Nu = 1100.20 kN = 112265.31 kg
Mu = 321.34 kN *m = 3277959.18 kg * cm

Célculo de Inercia respecto del eje X

205 % 20 * (22—O+ 160) + 20 * 160 » (120) .2

205 %20+ 20 %160 % 2

=115.14 cm

y:
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20 * 1603 160\%\ 205 * 203
Ix =2 % T+20*160*(11514—T> +T+205*20

* (180 — 115.14 — 10)? = 34032285.80 cm*

Ix  34032285.80

= 295573.10 cm?
7 115.14 am

W =

La norma nos dice que los muros no se disefien con confinamiento cuando el esfuerzo a
compresion maximo de la fibra extrema correspondiente a las combinaciones de carga de
disefio que incluyen efectos sismicos no sobrepase el 0.2 f’c los elementos especiales de
borde, caso contrario, pueden ser discontinuos y se sugiere confinar dichos bordes.

N M

= — 4+ —
TTaATw

_ 11226531kg , 3277959.18 kgscm
T 10500cm2 —  295573.10 cm3

= 10.69~ZL +11.09%L = 22 X9 5 4y K9
cm cm cm cm
Por lo tanto, no requiere confinamiento.

Como la altura es super pequefia, por criterio se analiza lo siguiente:

- Cada esquina el acero maximo es 4%.

- Cada esquina el acero minimo es 1%.
estribos @12mm cada 15cm.

5.5.6. Disefio losa llena para el tanque

Carga del agua CV = TAgua
ALosa-Tanque
cv =222 _ 125kN/m2
18,38 M2

CV = 1,30 KN/m?
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M, =3.69 kN —m/m

Ag_min = 0.0033 * 15c¢m * 100cm = 4.95 cm?

MU=NC*Z &
y i

MU=0.85*¢*fc*b*y*(h_rmec_§)

309 0854092151 0.15 — 0.025 — 2 —

1000 y( 2 3

y = 0.00185m 3

Ne=0.85%09*21%1%0.00185
N¢; = 0.0297 MN

O'=Z

0.0297

A = 0.66 cm?
Usar: @12mm c/20cm
3.6. Desarrollo de la estrategia para la ejecucion del proyecto

3.6.1. Especificaciones Técnicas

En las especificaciones técnicas se tiene una referencia de como realizar cada item.
Por lo general para cada item de la obra, se cubre los siguientes puntos:
Definicion.

Materiales, herramientas y equipo.

Procedimiento de la ejecucion.

Medicién y forma de pago.

Para obtener més detalles y referencias especificas técnicas de los items de este proyecto,
se sugiere consultar el ANEXO 3.
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3.6.2. Precios unitarios
En los precios unitarios, se toma en cuenta el costo de materiales empleados, el costo de
la mano de obra y costo de equipo para cada actividad. Ademas, se incluye el costo por
beneficios sociales, costo por herramientas menores, gastos generales e impuestos que en
Bolivia son el Impuesto al Valor Agregado (IVA) de 13% y el Impuesto a las

Transacciones (IT) del 3%.
Se sugiere consultar el ANEXO 5.

3.6.3. Computos Métricos
En los computos métricos se tiene el nombre del item, la unidad que se efectuara el
computo, las dimensiones de la pieza, largo, ancho y alto, el nimero de piezas iguales, el
volumen parcial y el volumen final de cada item de todos los méddulos que comprenden el

proyecto. Se sugiere consultar el ANEXO 4.

3.6.4. Presupuesto
Se obtiene en funcidn a los cbmputos métricos o voliumenes de obra y los precios unitarios
correspondientes de cada item (ver anexo 6). Los parametros de calculos tomados en
cuenta para el analisis de precios unitarios para el presupuesto se mencionan en la

siguiente tabla.

Tabla 3.22. Parametros para el analisis de precios unitarios.

PARAMETRO %
CARGAS SOCIALES 55
HERRAMIENTAS 5

GASTOS GENERALES Y ADMINISTRATIVOS 10

UTILIDAD 10
IMPUESTOS IVA 14.94
IMPUESTOS IT 3.09

Fuente: Elaboracién propia.
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3.6.5. Planteamiento y cronograma
De acuerdo al plan de obra propuesto (numero de cuadrillas), se tiene un plazo referencial

de 200 dias calendario para la construccion del proyecto.

Para obtener méas detalles del cronograma de actividades, se sugiere consultar el ANEXO

7
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CAPITULO IV
APORTE ACADEMICO

ANALISIS COMPARATIVO Y
OPTIMIZACION DE LOSA
MACIZA'Y LOSA ALIVIANADA
CONSIDERANDO EL EFECTO
DEL FISURAMIENTO EN
ESTRUCTURAS



4.1. Generalidades

Las filtraciones que surgen a partir de las fisuras en las losas de Hormigdn Armado son
un problema que genera gran preocupacion, ya que su consecuencia directa es el deterioro

del inmueble.

Las filtraciones son asuntos que no deben pasarse por alto, y una de las alternativas para
abordar este problema es el uso de impermeabilizantes o inyecciones. Por este motivo, en
el proximo capitulo se llevara a cabo un analisis comparativo entre una losa alivianada
con viguetas y una losa llena, enfocado a cubierta plana y las opciones de

impermeabilizacion disponibles.

Para garantizar los resultados de célculo y disefio se aplicaran las recomendaciones

presentadas en la Norma Boliviana de Hormigon Estructural NB1225001-1.
4.2. Marco teorico

4.2.1. Losa alivianada de viguetas
La losa de vigueta y bovedilla es un sistema de elementos prefabricados, moldeados en
estructuras metalicas, sometidos a pretensado en la planta y adaptados a las dimensiones
especificas de cada proyecto. Este sistema integral incluye elementos de soporte, como
viguetas, junto con elementos aligerantes, como las bovedillas, ademés de una malla
electrosoldada, una capa de compresion y sistemas de apuntalamiento. Cada uno de estos
componentes ha sido meticulosamente disefiado para satisfacer las demandas de carga del

conjunto.
Los parametros que definen las caracteristicas de la losa de viguetas son:

e Canto total de la placa.
e Altura del bloque aligerante.
e Separacion entre viguetas.

e Espesor de la capa de compresion.
4.2.1.1. Ventajas y desventajas de una losa alivianada de viguetas

Ventajas
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e Ahorro de tiempo: La eficiencia en el montaje se ve notablemente beneficiada por
la reducciédn del encofrado requerido, y, de manera adicional, el mismo material
prefabricado cumple la funcion de encofrado. Este doble factor contribuye a un
ahorro de tiempo considerable.

e Ahorro de encofrado: Directamente relacionada con el anterior punto. Cuando se
utiliza menor encofrado se logra ahorrar dinero. Sin embargo, este ahorro en dinero
por encofrado es compensado por el mayor gasto en la elaboracion del
prefabricado.

e Mejor control de calidad en la pieza de prefabricado: Debido a que las piezas se
hacen en ambientes mas controlados y con ambientes especializados de curado, la
resistencia del hormigon fabricado es mé&s homogénea y garantizada que el
hormigon vaciado en sitio.

e Proceso mas limpio: El sistema de viguetas prefabricadas requiere menor cantidad
de produccién de hormigdn en obra, por tanto, menor acopio de material, menor

acarreo de hormigén por la losa y menos merma de cemento.
Desventajas

e Mano de obra calificada: Se necesita mano de obra con méas conocimiento en la
instalacion del prefabricado. Los elementos de prefabricado necesitan estar
dispuestos de cierta manera segun los requerimientos del fabricante.

e Transporte del prefabricado: Si bien los controles de calidad son altos en la planta
de produccién, poco podemos saber de la calidad del transporte. Cualquier
vehiculo que transporte hormigén estara sometido a vibraciones que en algunos
casos podrian dafar las piezas.

e Manejo del prefabricado en obra: Una vez entregado el material a obra, el
elemento en su transporte hasta el lugar definitivo de su instalacion es vulnerable
a golpes y esfuerzos para los que no estan disefiados.

e Integridad estructural: Especialmente cuando se habla de resistencia a fuerzas de
sismo o viento, se procura que las piezas de hormigon fallen lo mas lejos de las
uniones posible. En elementos prefabricados esto es mucho mas dificil, ya que

justamente la union entre hormigon vaciado en sitio (viga o columna) y vigueta es
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el punto mas débil. Y algunos cddigos de disefio sismico limitan el uso de viguetas

pretensadas.

4.2.2. Losa maciza
La losa maciza es una estructura plana horizontal que se compone de concreto y acero, la
cual se utiliza para separar y crear diferentes niveles de una edificacion y al mismo tiempo,

puede servir de cubierta o de placa de entrepiso.
4.2.2.1. Ventajas y desventajas de una losa maciza
Ventajas:

e Mayor fortaleza frente a las cargas pesadas y el tiempo.
e Altaresistencia al fuego.
e Estabilidad estructural, solidez y seguridad.

e Minimiza el desperdicio de material.
Desventajas:

e Mayor inversién econémica.
e Superior transmision de ruido y vibraciones.

e Estructura con importante peso.
4.3. Fisuramiento de losas

Las fisuras son generalmente erraticas y en algunos casos pueden seguir la direccion
predominante del viento, pero no presentan un patrén tan definido como en el caso de las
fisuras por asentamiento plastico, siendo este aspecto una herramienta muy Util para su
identificacion en obra. La longitud de las fisuras va generalmente de 10 centimetros a 3
metros y se espacian de 15 a 90 cm, no apareciendo en general en el perimetro de losas.
Las fisuras més largas se presentan generalmente orientadas con la direccion del viento y

paralelas entre si.
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Figura 4.1. Fisuras en el hormigén

Fondo canal

Pavimento

Piso industrial

Fuente: https://hormigonelaborado.com/los-cuando-por-que-y-como-de-las-fisuras-en-

el-hormigon-fresco/
Medidas preventivas para evitar estas fallas.

Mientras mas baja sea la tasa de contenido de agua, més fuerte seré el concreto. Durante
el fraguado, esta proporcion no debe exceder el 0,50%, por lo que la aplicacion de un
plastificante te permitira trabajarlo mejor. Lo esencial es reducir la cantidad de humedad

para que la contraccion no afecte tanto la integridad de las losas.

e Bueno mezcla con productos de calidad: para garantizar menos fisuras, la mezcla
debe estar balanceada. Los agregados optimizados que son duros, densos y de buen
tamafio eliminan la posibilidad de contraccion.

e Laimportancia del acabado: la distribucion del hormigon trata de no sobrecargarlo
mediante soldados de cemento, ya que esto produce asentamiento, el agua se filtra
y se crea una capa de agua en la superficie.

e Curacién adecuada del hormigdn: para evitar que las placas pierdan agua o se
sequen de mas, lo mas recomendable es curar las losas por algunos dias. Una vez
que se hayan asentado, recurres al método habitual de delimitarlas con mortero y
mantener himedo. Una forma efectiva es cubrirlas con tapetes de algoddn llenos

de agua o rociarlas con un compuesto. La curacion dura un mes y lo ideal es que

124



en ese tiempo el concreto no esté sujeto a ningln tipo de carga que pueda

agrietarlo.

4.3.1. Fisuracion por asiento pléastico en forjados.

Caracteristicas

Fisuras de ancho apreciable (0,15 a 0,30 mm) y, generalmente, de poca
profundidad.

La fisura sigue la armadura de momentos negativos.

Se produce en las primeras tres horas a partir del vertido.

Esta motiva por la coaccion que la armadura ejerce sobre el descenso por asiento

plastico de hormigon.

Causas

Exceso de exudacion.

Hormigonado con altas temperaturas ambientes y/o viento.
Exceso de relacion a/c.

Exceso de finos en la arena.

Cemento inadecuado.

Empleo incorrecto de retardadores.

Armadura con poco recubrimiento.

3.5.1.5 4.3.2. Fisuracion simultanea en zonas de momentos positivos y negativos

Caracteristicas

Fisuras transversales a las viguetas.
Ancho medio a alto (0,2 a 0,5 mm).
Frecuentemente una fisura Gnica en cara superior en apoyos y varias repartidas en

cara inferior en la zona central del vano.

Causas

Pueden ser debidas, en general, a insuficiencia de armado.
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e Maés frecuentemente, la situacion es debida a que, por no disponerse armadura
transversal en la losa superior, la armadura de negativos no puede atarse a ella 'y

desciende durante el hormigonado.
Ejemplo de aplicacion de Riesgo de Fisuracion plastica.

Las principales medidas para prevenir la fisuracion por contraccion pléstica seran aquellas
gue disminuyan la temperatura, las que aumenten la humedad relativa en las
inmediaciones del elemento recién hormigonado y las que tiendan a protegerlo
eficazmente del viento.

Figura 4.2. Abaco de Menzel

=
=

Humedad relativa (%) Temperatura del hormigdn (°C)

A s
G s |
;: o Y
___,...-—"‘""I:'.I 5 i
10 15 20 25 30 35 |
Temperatura del aire, °C Velodidagl del viento {kmrh}|

4

Z

|
v
|

Tasa de evaporacion, kg (m2/hr)

Variables que intervienen en el célculo de la Tasa de evaporacion, kg (m#/h)
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Analisis para el mes de marzo ciudad de Tarija, se presentan mayores velocidades de

viento.

e Temperatura ambiente = 20,4 °C
e Humedad relativa = 70 %
e Velocidad del viento = 25 km/h

e Temperatura en el hormigon = 21,5 °C

kgxm?

Del Abaco anterior, se tiene que la velocidad evaporacion es de v, = 0,60

Con la velocidad de evaporacion se procedio a categorizar con el siguiente gréafico.

Riesgo de Fisuracion en funcién de la evaporacién del agua

Nivel de riesgo de fisuracion
NULO | MEDIO | ALTO
A

0,5 1 1,5 2 23

[=

Evaporacion de agua kg/m?/h

Fuente: Calavera 2004
Como se demuestra se tiene un riesgo medio de fisuracion por contraccién plastica:
Tomar medidas a tomar para evitar la fisuracion por contraccion plastica.

e Levantar parabrisas temporarios para reducir la velocidad del viento sobre la
superficie hormigon.

¢ Planificar en lo posible el hormigonado para las horas de menor temperatura del
dia.

e Previamente humedecer adecuadamente los encofrados y armaduras antes de la

colocacion del hormigon.
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e Curado de niebla de agua, crear una niebla de agua sobre la losa inmediatamente
después de la colocacién, tomando cuidado para prevenir la acumulacion de agua.
(aplicar el método mediante boquillas o aspersores).

e Mantener humedo por medio de un curado como: es el curado por inundacion.

e Proteger el hormigdn con cubiertas temporarias, tales como laminas de polietileno
0 mantas, de arpillera.

4.4, Parametros de comparacion
Losa de Inercias Iguales

Para poder comparar el comportamiento de ambas losas, se debe partir de cierto
parametro. Comparar las losas considerando solo su altura no seria acertada. Es mas util
hacer una comparacion en base a la propiedad més destacada de una losa que en la mayoria

de los casos trabaja a flexion.

Esta propiedad es su inercia.

4.5. Disefio de la losa de inercias iguales
4.5.1 Disefo de losa de vigueta Pretensada
Ver capitulo 3.

4.5.2 Disefo de losa Maciza

Figura 4.4. Inercia de losa de vigueta pretensada

MALLA REFUERZO
CARPETA DE POR RETRACCION @6 mm c/25cm

COMPRESION e=5cm %
s ‘}(-5'27—' e TaTezeze: F = &2.5—2_5 7

5 wfmg?@f? f %

teteretat: smm m zi R k

L—»D‘Ilm ‘f 0.38m \ 0.12m . 0.36 m . OIE’

050m A 0.50m !

0.20 m—=

Fuente: Vista frontal de la losa alivianada, Elaboracion propia.

| = 500000000 mm*
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Si queremos que la losa llena equivalente tenga esta misma inercia, de la férmula de

inercia de una seccion rectangular podemos despejar la altura de la losa llena.

Losa llena equivalente

_b-h?
12
. _®[12:1_=[12-500000000 _ .
I 1000 - LeL/Lmm

Adoptaremos un valor constructivo h = 200 mm
Verificacion de Altura minima de losa

Segun NB 1225001-1 en 9.5.2.1.
Altura minima para una losa continua en ambas direcciones %

Entonces:

- 5500
28

= 196,48 mm
Entonces la altura minima adoptada es la adecuada.
Calculo de peso propio de losa

Peso propio = 0,2-25kN/m?3

Peso propio = 5 kN/m?

Célculo del momento flector actuante en la vigueta

e Peso del acabado = 1,80 KN/m2
e Pesopropiodelalosa= 5 KN/m2
e CargaViva= 2 KN/m2

Carga muerta D = 6,6 KN/m2
Carga viva L = 2,00 KN/m2

Mediante combinacion de carga se escoge la mayor carga:
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Combinacion 1 U = 1,4 D = 9,24 KN/m?
Combinacion 1U=12D+1,6 L =11,12 KN/m?

Analizamos un ancho unitario, entonces:
KN KN
Ugiseno = 11,12 poo 1,0m = 11,12 —

Longitud de la losa en el sentido x, L = 5,50 m

q- 1> 11,12 - 5507

M, = 3 3 =42KN-m
Longitud de la losa en el sentidoy, L =4,20 m
q-1?> 11,12 - 4,202
M, = g = 3 =2452KN-m

Armadura para momentos positivos en la direccién x-y
Analizamos para un ancho unitario:

Inx=5,5(m). longitud entre caras de apoyo
Iny=4,2(m). longitud entre caras de apoyo
My+=42 KN-m

My+= 24,5 KN-m

Analisis por rectangulo equivalente de Whitney:

Figura 4.5. Rectangulo equivalente de Whitney

0,85 fc

S _———————

Nc = 0,85+fc-a*b

a=pc

Z=h-r-ylim/2

Ts

Fuente: Elaboracion propia.
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M= ¢-Nc-Z ecuacion de equilibrio

¢=09 coeficiente de flexion
MX+=O,85-c|>-fc-b-ylim-(h—r—y‘%) My, =O,85-c|>-fc-b-y1im-(h—r—
Ylim

)

Remplazando, el momento calculado de: My = 42 KN - my My = 24,5 KN-m

Viimx = 16,86 mm Yiimy = 9,51 mm
Nc; =085 ¢ fe b yiim Nc; =085-¢ - fe b ¥iim
Nc; = 267,9 kN Nc, = 152,78 kN

Para que exista equilibrio en la seccidn, el esfuerzo en compresion como en traccién deben

ser iguales de tal manera que el equilibrio queda de la siguiente manera.

Ts = N,
As - fy = N,

N¢
As = —
S i

As, = 220 _ 535 80 mm? As, = B2 _ 305,56 mm?

500 Mpa 500 Mpa
Armadura minima en losa maciza
0,0018 - 420
ASmin, = ——z 55— 1000200 = 302,40 mm?

Comparando con el acero calculado:

As, = 535,80 mm? Asy = 305,56 mm?
Acero adoptado:

Parax 6@12 mm = As= 678 mm?

Paray 6@10 mm = As= 471,28 mm?

Separacién maximay minima
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4
Smin. = 3 19 mm = 25,3 mm

3-(200 mm) = 600 mm

Smax. <125 - (12 mm) = 300 mm
300 mm = 300 mm

Separacién Calculada

_ 100cm _ 1.000,00 mm
" Nbarras—-1 6—1

= 200 mm (Cumple)
Armadura para momentos negativos en la direccion x-y
Longitud de la losa en el sentido “x”, L = 5,50 m

q-12 11,12 - 5507

My = = 14 KN -
x = 4 24 m
Longitud de la losa en el sentido “y”, L =4,20 m
M _q- 12 1112 - 4,207 — 817 KN
yT T4 T 24 ” m

Analizamos para un ancho unitario

Inx= 5,50 (m). longitud entre caras de apoyo.
Iny= 4,20 (m). longitud entre caras de apoyo.
Mx-=14 KN-m

My-= 8,17 KN-m

Analisis por rectdngulo equivalente de Whitney:
M= ¢-Nc-Z ecuacion de equilibrio

¢=09 coeficiente de flexion

My-=085-¢ f-b-ym-(h—r—2m) M =085-¢fb-yyn-(h—r—

YIim>
2

Remplazando, el momento calculado de: My_ = 14 KN -my M;_ = 8,17 KN - m

Ylimx = 5,36 mm Yiimy = 3,12 mm
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Nc; = 0,85 f.+ b yim Nc, =0,85-¢-fe-b-yiim
Nc; = 86,11 kN Nc, = 50,12 kN

Célculo de acero en la seccion

As =

| Z

__86,11kN
" 500 Mpa

_ 50,12kN

As Sy =
X Y 500Mpa

= 172,22 mm? = 100,24 mm?

Armadura minima en losa maciza
Ag = b-h=20,20-1,00=0,20 m?

0,0018 - 420 ,
ASmin, = ——z 50—+ 1000 - 200 = 302,40 mm

Comparando con el acero calculado:

As, = 172,22 mm? Asy = 100,24 mm?
Finalmente, el acero que predomina es el minimo.

As, = 302,40 mm? Asy = 302,40 mm?

Acero adoptado:

€6, 99, ¢¢_ 9

Para “x”; “y
6 @10 mm = As= 471,24 mm?

Separacién maximay minima

Shin, = 3 19mm = 25,3 mm

3- (150 mm) = 450 mm
Smax. <1425 - (10 mm) = 250 mm
300 mm = 300 mm

Separacion Calculada

_ 1000mm _ 1000 mm
" Nbarras—1  6-1

= 200 mm (Cumple)

Figura 4.6. Distribucion de aceros en losa maciza.

133



Eje x-x

¢ lOmm c/0 2m -

Eje y-y

$ 10 min ¢/0,2m

Fuente: Elaboracion propia
Control de fisuras ACI 224. 4.3.
Ecuacién de (Nawy y Blair, 1971)
Ecuacion para predecir el ancho maximo de fisura
W = 0,145 k-Bf-1
donde los términos dentro del radical colectivamente se denominan indice de
emparrillado:

dp1 Sy, S1°Sp,-d.8

I =
Pt1 dpy T

k = coeficiente de fractura de valor k = 2,8 x 10 para losas y placas cuadradas de accion
bidireccional restringidas y uniformemente cargadas. Para cargas 0 reacciones
concentradas o cuando la relacion entre el lado corto y el lado largo es menor que 0,75
pero mayor que 0,5 es aplicable el valor k = 2,1 x 10°. Para relaciones de aspecto menores
que 0,5 el valor de k es 1,6 x 10-5;

B = 1,25 (valor seleccionado para simplificar los célculos; varia entre 1,20 y 1,35);
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fs = nivel de tension real promedio bajo cargas de servicio 6 40% de la resistencia a la

fluencia especificada fy, ksi;

dv1 = didmetro de las armaduras en la Direccidon 1 méas proxima a las fibras exteriores del

hormigon, in.;
1 = separacion de las armaduras en la Direccién 1, in.;
s = separacion de las armaduras en la Direccion 2, perpendicular a la Direccion 1, in.;

pr = cuantia de armadura efectiva, es decir, seccién de acero As por pie de ancho / [12dp1
+ 2c1], donde c1 es el recubrimiento libre de hormigon medido desde la cara traccionada

del hormigdn hasta el borde mas cercano de la barra de armadura en la Direccion 1; y
w = ancho de fisura en la cara traccionada del hormigon provocada por flexion, in.
Estimacion de fisuras en losa de Maciza.

Figura 4.7. Fisuras en losa maciza

jw)
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@

| ©
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0.2
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Dirgccion |1

—
=

— - 02

Fuente: Elaboracion propia.

Célculo del indice de emparrillado

_ Sl'SZ'dC.g

dbl T
s1= 200 mm
Sp= 200 mm

dc= 25 mm
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db1=10 mm

= 200-200-25 8
N 10 T

[ = 254647,91 mm?
Calculo de fisura en la direccion 1
w= 0,145 k- B-fs- VI

k= 28-10"°

B= 1,25

fs= 0,4 - 500 Mpa = 200 Mpa

w=0,145- 2,8-1075-1,25 - 200 -/254647,91
w= 0,51 mm en direccion 1

Al tener la misma separacion y el didmetro de armaduras en la direccion 2 el ancho

maximo de fisuracion serd el mismo.
Estimacion de fisuras en losa de viguetas.

Figura 4.8. Fisuras en losa de vigueta

S
=
a
|
2 ’
\ B
A _E[;’:&mm ¢/0,25m
AT T
) [ 025
f
Direcciéon |1
- . 0,25

Fuente: Elaboracién propia.
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Calculo del indice de emparrillado:

Sl'SZ'dC_§

I'= dp1 T
$1=250 mm
S2=250 mm
dc =24 mm
dp1=8 mm

250-250-24 8

[ = — = 477464,83 mm2
8 T

Calculo de fisura en la direccion 1
w= 0,145 k- B-f; - VI
k= 28-10"°
B= 1,25
fs = 0,4 - 500 Mpa = 200 Mpa
w=0,145- 2,8:10°-1,25 - 200 -/477464,83
w = 0,70 mm en direccion 1

Al tener la misma separacion y el didmetro de armaduras en la direccion 2 el ancho

méaximo de fisuracion sera el mismo.

Las fisuras estimadas las comparamos con el ancho de fisuras razonables establecidos en
Tabla 4.1 de ACI 224

Tabla 4.1. Guia para anchos de fisuras razonables, hormigén armado bajo cargas de

servicio.
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o o Ancho de fisura
Condicion de Exposicion
in. mm
Aire seco 0 membrana protectors| 0.016 0.41
Humedad., aire humedo. suelo 0.012 0.30
Productos quimicos descongelantes 0,007 0.18
Agua de mar ¥ rocio de agua de mar, 0.006 0.15
humedecimiento y secado
Estructuras para retencion de aguaf 0,004 0.10

Fuente: Anchos de fisuras, ACI 224, 2018, Estados Unidos.

Para una condicidn de exposicion de aire seco 0 membrana protectora tenemos un ancho
de fisura razonable de 0,41 mm por lo tanto las fisuras estimadas no verifican, por lo que

se analizara alternativas para poder controlarlas.

El considerar una menor separacién de armaduras adicionado al uso de aditivos que

ayuden a controlar las fisuras seria una solucion adecuada para controlar las fisuras.
Célculo de separacion adecuada para losa viguetas.

Considerando un ancho razonable de fisura de 0,41 mm podemos calcular una separacion
de armaduras que cumpla con el objetivo de calcular esas fisuras.

Si consideramos que las separaciones en ambas direcciones son iguales, tendremos:

w= 0145-k-B-f - VI

I hid i
B (0,145-k- B-fs)

w = 0,41 mm

[ = ( 041 )2 = 163168,24 2
~\0,145 - 2,8x10-5 - 1.25 - 200/ 4% M

Asumiendo que se tiene la misma separacion en ambas direcciones.

I-dp, -  [163168,24 - 8 - m
d.-8 24 - 8

= 146,15 mm

%)
Il
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considerando que tenemos un inter eje de 0,5 m consideraremos una separacion de 0,125

m

Es decir que la separacion de armaduras debe reducirse a 0,125 m para verificar el ancho

méaximo de fisura definido por ACI 224,

Adicional a esto es conveniente introducir un aditivo al hormigon para controlar las fisuras

y la impermeabilizacion de la losa, para lo cual usaremos Sika Cem Impermeable Bo.
Calculo de separacion adecuada para losa maciza.

Considerando un ancho razonable de fisura de 0,41 mm podemos calcular una separacion

de armaduras que cumpla con el objetivo de calcular esas fisuras.

Si consideramos que las separaciones en ambas direcciones son iguales, tendremos:

w= 0,145-k-B-fs-I

I hid i
B (0,145-k- B-fs)

w = 0,41 mm

[ = ( 041 )2 = 163168,24 2
~\0,145 - 2,8x10-5 - 1.25 - 200/ 4% M

Asumiendo que se tiene la misma separacion en ambas direcciones.

_ [Ldeem_ [16316824 10 m
T 7.8 25 - 8 - enaimm

Es decir que la separacion de armaduras debe reducirse a 0,15 m para verificar el ancho

maximo de fisura definido por ACI 224.

Adicional a esto es conveniente introducir un aditivo al hormigon para controlar las fisuras

y la impermeabilizacién de la losa, para lo cual usaremos Sika Cem Impermeable Bo.
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4.6. Andlisis comparativo de losas

4.6.1. Analisis econdmico

Tabla 4.2. Comparacion econémica entre Losa de viguetas pretensadas y Losa maciza

Precio de losa de Viguetas bs Precio de losa Maciza bs

481,94 bs por m? 970,65 bs por m?

Fuente: Elaboracion propia.

4.6.2. Andlisis técnico

Comparacion en peso

Peso Propio de losa de Viguetas = 2,35 KN/m2

Peso Propio de losa de maciza = 4,8 KN/m2

La losa maciza excede en 104,25 % en peso a la losa de viguetas.
Comparacion de rigidez

En cuanto a la rigidez, que es la capacidad del componente de oponerse a las
deformaciones, entre otras cosas, la rigidez es funcion de la inercia, al menos desde un
punto de vista elastico, tanto la losa llena como la losa alivianada se deflactaran lo mismo

bajo la misma carga, pues sus inercias son iguales.

Sin embargo, como su nombre lo indica la losa alivianada de viguetas tiene menos peso

por lo cual esta se deflactara menos.

Comparacion del tiempo de ejecucién

Tabla 4.3. Comparacion de dias de ejecucion entre Losa de viguetas pretensadas y Losa

maciza

Tiempo de losa de Viguetas (Dias) | Tiempo de losa Maciza (Dias)

25 dias 64 dias

Fuente: Elaboracién propia.

El tiempo de ejecucion de la losa maciza excede en 140 % a la losa de viguetas.
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4.7. Andlisis de deformaciones

Para el célculo de deflexiones se procedid al uso de la siguiente tabla de la norma NB

1225001-1

Tabla 4.4. Deflexién maxima admisible calculada

susceptibles de sufrir dafios debido a deflexio-
nes grandes.

cional) 2!

- g - Limite de
Tipo de elemento Deflexion considerada deflexion
Cubiertas planas que no soporten ni estén li-
gadas a elementos no estructurales suscepti- | Deflexion inmediata debida a, L,, ¢80 11
bles de sufrir dafios debido a deflexiones | Sy R
grandes.
Entrepisos que no soporten ni estén ligados a s : :
elementos no estructurales susceptibles de E;flzxﬁ:a'n?ed'ata debida a la £/360
sufrir dafios debido a deflexiones grandes. 9 ’
Sistema de entrepiso o cubierta qu|e soporte o | La parte de la deflexién total que
esté ligado a elementos no estructurales sus- | ocurre después de la unién de los 21480 B
ceptibles de sufrir dafios debido a deflexiones | elementos no estructurales (la
grandes. suma de la deflexion a largo plazo
Sistema de entrepiso o cubierta que soporte o | debida a todas las cargas perma-
esté ligado a elementos no estructurales no | nentes, y la deflexién inmediata
debida a cualquier carga viva adi- 4240 4

Fuente: Fuente: NB 1225001-1 Tabla 9.5.2.6

Se determiné usar 1 /480 porque se trata de un sistema de entrepiso o cubierta que soporta

o esté ligado a elementos no estructurales susceptible de sufrir dafios debido a deflexiones

grandes.

141




Losa de viguetas pretensadas

Figura 4.9. Deflexion de losa de viguetas pretensadas

F_V-3047: 25x45

P30
V-3051- 25

S |
[ ]

_5&_'3?3;45
-23157:
[ %]
(]

N

25x45

W-3(118:

' Flechas: Vano (secante)

Luz total 2418m
Total a plazo infinito - 0.106cm (L/3944)

Activa - 0.089cm (L/4697)
ya

. 25x45
5.8

V-3156
V-3114: 2

] V-3062: 25x45 \

Y]

Fuente: Adaptado del paquete estructural Cypecad

] ]
3944 < 280

418 cm < 418 cm
3944 480

0,106 cm < 0,871 cm "cumple”
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Losa Maciza:

Figura 4.10. Deflexion de losa maciza

Fuente: Adaptado del paquete estructural Etabs

., 1
deflexion < 180

550 cm

0,614 cm < 230

0,614 cm < 1,145 cm "cumple”
Deflexiones a largo plazo

Segun la norma NB 1225001 art. 9.5.2.5 menciona a menos que los valores se obtengan
mediante un andlisis mas completo, la deflexion adicional a largo plazo, resulta de la
fluencia lenta y traccion de elementos en flexion (hormigén normal o liviano), debe

determinarse multiplicando la deflexion inmediata por el factor. 1,

Awiferiaay= 4+ (4y)

¢

Ap=—7"""7"—
A 1+ 50p
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¢ = f'c(tiempo)

2,0 —
1 ._-_____—-
=]
1,5 -
wp /
£ 10
=]
123
[T
05
36 12 18 24 30 36 48 60

Duracidn de la carga (en meses)

Variacion del factor § en funcion del tiempo para el

Figura 9.5.2.5
calculo de las flechas adicionales a largo plazo.

Losa maciza
_ o078 00195
P = %0«100
Ay = 2 = 1,82
AT 1450000195
Losa alivianada
- 5*0,50_0005
P = 5100
1,60

A= T750+0005
Finalmente se tiene las deflexiones diferidas:

Losa maciza
Apiferiany= 1,82 (0,614) = 1,12 cm

550 cm
A(Diferida) < W

1,12cm < 1,14 cm Ok

Losa Alivianada
Apiferiaay= 1,60 - (0,106) = 0,17 cm

418 cm
A(Diferida)< W

0,17cm < 0,87 cm Ok
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CAPITULO V
CONCLUSIONES Y
RECOMENDACIONES



5.1. Conclusiones

e Como se indica en los objetivos planteados, se llegd a cumplir de manera
satisfactoria el disefio estructural de un hotel situado en el Barrio Tabladita, se
llevé a cabo siguiendo rigurosamente la Norma Boliviana de Hormigon
Estructural NB 1225001, verificando los resultados obtenidos por medio del
software Cypecad V-2018, el cual permiti6 una comprension profunda del
comportamiento de la estructura ante diversas cargas y condiciones.

e El proceso de disefio del hotel ubicado en el Barrio Tabladita ha sido respaldado
por un levantamiento topografico preciso mediante el uso del equipo RTK,
garantizando una navegacion cinética satelital en tiempo real.

e Mediante validacion del estudio de suelos se determind la resistencia admisible
del suelo de 0.145 MPa, el cual se tom6 como base para asegurar la estabilidad y
adecuacion estructural del edificio.

e Para el desarrollo del andlisis de cargas de la estructura se tomo en cuenta las
sobrecargas de servicio y cargas muertas prescritas en la normativa NB1225002-
2.

o Se realizo el célculo y disefio de todos los elementos estructurales, se realizo la
optimizacion y comprobaciones correspondientes para la situacion mas critica,
siendo la seccidn calculada la mas adecuada.

e Laslosas alivianadas calculadas, estan compuestas por viguetas pretensadas, junto
con el complemento y una capa de compresién de hormigén de 0,05 m. La altura
total de la losa se establecio en 0,25 m y se realizaron verificaciones considerando
las solicitaciones empleadas en el disefio como ser esfuerzos y deflexiones.

e Al analizar los dos tipos de losas se demuestra que las hipdtesis que se plantearon
al principio son validas por cumplir con las ventajas que existen sobre las losas
viguetas pretensadas sobre la losa maciza.

e La eleccién del tipo de losa para el proyecto esta justificada por los aspectos
econdémicos, peso propio, en comparacion de la rigidez y por el tiempo de
ejecucion.

e Como se analiz6 cada punto la variacion econdmica supera 101,40% es decir, que

el precio de una losa maciza supera en lo doble a la losa alivianada de viguetas
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pretensadas. De igual manera pasa con el peso propio de la losa maciza que pesé
un 104,25% maés pesada que la losa aliviana de viguetas pretensadas, comparando
el comportamiento de la rigidez las losas pueden resistir cargas gravitacionales
ambas losas son adecuadas.

Con el analisis del calculo de las fisuras admisibles se reajusto la distribucion de
los aceros, es decir, para que se cumplan las fisuras admisibles de la losa, la

distribucioén de los aceros deberan ser de 12,50 cm.

Las especificaciones técnicas fueron definidas a partir de las exigencias y

procedimientos que van a ser empleados y aplicados en el proyecto. Ver Anexo 4.

El precio referencial para la construccion del proyecto, es de Bs. 3.727.241,57, el
costo no contempla las instalaciones sanitarias, agua potable y electricidad en la

estructura y un tiempo de ejecucién de obra de 200 dias calendario.
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5.2. Recomendaciones

e Se recomienda disefiar los elementos de hormigon armado con la cuantia
necesaria, la cual esté dentro de falla ddctil sin sobrepasar la frontera de falla
balanceada, con la finalidad de contar con una estructura segura.

e Es recomendable realizar el disefio tomando en cuenta las peores situaciones de
carga posibles.

e Se recomienda uniformizar los elementos estructurales para economizar los
encofrados.

e Se sugiere respetar lo indicado en norma, especificaciones técnicas para la
construccion, garantizando asi la calidad y seguridad de la estructura.

e Paralaejecucién del proyecto se recomienda el uso de losa de viguetas pretensadas
con la nueva redistribucion de aceros calculados.

e Para un analisis sismico se debe tener en cuenta que el uso de losa alivianada de
viguetas pretensadas esta limitado para ciertas luces, por lo tanto, es recomendado
que cuando se considere dicha accién se deba optar un tipo de losa de construccién

monolitica.
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